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SUMARIO

En los recientes eventos sismicos ocurridos en todo el mundo se han puesto en
evidencia el mal desempefio sismico de estructuras modernas perdiendo la confiabilidad
del disefio, siendo menor a lo esperado, lo cual ha enfatizado la necesidad de replantear
las metodologias de disefio sismico. La norma peruana de disefio sismorresistente E-
030, esta basada en criterios de proteccidon ante un solo nivel de amenaza sismica,
sismo severo. Por lo cual es necesario desarrollar el estudio del desempefio sismico de
las estructuras, ante los distintos niveles de amenaza sismica. Considerando el principal
objetivo reducir su vulnerabilidad a través del control del dafio estructural. Empezando
desde la concepcion del proyecto por lo cual se utiliza la metodologia del disefio basado

en el desempenfio sismico.

En este trabajo se realiza el disefio estructural basado en el desempefio sismico de un
edificio de 5 niveles, de uso de vivienda multifamiliar. Evaluando su desempefio ante los
objetivos propuestos por la normativa peruana. Ademas de esto se realiza un analisis

comparativo con los objetivos de desempefio propuestos por el SEAOC.

El analisis estructural en la etapa no lineal se realiza siguiendo las sugerencias del
comité VISION 2000 de la Asociacién de Ingenieros Estructurales de California, que

propone el procedimiento espectro de demanda-capacidad (SEAOC, 1995).

El disefio estructural propuesto por la normativa peruana, conduce a un edificio rigido
con columnas interiores y perimetrales de 40x40cm y columnas en cada esquina de la
planta de 40x80cm, y vigas de 25x40cm en su mayoria. Con estas dimensiones se
obtuvieron derivas de hasta 6.5%0 respecto de la normativa peruana. Al realizar la
metodologia del disefio basado en desempefio, se obtiene una ductilidad global
respecto de la fluencia efectiva de 6.09 y 4.89 en sentido X y Y respectivamente. Y una
sobrerresistencia respecto a la cortante de disefio y la formacién de la primera rétula de
151y 1.35 en sentido X y Y respectivamente. Y una sobrerresistencia respecto a la

cortante de disefio y el colapso de 3.73en Xy 3.90en Y.

Con estos resultados favorables en ductilidad y sobrerresistencia, se cumplen los

objetivos de desempefio propuestos por la Norma peruana.



ABSTRACT

In recent seismic events throughout the world, the poor seismic performance of modern
structures has been shown to lose design reliability, being less than expected, which has
emphasized the need to rethink seismic design methodologies. The Peruvian standard
for earthquake-resistant design E-030, is based on criteria of protection against a single
level of seismic hazard, severe earthquake. For this reason, it is necessary to develop
the study of the seismic performance of the structures, before the different levels of
seismic threat. Considering the main objective to reduce their vulnerability through the
control of structural damage. Starting from the conception of the project, which is why
the design methodology based on seismic performance is  used.
In this work, the structural design is made based on the seismic performance of a 5-story
building, using multifamily housing. Evaluating its performance against the objectives
proposed by Peruvian regulations. In addition to this, a comparative analysis is carried
out with the performance  objectives proposed by the SEAOC.
The structural analysis in the non-linear stage is carried out following the suggestions of
the VISION 2000 committee of the Association of Structural Engineers of California,
which proposes the demand-capacity spectrum procedure (SEAOC, 1995).
The structural design proposed by the Peruvian regulations, leads to a rigid building with
interior and perimeter columns of 40x40cm and columns in each corner of the floor of
40x80cm, and beams of 25x40cm in its majority. With these dimensions, drifts of up to
6.5 %o were obtained with respect to Peruvian regulations. When performing the
performance-based design methodology, a global ductility is obtained with respect to the
effective fluence of 6.09 and 4.89 in the X and Y direction respectively. And an
overresistance with respect to the design shear and the formation of the first patella of
1.51 and 1.35 in the X and Y directions respectively. And an overresistance with respect
to the cutting design and the collapse of 3.73 in X and 3.90 in Y.
With these favorable results in ductility and over-resistance, the performance objectives

proposed by the Peruvian Standard are met.
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INTRODUCCION

El disefio sismorresistente tiene como objetivo evitar el colapso de estructuras durante
sismos de gran intensidad que se presentan durante su vida util y que no presenten
dafios sustanciales durante sismos moderados. Sin embargo, los comportamientos
observados de estructuras durante sismos de distintas caracteristicas en diversas

partes del mundo no cumplen con el objetivo del disefio sismorresistente.

En los recientes eventos sismicos ocurridos en todo el mundo: el terremoto de Pisco -
Pera (2007); terremoto de L'Aquila - Italia (2009); Haiti y Chile (2010); Nueva Zelanda y
Japén (2011); Azerbaiyan Oriental (2012); China (2014); Nepal (2015); Ecuador e Italia
(2016) se han puesto en evidencia el mal desempefo sismico de estructuras modernas
perdiendo la confiabilidad del disefio, siendo menor a lo esperado, lo cual ha enfatizado

la necesidad de replantear las metodologias de disefio sismico.

La normativa peruana de disefio sismorresistente E-030, estd basada en criterios de
proteccion ante un solo nivel de amenaza sismica, sismo severo, (Casimiro, 2012). Por
lo cual es necesario desarrollar el estudio del desempefio sismico de las estructuras,
ante los distintos niveles de amenaza sismica. Considerando el principal objetivo reducir
su vulnerabilidad a través del control del dafio estructural. Empezando desde la
concepcion del proyecto por lo cual se utiliza la metodologia del disefio basado en el

desempenio sismico.

La metodologia del disefio por desempefo se ha constituido dentro de este contexto
como la alternativa mas viable para el planteamiento de metodologias de disefio sismico
que den lugar a estructuras que satisfagan las necesidades de las sociedades
modernas. Los avances logrados hasta el momento han permitido plantear
requerimientos de disefio sismico basados en esta filosofia y sugieren que la siguiente

generacion de codigos estara basada en ella.

En los Estados Unidos, esta filosofia se aplica en los codigos VISION 2000 (1995), el
ATC-40(1996) y FEMA-273-274 (1997). En general estos codigos definen cuatro niveles
de desempefio (Operacibn Completa, Ocupacién Inmediata, Seguridad de Vida,
Colapso Incipiente) con los correspondientes niveles de peligro sismico (Frecuente,

Ocasional, Raro y Muy Raro).

Para las aplicaciones en la practica de la ingenieria, los niveles de desempefio necesitan
expresarse en términos de indicadores cuantitativos de la relacion entre la amplitud

probable de la respuesta estructural y la correspondiente capacidad del sistema para
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evitar la ocurrencia de cada modo de falla. Se han planteado modelos y criterios, los
que emplean indices de dafio acumulado, que dependen tanto de amplitudes maximas
como de energia disipada por histéresis o de numeros de ciclos de deformacion, para

describir el desempefio o la seguridad con respecto a la falla.

Con el paso del tiempo se ha reconocido que el proceso de disefio sismico seguido
hasta ahora, no podra satisfacer las necesidades de la sociedad, en cuanto no podran
estimar de manera confiable el comportamiento estructural. Esto ha llevado a la
aceptacion de un disefio basado en el desempefio, en el que el principal reto ha sido
intentar definir los niveles de desempefio deseados para los diferentes niveles de accién
sismica, y la forma de implantar estos niveles en la practica de la ingenieria a través de

los codigos de disefio.

El presente trabajo de tesis realizaréa el disefio estructural por desempefio sismico de un
edificio de 5 pisos localizado en el Distrito de Ascension, Provincia de Huancavelica,

ante los “cuatro niveles de demanda sismica que propone Visién 2000” (SEAOC, 1995).
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CAPITULO |

PLANTEAMIENTO DEL ESTUDIO

1.1. PLANTAMIENTO DEL PROBLEMA

En el dltimo siglo entre los afios 2000 y 2011 se han contabilizado 147387 temblores
con magnitud igual o superior a 4 grados en la escala de Richter, y durante el siglo XX
ocurrieron, en promedio 15 terremotos por afio con magnitud superiores a 7 grados en
la escala de Richter (Cruz, 2013). De este modo ocasionando cuantiosas pérdidas
humanas como también econdmicas, segun (Zelaya, 2007), se prevé que el costo
mundial de los desastres llegara a los 300 mil millones de délares anuales para el afio
2050. Estimandose ademas que 24 de los 49 paises menos desarrollados enfrentan

elevados niveles de riesgo por desastres de origen natural.

El Per no se encuentra ajeno a los eventos sismicos, ya que es un pais localizado en
una zona de alto peligro sismico, donde la mayor actividad sismica de origen tectonico
se desarrolla en el Cinturon Circumpacifico (80% de los sismos en el mundo) como se
observa en la siguiente figura. En esta zona se da la convergencia de subduccion de la
Placa Oceanica de Nazca que se introduce por debajo de la Placa Continental
Sudamericana generando terremotos de magnitud elevada (Ver Figura 02). Por tanto,
esta amenaza natural deberd ser siempre considerada en los andlisis, disefios y

construcciones de la infraestructura de ingenieria civil.

el

Placa Euroasiatica

Placa Pacifico

Placa
India

C)

Placa India i

Placa Antartica Flaca Nueva Escocia™ Placa Antartica

Figura 01: Cinturén Circumpacifico
Fuente: Adaptado de (Fierro y Garcia, 2005)
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Figura 02: Registro historico de los principales eventos sismicos en Sur América entre
los afios 1900 y 2016
Fuente: Servicio Geoldgico de los Estados Unidos

En el Pera ocurrieron sismos de diferentes magnitudes como se observa en la Figura
02, dejando gran cantidad de muertes y serios dafios en la infraestructura donde las
pérdidas de vida ocasionadas y los dafios a las infraestructuras se debieron
fundamentalmente a la vulnerabilidad de las estructuras. Los tres udltimos sismos
ocurridos en nuestro pais (Ancash 1970, Atico 2001 y Pisco 2007) han reflejado muchas

pérdidas de vida y dafios en las estructuras aun cuando las magnitudes de estos sismos
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han sido calificadas como moderadas, tal como manifiesta (San Bartolomé, 2007),
refiriéndose al sismo de Pisco: “Este sismo puede ser calificado como moderado...los
dafios en las estructuras se debieron a: 1) la baja calidad del suelo donde estaban
ubicadas; 2) cimentaciones no adecuadas; 3) la calidad de los materiales empleados;
4) técnicas constructivas inadecuadas; y 5) deficiencias en la estructuraciéon y en el
disefio”. Este hecho demuestra que en el Peru es necesario mejorar la calidad de las
estructuras para que estas puedan afrontar la presencia de los movimientos sismicos,

los cuales pueden aparecer en cualquier momento por tratarse de fendmenos naturales.

Para mejorar la calidad de las estructuras es necesario reforzar la formacion de
ingenieros civiles especializados en ingenieria sismorresistente, motivo por el cual se

plantea la presente tesis basada en el disefio estructural por desempefio sismico.

Para la seleccion de este tema se ha tomado como base fundamentos expresados por
(Mufioz, 2004), quien menciona: “El propdsito de la Ingenieria Sismorresistente es la
proteccion de la vida y la reduccién del dafio durante terremotos. En los ultimos afios,
se han desarrollado propuestas que intentan precisar este objetivo, indicando el
desempefio ideal que deberian tener las obras civiles segin su importancia y en

diferentes niveles de peligro”.

El método mas utilizado en la ingenieria sismorresistente est4d basado en las
especificaciones de la norma técnica E.030-2016, la cual considera el estado ultimo de
resistencia para un sismo severo, pero este método no permite evaluar factores
importantes como son: el comportamiento inelastico de la estructura, el grado de
ductilidad de la estructura, la capacidad de la estructura de formar rétulas plasticas sin

alcanzar el colapso bajo las cargas sismicas.

Por las razones que anteceden se ha decidido por el presente tema de tesis: “DISENO
ESTRUCTURAL POR DESEMPENO SiSMICO DE UN EDIFICIO DE 5 PISOS EN EL
DISTRITO DE ASCENSION, PROVINCIA DE HUANCAVELICA”

El disefio basado en desempefio simico encuentra el comportamiento real de las
estructuras ante diferentes niveles de peligro sismico. Permitiendo encontrar el
mecanismo de falla posible ante cada nivel de peligro sismico y si es posible encontrar

el objetivo de desempefio buscado.

El comité VISION 2000, propone objetivos de desempefio exigidos para cada tipo

estructura, concordantes con la funcionalidad y la importancia que tenga la edificacion.
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NIVEL DE NIVEL DE DESEMPENO DE LA ESTRUCTURA
AMENAZA OPERACIONAL | FUNCIONAL | oo ARDO | CERCAAL
SISMICA Sp-1 Sp-2 DE LA VIDA COLAPSO
SP-3 SP-4
Frecuente (69% en 50 afios) 1 0 0 0
Ocasional (50% en 50 afios) 2 1 0 0
Raro (10% en 50 afios) 3 2 1 0
Muy Raro (5% en 50 afios) - 3 2 1
0 Desempefio Inaceptable para cualquier edificacion.
1 Edificaciones Basicas: residencias, viviendas y oficinas.
2 Edificaciones esenciales: hospitales, bomberos.
3 Edificaciones de Seguridad Critica: depdsitos radioactivos.

Tabla 01: Objetivos de Desempefio propuesto por el Comité VISION 2000

Fuente: (SEAOC, 1995)

1.2. FORMULACION DEL PROBLEMA

1.2.1. PROBLEMA GENERAL
Por todo lo expuesto en el planteamiento del problema esta tesis versara sobre:

¢, Cudl sera el desempefio sismico de un edificio de 5 pisos, localizado en el Distrito de

Ascension, Provincia de Huancavelica, disefiado estructuralmente con la normativa

peruana y evaluada con el método espectro capacidad propuesto por el Comité VISION

20007

1.2.2. PROBLEMAS ESPECIFICOS

a)

b)

d)

¢, Qué criterios deberan de tomarse en cuenta para realizar una adecuada
configuracion estructural de un edificio de 5 pisos, localizado en el Distrito de
Ascension, Provincia de Huancavelica, para asegurar un buen desempefio
sismico durante su vida util?

¢La redistribucion de momentos flectores en vigas de concreto tendra un
aporte considerable en la ductilidad global del sistema?

¢, Cual sera el desempefio sismico de un edificio de 5 pisos, localizado en el
Distrito de Ascension, Provincia de Huancavelica usando en analisis estético
no lineal?

¢ El desempefio sismico de un edificio de 5 pisos, localizado en el Distrito de
Ascension, Provincia de Huancavelica, disefiado con la normativa peruana
cumplira con los objetivos de desempefio propuestas por el reglamento

nacional de edificaciones?
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e) ¢El desempefio sismico de un edificio de 5 pisos, localizado en el Distrito de
Ascension, Provincia de Huancavelica, disefiado con la normativa peruana
cumplird con los objetivos de desempefio propuestos por el Comité VISION
2000?

1.2.3. DELIMITACION

El estudio de la tesis se limita en realizar el disefio estructural de columnas y vigas, por
el método de Resistencia Ultima contemplado en el RNE, solo se disefiaran estos
elementos estructurales ya que estos son los que proporcionan las propiedades no

lineales de la estructura.

Para el disefio estructural se usara las normas peruanas de Cargas NTE-020, de
Concreto Armado NTE-060 y de Disefio Sismorresistente NTE-030 (2016).

Y para el analisis de desempefio sismico se usa el analisis no-lineal estatico (Método
de espectro capacidad) con el cual se obtiene un nivel de respuesta para cada nivel de
sismo y para evaluar el desempefio sismico se usaréa la propuesta del Comité VISION
2000 (SEAOC, 1995).

1.2.3.1. ESTADO DE ARTE DE LAS CONSTRUCCIONES EN HUANCAVELICA
El crecimiento anual de la poblacion en la localidad de Huancavelica es alrededor del
1,2% lo cual origina un incremento en la demanda de viviendas para las nuevas familias
que se van formando cada afio. Debido a la deficiente situaciébn econdémica, los
pobladores huancavelicanos optan por construir informalmente (autoconstruccion)
(Ccente et al., 2013). Es decir, con escasa direccion técnica y profesional que asegure

una construccion de calidad.

Segun las estadisticas realizadas por el Instituto Nacional de Estadistica e Informatica,
el 37.12% de las viviendas de la ciudad de Huancavelica presentan como material
predominante ladrillo o bloque de concreto, el 53.96% adobe o tapia, el 0.3% madera,
0.09% quincha, 0.05% estera, 7.18% piedra con barro, 0.69% piedra o sillar con cal o
cemento y el 0.6% otro material (INEI, 2007). Se ha observado que las construcciones
citadas en esta estadistica, carecen de un adecuado proceso constructivo. Por un lado
las viviendas construidas con ladrillo se usan generalmente como tabiqueria y cierre de
fachadas, tal como se puede visualizar en la estructura de la figura 04, donde se refleja
gue la estructura esta conformada por porticos flexibles con vigas chatas y columnas de
0.25x0.25m. Por otro lado, las viviendas de adobe se construyen en las faldas del cerro

y en suelos de baja capacidad portante, ver figura 05.
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Figura 04: Izquierda: Vista frontal edificacion. Derecha: Vista posterior

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 05: Viviendas de adobe construidas en las faldas de los cerros

Fuente: Elaboracion Propia

De lo que antecede se percibe preferencia por las estructuras de poérticos con el uso de
muros de relleno y de tabiqueria con ladrillo artesanal procedente de la provincia de
Huancayo. En base a lo expuesto, en esta tesis se disefiara y se ejecutara el analisis
sismico por desempefio para un edificio configurado con porticos, de mediana altura por

ser lo més usual en la ciudad de Huancavelica.

1.3. OBJETIVO DE LA TESIS

1.3.1. OBJETIVO GENERAL
Realizar el disefio estructural por desempefio sismico de un edificio de cinco pisos en el
Distrito de Ascension, Provincia de Huancavelica.
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1.3.2. OBJETIVOS ESPECIFICOS

a)

b)

d)

e)

f)

9)

Realizar el predimensionamiento, estructuracion y modelamiento de un
edificio de cinco pisos en el Distrito de Ascensién, Provincia de Huancavelica,
establecido por la normativa peruana.

Realizar el andlisis sismico de un edificio de cinco pisos en el Distrito de
Ascension, Provincia de Huancavelica, establecido por la normativa peruana.
Realizar redistribucion de momentos flectores, con el fin de obtener
secciones con mayores ductilidades.

Disefiar los elementos estructurales de este edificio cumpliendo con la
normativa peruana.

Evaluar el desempefio estructural de este edificio mediante el Analisis no-
lineal estatico, usando el Método de Espectro Capacidad propuesta por
Vision 2000 y ATC-40.

Determinar si este edificio cumple con los objetivos de disefio
sismorresistente propuestos por la normativa peruana.

Comparar los resultados obtenidos con los objetivos de disefio

sismorresistente propuesto por Vision 2000 y ATC-40.

1.4. HIPOTESIS
1.4.1. HIPOTESIS GENERAL

El disefio estructural de un edificio de cinco pisos en el Distrito de Ascension, Provincia

de Huancavelica, que cumple con los objetivos de desempefio establecidos por la norma

peruana, tiene un desempefo sismico 6ptimo ante los cuatro niveles de peligro sismico

propuesto por Vision 2000.

1.4.2. HIPOTESIS ESPECIFICA

a)

b)

c)

Los criterios que deberan de tomarse en cuenta para realizar una adecuada
configuracion estructural de un edificio de cinco pisos en el Distrito de
Ascension, Provincia de Huancavelica son: simplicidad y simetria en planta,
dotar de adecuada resistencia, rigidez lateral y regularidad en altura y planta.
El analisis sismico de un edificio de cinco pisos en el Distrito de Ascension,
Provincia de Huancavelica, establecido por la normativa peruana, cumple
con los objetivos de desempefio propuestas por esta.

La redistribucion de momentos flectores en vigas de concreto armado
adiciona una adecuada ductilidad en estos miembros, ademés proporciona

un mayor aporte a la ductilidad global del sistema.
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d) Eldisefo estructural de un edificio de cinco pisos en el Distrito de Ascension,
Provincia de Huancavelica, establecido por la normativa peruana, cumple
con los objetivos de desempefio propuestas por esta.

e) El andlisis no-lineal estético utilizando el Método de Espectro Capacidad, de
este edificio cumple con dar resultados claros y aproximados a la realidad del
desempenio sismico ante diferentes niveles de amenaza sismica.

f) El edificio en estudio cumple con los objetivos de disefio sismorresistente
propuesto por Vision 2000 y ATC-40.

1.5. VARIABLES
Independiente: DISENO ESTRUCTURAL

Dependiente: DESEMPENO SISMICO

1.6. JUSTIFICACION E IMPORTANCIA

Al pasar los afios los avances tecnoldgicos y los grandes esfuerzos de investigadores
para poder predecir la ocurrencia de un movimiento sismico no han obtenido resultados
Optimos, esto no ha sido posible ya que los sismos son fendbmenos naturales
incontrolables, se han podido adoptar ciertas medidas para minimizar sus efectos,
buscando que las estructuras tengan un comportamiento adecuado ante la presencia
de éstos. Uno de los métodos de disefio que ha mostrado mejores resultados es el
llamado criterio de disefio por desempefio, el cual ya ha sido adoptado y reglamentado

en la mayoria de los paises mas desarrollados del mundo (Cabanillas Rodriguez, 2015).

Nuestro pais se encuentra en una zona de alto peligro sismico, por esto es importante
adoptar esta filosofia de disefio. Por esto, esta tesis da a conocer los principales
conceptos del disefio estructural basado en desempefio sismico, establecidos en
Normas como Vision 2000 y ATC-40, para esto se aplicara esta filosofia de disefio a

una estructura de concreto armado.

La presente tesis a su vez contribuye con el desarrollo y difusién del disefio estructural
basado en el desempefio sismico, también contribuye como una base conceptual para
que alumnos y profesionales dedicados al estudio de la Ingenieria Estructural que
continlen investigando sobre esta filosofia de disefio, ya que esta filosofia conlleva a
resultados claros y optimos del comportamiento de una estructura ante diferentes

niveles de peligro sismico.
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1.7. METODOLOGIA
1.7.1. METODO DE LA INVESTIGACION
1.7.1.1. METODO GENERAL O TEORICO DE LA INVESTIGACION
El método general empleado es Hipotético — Deductivo, ya que desde la teoria

deduciremos el disefio estructural por desempefio sismico de un edificio de 5 pisos en

el Distrito de Ascensioén, Provincia de Huancavelica.

1.7.1.2. METODO ESPECIFICO DE LA INVESTIGACION
Se utilizé el método de andlisis, para determinar las solicitaciones sismicas del disefio
estructural por desempefio sismico de un edificio de 5 pisos en el Distrito de Ascension,

Provincia de Huancavelica y poder comparar los resultados obtenidos.

1.7.2. ALCANCES DE LA INVESTIGACION

1.7.2.1. TIPO DE INVESTIGACION
La investigacion es de tipo aplicada, porque se basé en investigaciones, estudios

previos, hormas internacionales y el Reglamento Nacional de Edificaciones.

1.7.2.2. NIVEL DE INVESTIGACION
Es explicativo, porque determinaremos las derivas, cortantes y ductilidad para un buen
desempenfo sismico de los sistemas estructurales segun lo establece la NTP, Visién
2000 y ATC-40.

1.7.3. DISENO DE LA INVESTIGACION
1.7.3.1. TIPO DE DISENO DE INVESTIGACION

El disefio de la investigaciébn es No Experimental, pues no se puede manipular las

variables independientes.

1.7.4. POBLACION Y MUESTRA
1.7.4.1. POBLACION

La poblacién esta representada por las edificaciones multifamiliares de 5 niveles en el

Distrito de Ascension, Provincia de Huancavelica.

1.7.4.2. MUESTRA
La muestra es por conveniencia no probabilistica, ya que se selecciona un edificio de 5
niveles en el Distrito de Ascension, Provincia de Huancavelica por tener acceso a la

informacion y estar disefiada con la vigente NTP.
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1.7.5. TECNICAS E INSTRUMENTOS DE RECOLECCION DE DATOS
1.7.5.1. TECNICAS UTILIZADAS EN LA RECOLECCION DE DATOS

La investigacién utilizo dos técnicas que consisten en el acopio de datos primarios,

revision bibliogréfica de datos y el procesamiento de la informacion.

1.7.5.2. INSTRUMENTOS UTILIZADOS EN LA RECOLECCION DE DATOS
Los instrumentos utilizados son varios, a continuacion, se indica cada instrumento

utilizado:

Técnica Instrumento

Revision del Reglamento Nacional de Edificaciones.

Revision Normas Internacionales.

Acopio de datos Primarios Revision Investigacion y estudios en disefio estructural
por desempefio sismico en un edifico

Tabla 02: Técnicas e instrumentos utilizados en la investigacion.
Fuente: Elaboracion propia

1.7.6. TECNICAS DE PROCESAMIENTO DE DATOS
La técnica de procesamiento de datos se realizO mediante un procedimiento con
computadora a través del software especializado en estructuras ETABS 2016 para el

modelamiento.

1.7.7. MODELACION DE LA EDIFICACION
Los materiales de construccion son productos procesados o fabricados para emplearse
en la construccién de cualquier otra edificacion o de ingenieria civil, cumpliendo con

parametros minimos de calidad y requerimiento técnicos segun especificaciones.
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A continuaciéon, se presenta las etapas de proceso de la presente tesis

Figura 06: Método especifico de la tesis
Fuente:(SEAOC, 1995)
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CAPITULO I

MARCO TEORICO
2.1. ANTECEDENTES

El concepto de disefio por desempefo, ha sido investigado en diversas partes del
mundo, el cual nace desde la filosofia de disefio por capacidad que busca que una
estructura sea ductil, capaz de resistir desplazamientos impuestos por el sismo severo,
y se orienta a evitar el colapso considerando que la estructura sera lo suficientemente
ductil para resistirla.

Ya en este punto de la filosofia de disefio por capacidad (adaptada en la norma de
Nueva Zelanda 1982, basada en los aportes de Paulay y Priestley, desde 1975 hasta
1980), se puede hablar de la ductilidad de los elementos.

Donde numerosas investigaciones como (Paulay y Priestley, 1992), (Pique, 1995) y
(Burgos, 2007) tratan de explicar el proceso de este disefio representando a los
elementos de una estructura como eslabones de una cadena, la cual esta constituida
de eslabones fragiles y por un eslabén ductil. Donde los eslabones fragiles representan
la resistencia a corte y el eslabén ductil la resistencia a flexiébn. Lo que busca esta
metodologia es usar al eslabon ductil para proporcionar mayor ductilidad a la estructura

y sea capaz de tener mayores desplazamientos ante un sismo severo (Pique, 1995).

Pis Pis Pi Pis Pis
Pi i>Pe/®
Eslabones Eslabon Eslabones
Fragiles Ductil Fragiles
‘A': 1+A2
Pis>Po T |
——————— Po}p ——————— - Po
——————— PiF7===""""" am Pi
—_— T ———
A1 A A2 A2 &’2m}.1+&2
"n" Eslabones Eslabon '
Fragiles r Ducti ~ ==  Cadena

Ductil

Fuente: Adaptado de (Burgos, 2007)
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Aln con esta metodologia se tuvieron dafios en la infraestructura civil en California
durante en el sismo de Loma Prieta (1989, M7.1 pérdidas directas $ 8000 millones),
para lo cual La Asociacion de Ingenieros Estructurales de California (SEAOC) hace un
comité denominado Visién 2000 en 1992 para desarrollar un marco de referencia para
la generacidbn de las normas técnicas de disefio basado en el desempefio
sismorresistente de una edificacion. Los resultados de la investigacion fueron
publicados en 1995 como Vision 2000 “Ingenieria Sismica Basada en el Desempefio de
Edificaciones” (SEAOC, 1995).

EARTHQUAKE ORIGIN

Time
October 17, 1989

N
%& 15.24 seconds after 5:04 pm. (EDT)

Magnitude
71

-~

Location

Lat. 37.036° M., long. 121.883° W,
Depth 11,5 miles

9 miles northeast of Samta Cruz, 60 miles sputh-southeast of San Francisco

Figura 08: Sismo de Loma Prieta

Fuente: Departamento de Geofisica — Universidad de Stanford

En este siglo en el estado de California desde 1990 se realizaron investigaciones para
mejorar el estado de arte del disefio sismorresistente de edificaciones de concreto del
sector privado y publico. Desde 1994 el Consejo de Tecnologia Aplicada (ATC) prepar6
una metodologia para la evaluacién y adaptacion sismica de edificaciones de concreto
existentes; los resultados de este trabajo se publicaron en Noviembre de 1996 como
ATC-40 "Evaluacién y Readaptacién Sismica De Edificaciones De Concreto" (ATC-40,
1996).

En paralelo La Agencia Federal de Gestion de Emergencia (FEMA), con colaboracién
de otras instituciones como Sociedad Americana de Ingenieros Civiles (ASCE) vy el
Consejo de Tecnologia Aplicada (ATC), desde 1991 desarroll6 el proyecto de
investigacion para preparar pautas para la rehabilitacion sismica de edificaciones

existentes. Los resultados de este trabajo fueron publicados en el afio 1997 como
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FEMA-273 "Pautas Para La Rehabilitacion Sismica De Edificaciones" (FEMA 273,

1997). Constituye el primer trabajo de investigacion referido al disefio por desempefio

aplicado a rehabilitacion de edificaciones en general (Taipe, 2003).
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Figura 09: Antecedentes del disefio basado en Desempefio

Fuente: Elaboracion Propia

2.1.1. TRABAJOS PREVIOS

Ursula Natty Quintana Castellanos y Henry Alexander Leon Carrera - Pontificia
Universidad Catdlica del Perd (2004), desarrollaron la tesis “Evaluacion del
Desempefio Sismorresistente de los Colegios Peruanos Modernos”, este trabajo
evalla el desempefio sismorresistente de las edificaciones educativas peruanas
ante tres niveles de peligro sismico e intenta identificar las exigencias del cédigo
peruano de 1997 que influyen directamente en su comportamiento. La evaluacién
de desempefio que realiza es bajo las sugerencias del comité Visién 2000 de la
Asociacion de Ingenieros Estructurales de California. Y para estimar la respuesta
estructural emplean procedimientos espectrales de demanda — capacidad.
Sebastian Casimiro Victorio — Universidad Nacional de Ingenieria (2012), desarrollo
la tesis “Desempefio Sismico De Edificaciones Bajo El Sismo De Nivel Ocasional”,
en la cual el objetivo de esta tesis es la determinacion del sismo de disefio para

edificaciones denominado como el sismo ocasional. Para efectuar el disefio
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3)

4)

mediante la filosofia del disefio sismico basado en el desempefio. En base a esta
filosofia se han obtenido las aceleraciones maximas en suelo firme, el espectro de
disefio elastico y el espectro de peligro uniforme mediante el andlisis probabilistico
del peligro sismico para un periodo de retorno de 72 afios. También se presenta un
resumen de trabajos experimentales y analiticos sobre el comportamiento de
edificaciones de concreto armado y albafiileria sometidas a cargas laterales y se han
analizado los aspectos conceptuales y metodolégicos relacionados con la
evaluacién del dafio sismico sobre edificaciones, para este propdsito se emplea la
metodologia del analisis estatico incremental no lineal y el analisis elastico tiempo
historia.

Leonidas Yvan Allauca Sanchez - Pontificia Universidad Cat6lica del Pert (2006),
desarroll6 la tesis “Desempefio Sismico de un Edificio Aporticado de Cinco Pisos
Disefiado con las Normas Peruanas De Edificaciones”, En este trabajo se disefid y
evalu6 el desempefio de una edificacion aporticada de 5 pisos. El disefio se hizo
siguiendo el Reglamento Nacional de Construcciones peruano y la evaluacion del
desempenfo de acuerdo a las sugerencias del Comité Vision 2000 del SEAOC junto
a técnicas de andlisis inelastico espectral. Los resultados del disefio indican que
para controlar la deriva se hacen necesarias columnas de 65x65 cm. con refuerzo
minimo de acero. Las vigas de 25x50 cm. Se armaron con cuantias cercanas al 50%
de la balanceada. Los resultados del andlisis incremental indican que la estructura
tiene una sobrerresistencia de 1.2 respecto a la fluencia efectiva (punto en el cual
se ha producido un cambio importante en la rigidez y resistencia lateral del edificio)
y una ductilidad de desplazamiento cercana a 14. La edificacion alcanzé una
sobrerresistencia del colapso respecto a la demanda del cédigo cercana a 3. Los
resultados del andlisis de desempefio muestran que para un sismo frecuente
(periodo de retorno de 43 afios) el edificio tendria pequefias incursiones inelasticas
asociadas a demandas de ductilidad de desplazamiento cercanas a 1.4 y quedaria
en estado funcional. Para sismos raros (periodo de retorno de 475 afos) la
estructura tendria demandas de ductilidad de desplazamiento cercanas a 3.1 pero
quedaria aun en estado funcional. Los resultados de este trabajo en particular
sugieren que las normas peruanas vigentes conducen a edificios aporticados muy
rigidos y con buen desempefio sismorresistente.

Javier Francisco Taipe Carbajal - Universidad Nacional de Ingenieria (2003),
desarroll6 la tesis “Criterios de Disefio por Desempefio para la Norma Peruana de
Disefio Sismorresistente”, donde desarrolla el concepto general del Disefo por

Desempefio sobre la base de las observaciones realizadas por parte de diversos
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5)

6)

grupos de investigacién a algunos aspectos de las normas técnicas de disefio
sismorresistentes vigentes; y que sustentan la necesidad de un nuevo enfoque de
disefio basado en el desempenfo sismorresistente de una obra civil. Posteriormente
se presenta la Metodologia de Disefio; como son: niveles de desempefio, sismo de
disefio, objetivos de disefio. Sobre cuya base se viene desarrollando e
implementando el Disefio por Desempefio. Y finalmente se propone metodologia
para el Disefio por Desempefio para su desarrollo e implementacion en nuestro
medio para su posterior incorporacién en la norma E-030.

Vergara Luna Victoria Alberto André y Zevallos Esquivel Mario Cesar - Universidad
Privada Antenor Orrego (2014), desarrollé la Tesis “Analisis Sismico Por
Desempefio Estatico No Lineal de un Edificio de 6 Niveles en la Ciudad de Trujillo,
La Libertad”, donde desarrolla a cabo el proyecto “Vivienda Multifamiliar” Ubicada
en la Mz C, Lote 8- Urb Ingenieria, perteneciente al Distrito Trujillo, Provincia Truijillo,
Departamento de La Libertad. Comienza con el disefio estructural dado para
finalmente obtener el punto de performance de la estructura considerando las
incursiones no-lineales en el comportamiento del concreto armado, demostrando
numéricamente la aparicion de rotulas plasticas y la consecuente degradacion de
rigidez global de la estructura; dando finalmente un aporte de dafio de una estructura
post-sismo.

Yudith Paulina Mendoza Espinosa - Universidad Nacional Autbnoma de México
(2008), desarroll6 la Tesis “Comparativa de Disefio Sismico de Edificios Regulares
de Concreto Reforzado por Métodos de Resistencia Ultima y por Desempefio,
Ubicados en Distintas Zonas del Estado de Michoacan”, donde desarrolla
comparativa de disefio sismico de edificios regulares de concreto reforzado por
métodos de resistencia Ultima y por desempefio, ubicados en distintas zonas del
estado de Michoacén, su objetivo es comparar dos de los criterios que se emplean
con mayor frecuencia para el disefio de estructuras en México, y asi determinar el
que mejor se asemeja a la realidad, y por lo tanto evitar que los dafios ocurridos en
sismos pasados, en la actualidad puedan reducirse o evitarse lo mas posible.
Obteniendo como resultado que las estructuras disefiadas por desempefio

presentan un nivel de seguridad mayor que las disefiadas por resistencia ultima.

2.2. CONCEPTO DE DISENO POR DESEMPENO

El disefio en desempefo se basa en: 1) las deformaciones de los elementos que

conforman una estructura; 2) el uso de las diferentes categorias de edificacién, segun

(Asmat, 2016) “Los edificios esenciales y de seguridad critica son los mas protegidos y
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deben mantenerse operativos 0 completamente operativos, respectivamente. Las
edificaciones comunes pueden presentar mayor numero de dafios, pero siempre
manteniendo el resguardo de la vida; nunca acercandose al colapso”. Este método, a
través de un analisis inelastico, permite conocer el grado de ductilidad requerida de las

estructuras segun el uso o funcién que van a cumplir.

El disefio basado en desempefio consiste en la seleccion de objetivos de desempefio
en funcién del uso de la estructura, que deben cumplirse ante uno o varios niveles de
peligro sismico, estos objetivos de desempefio no deben ser excedidos durante la
ocurrencia de un sismo, asi garantizar el correcto desempefio de una estructura civil
(SEAOC, 1995).

El disefio por desempefio permitira proporcionar a la estructura y a cada uno de los
elementos que lo conforman las siguientes propiedades: resistencia, rigidez y ductilidad.
El marco conceptual de la “ingenieria basada en Desempeio” de Visién 2000 (SEAOC,

1995), se presenta en forma esquemaética a continuacion:

CONCEPTO
‘ DISENO
=p Seleccion de los objetivos
de desempefio. _ Disefio P
‘ " Preliminar.
=

Estudio de Peligro sismico y
condiciones del suelo.

Analisis No
lineal

CONSTRUCCION

V

4

\ 4

Seleccion del sistema ‘ 5| Revision del disefio.

estructural y su

configuracion. Disefio Final ‘

»
»

+
. \.

Control de calidad Durante
la construccion.

|

Control de

planos y
detalles

Mantenimiento de la
estructura.

Analisis Sismico /

Figura 09: Diagrama del marco conceptual de la “ingenieria basada en Desempefio”
de Vision 2000
Fuente: Adaptado de:(SEAOC, 1995)

Para una mejor comprension de lo que significa el disefio basado en el desempefio
sismico, se dan a conocer otras definiciones desarrolladas en los EE.UU. como se

pueden apreciar a continuacion:
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2.2.1. CONCEPTO DEL SEAOC (1995)
El disefio sismico basado en desempefio de una edificacion, se define como:

La ingenieria basada en desempefio sismorresistente se define como una serie de
procedimientos para que las edificaciones tengan un desempefio sismorresistente
controlable y predecible, cuando responden a niveles definidos de sismo, dentro de
niveles de confiabilidad definidos (Taipe, 2003).

2.2.1. CONCEPTO DEL FEMA-273 (1997)
Los conceptos y términos de disefio basados en desempefio son nuevos y deben ser
cuidadosamente estudiados y discutidos con los ocupantes. Se entiende por “nivel de

desempeiio” como las metas del disefio que se deben alcanzar.

El desempefio sismorresistente de una edificacion puede ser descrito cualitativamente
en términos de: seguridad ofrecida a los ocupantes durante y después del evento
sismico, el costo y facilidad de reparaciéon de la edificacién antes del sismo, el periodo
de tiempo durante el cual la edificacién interrumpe su servicio o uso para llevar a cabo
la reparacién, la economia, la arquitectura e impacto histérico sobre la comunidad
(FEMA 273, 1997).

Estas caracteristicas de desempefio sismorresistente son relacionadas directamente al
grado de dafio sufrido por la edificacién. El grado de dafio de la edificacion se categoriza
como nivel de desempefio de la edificacion. Cada nivel consiste de un nivel de
desemperio estructural, el cual define los dafios aceptables para el sistema estructural,
y nivel de desempefio no estructural, el cual define los dafios aceptables en los

componentes no estructurales y contenido (FEMA 273, 1997).

2.2.2. CONCEPTO DEL ATC-40 (1996)
El disefio de edificaciones basado en el desempefio, se refiere a la metodologia de
disefio en la cual el criterio estructural se expresa en términos de seleccién de un
objetivo de desempefio. En contraste al método convencional en el cual el criterio
estructural se define por exigencias sobre los elementos, que resultan de un nivel

predeterminado de fuerza cortante aplicado (ATC-40, 1996).

En la Tabla 03 se puede apreciar las diferencias entre el disefio convencional que usan

numerosas normas de disefio y el disefio sismico basado en desempefio.
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PROCEDIMIENTO DE
DISENO SiSMICO

DISENO
CONVENCIONAL

BASADO EN DESEMPENO

Se adecuan
estandares
tales como la
norma

g

Se disefia por el
método normado

.

-Se calcula por el
meétodo normado.
- El desempeiio
sismorresistente
no es claro.

-

Método de Disefo
Método de Verificacion

)

Desemperio
sismorresistente
de la obra civil

Objetivos de Desempefio

NUEVO DISENO
SISMORRESISTENTE

Es definido claramente
por el cliente

-

Se selecciona el método
apropiado

D

-Se cumple los objetivos
de desempefio.
-El nivel de desempefio
se define claramente

Tabla 03: Comparacién de Disefio Convencional y Nuevo Disefio Sismorresistente

Fuente: (Yano et al., 2000)

2.3. DEMANDA SISMICA

La demanda sismica esta relacionado al riesgo de una edificacion ubicada en una zona

sismica. Esto significa que la demanda sismica esta asociada a la fuerza cortante basal

sismica procedente del peligro sismico y de la vulnerabilidad de las estructuras (Ver

figura 10).

VULNERABILIDAD
ESTRUCTURAL
DEFORMACIONES

PERFIL DEL SUEL PELIGRO

sismico
LOCAL

PELIGRO  (2)
sisMICO
REGIONAL

SISMOFUENTES

Figura 10: Demanda Sismica
Fuente: Adaptado de (Estrada, 2011)
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En este acapite se siguen dos pasos para cuantificar el peligro sismico: Primero se
evaluaran valores maximos de movimiento del terreno (Niveles de la amenaza en
términos de probabilidad) y Segundo la manera de representar las solicitaciones

sismicas a través del Espectro de Demanda.

2.3.1. PELIGRO SiSMICO
El peligro sismico o amenaza sismica es una caracteristica innata de un determinado
lugar y puede evaluarse, pero no modificarse. Se define como la probabilidad de

ocurrencia que tiene un determinado lugar a los efectos de movimiento sismico.

El peligro sismico esté asociado a la zona sismica y a las condiciones locales del suelo
las cuales dependen de sus caracteristicas estratigraficas y topograficas. Es decir,
depende de las caracteristicas sismotécnicas de la zona, de las condiciones geotécnicas
y de la topografia del lugar (Quintana y Leén, 2004). El peligro sismico aumenta con la
cercania a las fuentes sismogénicas, con las condiciones adversas del suelo y con las
irregularidades del terreno, como en el caso de montafias o depresiones. La
determinacién de las fuentes sismogénicas se hace a través de las caracteristicas

tectonicas del lugar y la agrupacién de epicentros de sismos ocurridos.

2.3.1.1. CUANTIFICACION DEL PELIGRO SISMICO

Para trabajos y proyectos de ingenieria es necesario cuantificar el peligro sismico, de
alguna manera cuantificar la severidad de los sismos, entonces, el peligro sismico se
puede cuantificar en términos del valor maximo que podria alcanzar un parametro
sismico determinado (estudio deterministico), como por ejemplo la aceleracién maxima
del suelo, la intensidad, la Magnitud, etc. También se puede cuantificar el peligro sismico
como la probabilidad de que un determinado pardmetro sismico sea igualado o sea
superado durante el tiempo de vida de la edificacién (estudio probabilistico), esto ya que
los valores maximos que se esperan en eventos excepcionales suelen ocurrir en lapsos
de tiempos largos, y son poco probables que ocurran en el tiempo de vida de una
estructura (MUNOZ, 1999).

Por esto la cuantificacion de peligro sismico debe hacerse probabilisticamente y en
funcién del tiempo de vida de la edificacion, esto se puede lograr en funcion de la
probabilidad de que el indicador de peligro seleccionado sea igualado o excedido en un
lapso de tiempo (este lapso de tiempo se considera igual a la vida util de la estructura).
A continuacién, se presenta un cuadro donde se identifica la vida Gtil de una obra civil

segun su tipo:
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TIPO DE OBRA VIDA UTIL PROBABILIDAD TIEMPO

(t afos) DE DE
EXCEDENCIA RETORNO
(afios)
Instalaciones esenciales con 50 a 100 0.01 >5,000
capacidad muy limitada para resistir
deformaciones inelésticas y peligro de
contaminacion (contenedor de
reactores nucleares).
Equipos de eléctricas de alto voltaje. 50 0.03 1,600
Puentes o viaductos de arterias 100 0.1 950
principales.
Tanques de almacenamiento de 30 0.05 590
combustible.
Edificaciones para viviendas. 50 0.10-0.20 225/500
Construcciones temporales que no 15 0.3 40
amenacen obras de importancia
mayor.

Tabla 04: Tipo de Obra vs. Vida Util
Fuente: (Grasses, 1989)

2.3.1.2. NIVELES DE PELIGRO SISMICO
Para poder evaluar el desempefio sismorresistente de una edificacion el SEAOC
propone 4 niveles de peligro sismico. Estos niveles se definen por los posibles dafios
fisicos en los elementos estructurales y no estructurales, la amenaza sobre la seguridad

de los ocupantes debido a estos dafios y la importancia de la edificacién (SEAOC, 1995).

Cada nivel de peligro sismico esta caracterizado por una probabilidad de excedencia
(pe) en 50 afios de exposicion (t, en afios) que se relaciona directamente con un periodo
de retorno (Tg, intervalo de recurrencia) definido por la vida util de la edificacion. A
continuacion, se presenta una expresion que identifica la relacién de estas variables:
T t
R In(1 - pe)
La siguiente tabla muestra la probabilidad de excedencia (pe), periodo de retorno (Tg)
y los valores de aceleracibn méaxima en la roca asociados a los cuatro niveles de peligro
sismico sugeridos para la costa Peruana (Mufioz, 1999), para un tiempo de exposicion

de 50 afos.
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Tipo de Sismo Probabilidad Periodo de  Aceleracién
de excedencia Retorno, T, Maxima en

en 50 afios la Roca
Peligro  Sismo Frecuente 69% 43 afios 0.20g
Sismico Sismo Ocasional 50% 72 afos 0.25¢g
Sismo Raro 10% 475 afos 0.40g
Sismo Muy Raro 5% 975 afios 0.50g

Tabla 05: Niveles de peligro sismico
Fuente: (SEAOC, 1995)

2.3.2. VULNERABILIDAD SISMICA
Se denomina vulnerabilidad al grado de dafio que sufre una estructura debido a un
evento sismico de determinadas caracteristicas. Estas estructuras se pueden calificar
en “mas vulnerables” o “menos vulnerables” ante un evento sismico (Bozzo, 1995). La
vulnerabilidad sismica esta asociada a las caracteristicas dindmicas de la estructura
como son lamasay larigidez, las cuales influyen en su periodo fundamental; de acuerdo
a lo que antecede constituye una caracteristica muy importante la configuracién
estructural; y sobre la base de una buena configuraciéon contribuirdn en el buen
comportamiento sismorresistente el disefio, la calidad del material y el procedimiento

constructivo.

Una estructura puede ser vulnerable, pero no estar en riesgo si no se encuentra en un
lugar con un determinado peligro sismico como se observa en la figura 10, el peligro
sismico es innato del lugar donde es construida una edificacion mientras que la
vulnerabilidad sismica es una caracteristica que se otorga ante un evento sismico
(Oviedo, 2004).

2.3.3. RIESGO SISMICO
Una vez definidos el Peligro Sismico y la Vulnerabilidad Sismica se demuestra que
existe una relacion directa entre ellos. A esta relacion se le denomina riesgo sismico,
gue es el dafio que una estructura puede presentar en base al peligro sismico, y a su
propia vulnerabilidad. Es asi que se puede representar el riesgo sismico como la

siguiente expresion (Kuroiwa, 2016):

PELIGRO SISMICO x VULNERABILIDAD SISMICA = RIESGO SiSMICO

Entonces debemos comprender que el riesgo sismico se amplificara cuando la

vulnerabilidad sismica sea mayor. Por tanto, el riesgo sismico puede ser controlado
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garantizando estructuras bien configuradas, bien disefiadas, con el empleo de buena
calidad de materiales y con un buen proceso constructivo, sin embargo no se puede

controlar el peligro sismico porque proviene de un fenébmeno natural.

2.3.4. REPRESENTACION DE LA DEMANDA SISMICA PARA FINES DE
INGENIERIA ESTRUCTURAL
El movimiento del suelo es captado por sismoégrafos y por acelerografos. Los
sismometros registran la historia de desplazamientos o velocidades del terreno y son
empleados principalmente en trabajos de sismologia; en cambio, los acelerégrafos
registran la aceleracion del terreno y son de utilidad directa en la Ingenieria Estructural
(Quintana y Ledn, 2004).

2.3.4.1. ACELEROGRAMA
Los registros de aceleracion en un determinado sismo respecto al tiempo se denominan
acelerogramas y estos son usados para representar la demanda sismica. Ya que estos
se pueden representar en curvas espectrales que representan los valores maximos de

un determinado acelerograma.

En la ocurrencia de un sismo, un acelerograma puede tomar datos en sus tres tipos de

direcciones: dos horizontales y uno vertical.

Arriba

Figura 11: Datos que se pueden registrar en un acelerograma
Fuente: (Farbiarz, 2016)

A continuacion, se representa en la figura 12, el acelerograma que fue registrado en el
sismo de 17 de octubre de 1966 en Lima (7035), los intervalos de toma de datos son
muy pequefios (0.01 a 0.02 segundos) debido a que la variacion de la aceleraciéon es

muy irregular con respecto al tiempo.
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Figura 12: Acelerograma 7035

Fuente: Elaboracién propia

2.3.4.2. ESPECTRO DE RESPUESTA
El espectro de respuesta se obtiene al asociar un acelerograma con cada uno de sus
aceleraciones representando el maximo valor de aceleraciéon, velocidad o
desplazamiento absoluta, que experimenta un oscilador de 1 grado de libertad y de un
determinado periodo sometido al acelerograma en uso, como se puede observar en la

figura 13, el proceso de construccién de un espectro de respuesta.

Espectro de respuesta

Registro de aceleracion
del terreno

n 2 I3 Pentodo, T

Figura 13: Construccion de un espectro de Respuesta
Fuente: (Elbio, 2002)

A continuacion, se representa en la figura 14, el acelerograma 7035 (sismo de 17 de
octubre de 1966) en espectros de aceleracion, velocidad y desplazamiento en funcién

al periodo.
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peccd (sec)
—

Figura 14: Representacion de Espectro Aceleraciones (Izquierda Superior), Espectro
Velocidades (Derecha Superior) y Espectro de desplazamientos (Centro Inferior) del
Acelerograma 7035.

Fuente: SeismoSignal

Una caracteristica importante de representar el acelerograma en estos tres tipos de
espectros es que las aceleracibn maxima, velocidad maxima y desplazamiento maximos

se da en periodos diferentes.

Para poder representar la demanda sismica de un determinado lugar en este caso Perd,
se pueden construir espectros de acelerogramas caracteristicos del lugar y aproximarlo
a un espectro suavizado. En la siguiente figura muestra los espectros de aceleracion
correspondientes a seis acelerogramas de la Costa Peruana, junto al espectro
suavizado propuesto por la Norma Peruana Sismorresistente para esta zona (0.459) y
gue se puede representar para las cuatro zonas sismicas propuestas por la Norma
(MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

1.7

=
N

o
[N)

=

Aceleracion Espectral (g)
o
~

0 3O.OO 0.40 0.80 1.20 1.60 2.00 2.40 2.80 3.20 3.60 4.00
' Periodos (segundos)

7035¢g 7036 ¢ 7038¢g 7039g ——7050¢ 7051 g e ESPECTRO SUAVIZADO

Figura 15: Espectros Elasticos de Aceleracion y Espectro Suavizado para la Costa
Peruana
Fuente: Adaptado de (CISMID, 2013)
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SISMO LOCALIZACION ACELEROGRAMA ESPECTRO

17 DE OCTUBRE 7035 66-NOSE
LIMA Y CALLAO

DE 1966 7036 66-N82W

31 DE MAYO DE 7038 70-NOSE

ANCASH

1970 7039 70-N82W

03 DE OCTUBRE 7050 74-NOSE
LIMA Y CALLAO

DE 1974 7051 74-N82W

Tabla 06: Acelerogramas de la Costa Peruana
Fuente: (SEAOC, 1995)

Como se puede observar en la figura 15, el espectro suavizado es una envolvente de
los 6 acelerogramas, esto se entiende como envolvente, ya que en periodos entre 0.1y

0.3 segundos no se alcanzan los picos maximos.

2.3.4.3. DIFERENCIA ENTRE ESPECTRO DE RESPUESTA DE
ACELERACIONES Y PSEUDOACELERACIONES. Y RELACION ENTRE Sa,
SvySd
Como se ha estudiado en este acapite un espectro de respuestas se determina al hallar
la respuesta méaxima (desplazamiento, aceleracion y velocidad) de numerosos
osciladores simples, con distintos periodos de vibracion, T, considerando la aceleracién
del terreno, —mi,, originada por un terremoto determinado. La forma mas simple y
eficiente para realizar estos calculos es, en general, aplicar la integral de Duhamel para
el caso de una carga efectiva, que es una carga que es dividida en una serie de impulsos
gue se aplican en un tiempo 7 y tienen una duracion dt (Fierro y Garcia, 2005) y (Elbio,
2002):

mii + cu + ku = —m¥, ... (2.1)

Donde m es la masa concentrada, k es la rigidez de la estructura, c es el coeficiente de
amortiguamiento, el desplazamiento u(t), la velocidad u(t), la aceleraciéon u(t) y %,

describe la aceleraciéon aplicada en la base.

La integral de Duhamel es la solucion de esta expresion:

t
u(t) = _[560 (1)e$@t-Dgen {\/ 1—&2w(t— T)} dr ...(2.2)
0

-1
w1 — &2
Donde w es la frecuencia angular natural del sistema, ¢ es el coeficiente de

amortiguamiento, 7 duracién del impulso representado por el sismo y %, describe la

aceleracion aplicada en la base.
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Al derivar esta expresion se puede determinar la velocidad y al derivar nuevamente se

obtiene la aceleracion, haciendo extensa su solucién:

t

u(t) = f i ()e~ @t cos {w/1 —E20(t — r)} dr

0
P S
w1 — &2

t

i(t) + %o (t) = 2éw f %o (T)e~$@tDcos {‘/ 1-&82w(t — T)} dr

0

t
f %o (T)e st Dgen {w/ 1-&82w(t— T)} dr ...(2.3)
0

N w(1l—2&2) .

Que para el caso de estructuras y el caso de excitacion en la base de esta debido a un

i (D)e~ @t gen {w/1 —E20(t — r)} dt ... (2.4)

sismo se puede hacer las siguientes simplificaciones:

a) Para las construcciones usuales (con factores de amortiguamiento entre 2 y
10 %), la diferencia entre la frecuencia amortiguada y la frecuencia propia del

sistema es despreciable (error menor del 0.5%):

Ji-&={1-012=1

b) Ademas, ya que el sismo es suficientemente largo de tal manera que el
coseno que aparece en las ecuaciones (2.3) y (2.4) puede ser aproximado a

un seno.

Es asi que las expresiones (2.31), (2.32) y (2.33) se reducen ah:

¢
u(t) = %f %o (D)e $@t"Dgen {\/ 1-&2w(t— T)} dr ...(2.5)

0

t

u(t) = - f %o (1)~ Dsen {1 E2w(t — 1)} dr ... (2.6)

0

t

ii(t) + %o(t) = —w f %o (D)e $0t"Dgen {\/ 1-&2w(t— T)} dr ...(2.7)

0

De las expresiones (2.5), (2.6) y (2.7) se obtiene la relacion entre desplazamiento,

velocidad y aceleracion:
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S.(T,9) _ Sa(T.)

Al multiplicar al espectro de desplazamiento la frecuencia angular natural del sistema se
encuentra el espectro de pseudovelocidades y al multiplicarla otra vez por la frecuencia
angular se obtiene el espectro de pseudoaceleraciones. Esto se da ya que se hicieron
aproximaciones para poder llegar a esta relacion vistas anteriormente.

Ademas, sOlo los desplazamientos corresponden al espectro verdadero, tanto el de
velocidades como el de aceleraciones corresponden a los valores del de

desplazamientos multiplicados por w y por w? respectivamente ademas (Fierro y Garcia,
2005).

En las siguientes figuras se muestra la variacion de esta representacion, se indican las
diferencias entre el espectro de aceleraciones verdadero y el espectro de pseudo-
aceleraciones; y entre el de velocidades y el de pseudo-velocidades para el de
Acelerograma 7035-NO8E del sismo de 17 de Octubre de 1966, Lima y Callao.

800

D
o
o

emmT vs Sa
T vs PSa

Sa (cm/seg”2)
D
o
o

N
o
o

|

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
T (seg)

Figura 16: Representacion Espectro de Respuestas de Aceleraciones y
Pseudoaceleraciones del sismo de 17 de Octubre de 1966, Lima y Callao

Fuente: Elaboracion Propia

w w
o wu

T ys SV

? 25 T vs PSv
£ 20
fa_ 15
& 10
5
0
0 0.5 1 1.5 2.5 3 3.5 4

2
T (seg)

Figura 17: Representacion Espectro de Respuestas de Velocidades y
Pseudovelocidades del sismo de 17 de Octubre de 1966, Lima y Callao

Fuente: Elaboracion Propia
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Se observa que para el caso del espectro de pseudoaceleraciones practicamente no
hay error en todo el rango de periodos. Para el de pseudo-velocidades, el error es mayor
para periodos bajos (menos de 0.2 s) y para periodos altos (més de 0.6 s).

2.00
1.50
1.00 w[v
0.50 T vs Sa/PSa
T vs Sv/PSv
0.00
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4

T (seg)
Figura 18: Variacion de la Representacion Espectro de Respuestas de Aceleraciones y
Pseudoaceleraciones y Representacion Espectro de Respuestas de Velocidades y
Pseudovelocidades del sismo de 17 de Octubre de 1966, Lima y Callao

Fuente: Elaboracion Propia

2.3.4.4. ESPECTRO DE RESPUESTA NORMALIZADO POR LA NORMATIVA
PERUANA

Como bien se estudi6 el espectro de respuestas contiene las caracteristicas locales de

respuesta del suelo tomando en cuenta el peligro sismico de la ubicacién de la

estructura en estudio, como se menciona en la tabla 06, la norma peruana toma 6

registros de acelerogramas en la costa peruana caracteristicos, para poder construir un

espectro de respuestas normalizado con las siguientes caracteristicas:

cA A
25

Sa=ZUCS

Tp<T<TL C=2.5(Tp/T)

TL<T C=2.5(Tp.TLIT*2)

» | »
Tp TL Periodo, T(s) Tp TL Periodo, T(s)

Figura 19: Espectro de Respuestas de Aceleraciones

Fuente: Elaboracion Propia
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Donde C es el factor de amplificacidén sismica, Z es el factor de zona, U es el factor de

uso o importancia y S es el factor de amplificacion del suelo.

Como se observa en la figura 19, para poder construir el espectro de aceleraciones se

debe usar la siguiente expresion:

a

S
5 = 2UCS .. (2.9)

Ademas Tp es el periodo de vibracion correspondiente a la transicidén entre la zona de
aceleracion constante del espectro de disefio, para periodos cortos, y la parte
descendiente del mismo y TL es el periodo de vibracién correspondiente al inicio de la
zona de desplazamiento aproximadamente constante, para periodos largos. La
definicion de Tp es notoria en la figura 19, mientras que para entender la definicién de
TL se deben encontrar el espectro de velocidades y desplazamiento, para esto se usa

las expresiones 2.8y 2.9:

S, Sqa 1 ZUCS

vota =277 (2.10)

g g w w

S S, S ZUCS

d_e e . (2.11)
g w? w?

Finalmente se obtienen las siguientes figuras que corresponden a los espectros de
respuesta de aceleraciones, velocidades y desplazamientos. Para esto se usaron
valores iniciales de Z=1, S=1 y U=1. Ademas cabe sefialar que son espectros elasticos

ya que no se usa el factor de reduccion sismica.

1.200

1.000

0.800 e Espectro de Respuesta de Aceleraciones

- = =Tp= 0.0

0.600 TL=2.50

Salg

0.400

0.200

0.000
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00

Periodo, T(s)
Figura 20: Espectro de Respuestas de Aceleraciones Normalizado

Fuente: Elaboracion Propia
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0.1000
e—— SvIg [M/s/g]
- = =Tp= 0.40
0.0750 = = =TL=2.50
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0.0000
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O = = = e e o e -
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Figura 21: Espectro de Respuestas de Velocidades Normalizado

Fuente: Elaboracion Propia

e Sd/g [M/Q]
0.0250 = ==Tp= 040

- = =TL=2.50

0.00 050 1.00 150 200 250 3.00 350 400 450 5.00
Periodo, T(s)

Figura 22: Espectro de Respuestas de Desplazamientos Normalizado

Fuente: Elaboracién Propia

2.3.45. ESPECTRO DE DEMANDA

El espectro de demanda es la representacion grafica que representa la aceleracion y
desplazamiento en un solo gréfico. Este espectro se representa en ordenadas
espectrales ADRS (Espectro de Respuesta Aceleracidon — Desplazamiento, por sus
siglas en inglés) formato que muestra la aceleracion espectral como una funcién de
desplazamiento espectral. Este formato permite que el espectro de demanda se pueda
representar en un mismo grafico con el espectro de capacidad del edificio. Para poder
convertir cada punto del espectro de aceleraciones (T, SA), en un punto del espectro de
demanda (SD, SA), se emplea la siguiente relacion entre aceleracion y desplazamiento
espectral (ATC-40, 1996):
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ESPECTRO TRADICIONAL: ESPECTRO DE DEMANDA
ESPECTRO DE ACELERACIONES FORMATO ADRS
FORMATO SAvs. T
1 2 SD
SD = — xSAxT T =2nx |—
41T SA

Figura 23: Espectro de respuesta en formatos tradicionales y ADRS
Fuente: Adaptado de (ATC-40, 1996)

Como se puede observar en la Figura, en el Espectro Tradicional los periodos T1, T2 Y
T3 son constantes mientras que al transformarlos en el Espectro de Demanda de

Formato ADRS, forman lineas que irradian desde la coordenada de origen.

2.4, RESPUESTA INELASTICA ESPECTRAL DE LA ESTRUCTURA

Una edificaciébn sometida a un sismo severo, nos da una idea del comportamiento que
tendra la estructura, pero aun asi se necesitan de condiciones espectrales para poder
evaluar una respuesta maxima ya que se incursionara en el régimen inelastico. En tanto
estos espectros deberdn tener caracteristicas sismoldgicas y la representacion
probabilistica del peligro sismico como se explicé anteriormente. El procedimiento para
obtener esta respuesta inelastica de la estructura frente a las solicitaciones sismicas se
hace a través de un espectro de capacidad, que resulta de la curva de capacidad (ATC-
40, 1996).

2.4.1. REPRESENTACION DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL
La representacion de la capacidad una estructura ante solicitaciones sismicas se
representa a través de curvas fuerza-desplazamiento bajo cargas laterales, que
representen la variacion de la rigidez y de resistencia de las estructuras ante estas

acciones.

Para cada paso de andlisis de carga lateral, se obtiene una fuerza cortante en la base
(V) y un desplazamiento lateral simultaneo en el Techo (At). Y a esta grafica se le conoce
como Curva de Capacidad Resistente, la cual permite representar caracteristicas

asociadas al Desempefio Sismico de las Estructuras.
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La curva de capacidad representa la relacion que existe entre el desplazamiento lateral
y la fuerza cortante aplicada en el edificio durante un sismo. La curva de capacidad se
obtiene al aplicar fuerzas laterales producida por el sismo, que se incrementan
sucesivamente, produciendo desplazamientos en el techo hasta generar el colapso de
la estructura, como se representa en la figura 24. Se puede observar que durante las
aplicaciones de estas fuerzas laterales la estructura va incursionando en el régimen

inelastico, ocasionando cambio de rigidez y resistencia en la estructura.
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Figura 24: Curva de Capacidad Resistente y Ensayo monotoénico.
Fuente: Adaptado de (ATC-40, 1996)

2.4.2. DEFINICION DEL PATRON DE CARGAS LATERALES
Para poder realizar el analisis no lineal de la estructura y elegir el patron exacto de
cargas laterales que obtendra la curva de capacidad resistente del sistema, se tiene que

escoger el caso exacto, ya que existen 4 casos de definicién de cargas:

CASO 1: La distribucion es vertical proporcional a la forma del modo fundamental de
vibracién en la direccién bajo consideracion. Ya que los primeros modos fundamentales
de vibracion de la estructura tienden a llevarse mas del 80% de la masa participativa.
Este caso se usa en estructuras regulares. Como se puede observar en la siguiente

figura la distribucion es casi triangular y se puede adaptar esta distribucion (Hernandez,
2017).
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Figura 25: Distribucion proporcional a la forma del modo fundamental de vibracion
Fuente: (Hernandez, 2017)
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Fi = alV(24—1) O =S
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CASO 2: La distribucion de fuerzas laterales en cada nivel, es proporcional a la masa
total de cada nivel. Esta distribucion trata de asociar la masa a la distribucion de las
fuerzas laterales, es evidente que si las masas son iguales en cada nivel la fuerza lateral

también lo serd (Hernandez, 2017).

T 1T T

MODO 1

Figura 26: Distribucion proporcional a la masa total de cada nivel
Fuente: (Hernandez, 2017)

=171

m;
FF=aV..24-1) a; = m— (24 -3)

CASO 3: Distribucion vertical proporcional a la distribucién de fuerzas de piso,
calculadas al combinar respuestas modales de un analisis espectral de la estructura,
incluyendo suficientes modos que sumen al menos el 90% de la masa del edificio, y
utilizando el espectro apropiado. Esta distribucién debe ser utilizada cuando el periodo

del modo fundamental exceda 1 segundo (Hernandez, 2017).
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Figura 27: Distribucién proporcional a la distribucion de fuerzas de piso

Fuente: (Hernandez, 2017)

Fi = (ZiV (24 - 1)

fi

:l:lﬁ. .

fi = Vi - Vi+1 (24 - 4) a; .- (24 - 5)

CASO 4: Distribucioén vertical de las cargas laterales proporcional a los valores de «;.
Es un método estatico, en la medida del que la estructura sea regular se aproximara a

una distribucion triangular. Valido cuando la masa participativa en modo fundamental es
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mayor o igual a 75%. Y esté distribucion es la que se usa en la tesis, y es recomendada

por E.030 para un analisis estatico lineal (Hernandez, 2017).

P h¥
Fi=aV..24-1) Q= =——"—..(24—6)

-
j=1bj-hj

Donde: a;= Factor de distribucion vertical de carga, n es el nUmero de pisos del edificio,

k es un exponente relacionado con el periodo fundamental de vibracién de la estructura

(T, en la direccién considerada, que se calcula de acuerdo a: a) Para T menor o igual

a 0,5 segundos: k = 1,0. b) Para T mayor que 0,5 segundos: k = (0,75 + 0,57) < 2,0.
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Figura 28: Distribucion proporcional a la distribucion de valores de «;
Fuente: (Hernandez, 2017)

2.4.3. ESPECTRO DE CAPACIDAD
Para poder obtener el espectro de capacidad mediante la curva de capacidad se tendra
que convertir cada punto de la curva de capacidad. En la siguiente figura se muestra
una estructura de un grado de libertad con masa M y una cortante V aplicada en la base
de la estructura, junto a esta estructura de un grado de libertad se encuentra su curva

de capacidad.

Al dividir la fuerza cortante V entre la masa M se obtiene la pseudoaceleracion
(SA=VIM), que para estructuras con amortiguamientos pequefios, como las
edificaciones (3% a 10% de amortiguamiento), se pueden aproximar a la aceleracion
maxima que podria presentar la estructura cuando alcance el desplazamiento del techo,
At vistos en el acapite 2.4.3 (Wakabayashi, 1988).

Es asi que cuando se grafica los valores de SA y At al cual denominamos SD (SD = At),
se obtiene el Espectro de Capacidad de la estructura que es necesario para la obtencién

de la respuesta sismica de la estructura.
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CURVA DE CAPACIDAD ESPECTRO DE CAPACIDAD

" vA SA=VIMA
B =y
—’ -
D> D>
At SD=At

Figura 29: Conversion de la Curva de Capacidad al Espectro de Capacidad de 1 GDL
Fuente: (Quintana y Ledn, 2004)

Para obtener el espectro de capacidad, de estructuras de mas de un grado de libertad
se tiene que determinar la forma y periodo del modo fundamental de la estructura. Con
estas propiedades se construye un sistema equivalente de un grado de libertad. Como

se muestra a continuacion:

At
5_) —>fi=muas

Ma

M

Cj — f;=msas;
4'/
O —sfo=mea:

/
!

mz

My ’)—»fw:mwa‘
«—V=f.fufsfs «—V=F=M*Sa
Figura 30: Construccion de un Sistema equivalente de 1 GDL para estructuras de mas
de 1GDL.

Fuente: Elaboracién Propia

Una vez conocidos el modo fundamental de vibracion (periodo y forma), el
desplazamiento del techo (At) y la fuerza cortante (V) se puede recurrir a las siguientes
transformaciones adaptadas del (ATC-40, 1996):

e Masa Generalizada (M*): Es la masa puntual del sistema equivalente de un
grado de libertad, que se obtiene de las masas concentradas a la altura de los
pisos, y los cuales solo permiten desplazamientos horizontales. A su vez
representa las caracteristicas inerciales de la estructura.

N ¢2 N

M = Z - Pa Z My 92 .. (2.4 —7)

Log L
=1 =1

e Masa Participante (L*): La masa participante representa la masa de la estructura

asociada a la aceleracion del suelo.
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N d) N

- Z AL ZMi.qbil L (24-8)
L g L
=1 i=1

e Masa Efectiva (a;W = L*?>/M*): La masa efectiva es el porcentaje de la masa
total de la estructura que tiene efecto, cuando la estructura vibra segun la forma
del modo con el que esta trabajando:

L*Z_[ i1 ‘¢‘1] _ 2 M ]’

W =
“h =y [ZN ;. ¢n] [N, My 3]
g

.. (24-9)

e Factor de participacion modal para el primer modo natural (PF;, = L*/M*): El
factor de participacion modal relaciona el desplazamiento en el techo (At) con el

desplazamiento espectral (SD) en el sistema equivalente de un grado de libertad,

y se calcula:
T N 1Wi-¢i1 SN M.
= A . ;
PFy == — 9¢ ;V-le ¢‘;] .. (2.4 —10)
lZN i llJ =171 i1
Donde:

PF;= Factor de participacion modal para el primer modo natural, a;= Coeficiente modal
de masa para el primer modo natural, g= Aceleracion de gravedad, w;= Peso

@

correspondiente al nivel “i’, M;=w;/g= es la masa del nivel i, ¢; ;= Coeficiente de forma
modal del nivel “i” en el modo “1”, V= Fuerza cortante en la base, W= Carga permanente
mas un porcentaje de la carga viva total del edificio, At= Desplazamiento en el tope de

la estructura, SA= Aceleracion espectral y SD= Desplazamiento espectral.

Estos parametros calculados sirven para poder convertir cada punto de la curva de
capacidad (At,V) al espectro de capacidad (SD, SA) de formato ADRS, usando las
siguientes expresiones:
M* At
L B PF1-¢techo,1 )
vV

(24 -11)

*

M
SA=V— =W (24-12)
L*Z aq
Como podemos observar en la siguiente figura la conversion de la curva de capacidad

al espectro de capacidad:
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SA=VM*/L¥2=V/(aW)

>
SD=AtM*/L*=At/(PF1®t)

Figura 31: Conversion de la Curva de Capacidad al Espectro de Capacidad de mas de
1 GDL
Fuente: Adaptado de (ATC-40, 1996)

2.4.4. OBTENCION DE LA RESPUESTA SISMICA MAXIMA
La respuesta maxima de una estructura, en fuerza y desplazamiento restitutivo, ante
cierto nivel de demanda sismica, se denomina punto de demanda y corresponde a un
punto sobre el espectro de capacidad cuyas coordenadas representan por (dy;, a,;).

Este punto también debe pertenecer al espectro de demanda.

Dado que la demanda sismica se representa por un espectro elastico y la capacidad
estructural por un espectro con régimen tanto elastico e inelastico, para calcular el punto
de demanda hay que modificar al espectro de demanda elastico de amortiguamiento
constante como se muestra en la Figura 32. Este es un punto de demanda ideal, puesto
que se obtiene en una etapa elastica, mientras que nosotros al disefiar una estructura
mediante el método de resistencia Ultima, esperamos que la estructura tenga una
adecuada ductilidad para poder resistir eventos sismicos. Es por esto que lo real seria

encontrar un punto de demanda en la zona inelastica del espectro de capacidad.

>

d pi, a pi)

Aceleracién Espectral, SA

Punto de
demanda

>

Desplazamiento Espectral, SD
Figura 32: Desplazamiento Maximo para Comportamiento Elastico

Fuente: (Quintana y Ledn, 2004)
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Al incursionar en el rango inelastico, se debe redefinir el espectro de demanda para que
esta pueda intersectar al espectro de capacidad.

Cuando esta incursion se haga la estructura va perdiendo rigidez y ganado
amortiguamiento, es por esto que se debe incluir las caracteristicas inelasticas mediante
un modelo elastico de rigidez equivalente con un mayor valor de amortiguamiento,
también llamado amortiguamiento efectivo, al cual le corresponderd un espectro de
demanda correspondiente (ATC-40, 1996).

En la siguiente figura se muestra el espectro inicial y el espectro correspondiente a un
mayor amortiguamiento, para poder simular la respuesta inelastica, se asume que el
amortiguamiento  efectivo depende directamente del punto de demanda
(desplazamiento inelastico de la estructura).

Espectro Elastico Inicial

N

SRA

Espectro Elastico Reducido\
para un valor constante de \

SRV
Amortiguamiento Efectivo \

Aceleracion Espectral, SA

Desplazamiento Espectral, SD
Figura 33: Variacion de la Demanda Sismica con el Amortiguamiento

Fuente: Adaptado de (Quintana y Leén, 2004)

2.4.4.1. REPRESENTACION BILINEAL DE LA CURVA DE CAPACIDAD
Se necesita una representacion bilineal del espectro de capacidad para estimar la
amortiguacion efectiva y la reduccion apropiada de la demanda espectral. La

construccion de la representacion bilineal requiere la definicion del punto (d,;, a,;).

Este punto es el punto de rendimiento de prueba que el ingeniero estima para desarrollar
un espectro de respuesta a la demanda reducida. Si se encuentra que el espectro de
respuesta reducida intersecta el espectro de capacidad con el punto (d,;, a,;) estimado,

entonces este es el punto de rendimiento.
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Este modelo bilineal se construye a partir del tramo del Espectro de Capacidad que es
recorrido por la estructura, hasta el punto de demanda o agotamiento de la capacidad
(dpi, ap;) (Figura 34).

Este modelo se obtiene mediante la aproximacion de la curva espectral por dos tramos
rectos, el primero con una rigidez inicial K1 (rango elastico) y el segundo con una rigidez
K2 (rango inelastico), ademas el punto (d,,, a,)) es denominado punto de fluencia efectiva

de la estructura.
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y pi

Desplazamiento Espectral, SD
Figura 34: Modelo Bilineal del Espectro de Capacidad de Areas Iguales

Fuente: (Quintana y Ledn, 2004)

Como se observa en la Figura 34 para poder obtener la representacion bilineal, es
necesario definir un punto de fluencia y el punto de desempefio 0 agotamiento de la
capacidad de la estructura.

En la actualidad hay una serie de definiciones: El criterio de la Rigidez Tangente
Horizontal, El criterio de las Rigideces Tangentes, El criterio de las Areas Iguales, Ajuste
por Minimos Cuadrados y entre otras. En la presente tesis se utiliza la definicion usada
por el Fema 273 y ATC-40 que es el criterio de Areas iguales, el cual se observa en la
Figura 34 y a mas detalle en la Figura 35 (ATC-40, 1996).

Este criterio o también equivalencia de energia disipada consiste en igualar las areas
bajos el Espectro de capacidad y bajo el modelo bilineal, lo que resulta equivalente a
lograr que las areas del modelo bilineal y bajo el espectro de capacidad sean iguales
(Aguiar, 2003).
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Figura 35: Criterio de Areas Iguales
Fuente: (ATC-40, 1996)

2.4.4.2. ESTIMACION DEL AMORTIGUAMIENTO EFECTIVO
Antes de definir y estimar el amortiguamiento efectivo, se tiene que definir el
amortiguamiento visco elastico y la disipacion de energia histerética. Puesto que estos

dos conceptos ayudan a entender el amortiguamiento efectivo.
e  AMORTIGUAMIENTO VISCO-ELASTICO (Beiastico)

Es el fendmeno por el cual la energia mecanica se disipa por medio de los elementos
estructurales, uniones entre ellos y los soportes de la estructura. El concepto de
amortiguamiento viscoso se usa generalmente para representar la energia disipada por
la estructura en el rango elastico.

Dicha disipacion se debe a diversos mecanismos, como el agrietamiento, la interacciéon
con elementos no estructurales, la interaccion suelo-estructura, etc. Como es muy dificil
y poco practico estimar cada mecanismo individualmente, el amortiguamiento viscoso

elastico representa el efecto combinado de todos los mecanismos de disipacion.

Como mencionamos es complejo calcular la amortiguacidon de una estructura, asi que
los valores de amortiguacién se estiman usando datos medidos de estructuras similares
que estan por debajo del rango inelastico. La mayoria de los c6digos de construccion
define tipicamente el espectro de respuesta de disefio para una relacion de
amortiguacion estructural de referencia del 5% (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

Por otro lado, los movimientos registrados de las estructuras que tienen experiencia de

rendimiento significativo durante un terremoto, proporcionan amortiguacion adicional
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gque también incluyen la disipacion de energia debido a la produccion y que incursionan
en el rango inelastico (Newmark y Hall, 1982).

e DISIPACION DE ENERGIA HISTERETICA

Al incursionar en el rango inelastico durante un evento sismico, la estructura realiza una
energia de deformacion en este rango y una energia histérica que disipa la energia
encerrandola en un lazo histerético. Es un indicador del nivel de reduccion de la fuerza
sismica mediante disipacion de energia (Park y Paulay, 1988).

Como se observa en la figura 36 una viga de acero fue sometida a cargas y descargas
ciclicas, durante cada ciclo se disipa energia en una cantidad proporcional al area dentro

de la curva, a la cual se le denomina ciclo de histéresis.

/o0y | Qos /| G920 | cos [aleh o]
DISTORSION DE PANEL A1 |
ek -+ o

|

A

| :
A

Figura 36: Relacion fuerza-deformacion para un elemento estructural de acero
Fuente: (Chopra, 2014)

En general, un ciclo de histéresis con gran capacidad de disipacion de energia a nivel
de miembro se considera como una garantia de mejor rendimiento de deformacion del
sistema, lo que implica una buena correlacién entre la energia histérica disipada y las
demandas de deformacion inelastica. Este comportamiento generalmente se simplifica
con la suposicion de un punto definitivo de cedimiento o colapso de la estructura, mas
alla del cual ocurren desplazamientos adicionales a un valor constante de la fuerza de
deformacién que se mantiene sin aumento alguno, al cual se llama Comportamiento
Visco elastico (Chopra, 2014).

Como se puede observar en la figura 37(a), el ciclo de histéresis tiene una forma curva
como se vio en la anterior figura, mientras que la simplificacién para un Comportamiento

Elastoplastico o Visco Elastico figura 37(b), lleva una fuerza de deformacién constante.
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Figura 37: Modelos estructurales inelasticos (a) Comportamiento plastico general (b)
Comportamiento Elastoplastico
Fuente: (Paz, 1992)

En esta curva hay una porcion, en la cual se produce un comportamiento elastico lineal,
después del cual cualquier movimiento adicional produce deformacion plastica (Paz,
1992).

e AMORTIGUAMIENTO EFECTIVO EQUIVALENTE (B.4)

Se necesita una relacion entre la fuerza y la deformacién para determinar la cantidad de
disipacion de energia. En un sistema de un solo grado de libertad (1GDL), un ciclo de
fuerza - desplazamiento completo, con inversién de carga, es representativo de la
demanda maxima de deformacion durante un terremoto. El area encerrada en un ciclo
se disipa en ese ciclo como se menciona anteriormente. Como un sistema Vviscoso
amortiguado también disipa la energia dentro de cada ciclo, puede obtenerse una

relacién de amortiguacion equivalente para el sistema no lineal.

El método mas comun para definir el amortiguamiento viscoso equivalente consiste en
igualar la energia disipada en un ciclo de vibracion de la estructura real y en un sistema
viscoso equivalente, esto se da ya que al incursionar en un rango inelastico la viscosidad
aumenta mientras que la rigidez disminuye, y para poder representar la no linealidad de
la estructura se hace el uso de un sistema elastico equivalente el cual estara compuesto
de una viscosidad equivalente. La energia disipada por amortiguamiento esta dada por
el area ED encerrada por el lazo histerético como en la siguiente figura, como en
(Chopra, 2014), (Paz, 1992) entre otros.
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Fuerza restauradora

Deformacion

Figura 38: Energia disipada ED en un ciclo de histéresis
Fuente: (Chopra, 2014)

Si se iguala ED con la energia disipada en el amortiguamiento viscoso equivalente se
obtiene:

BoEso4m = Ep, despejando £,

1 E
"~ 4mEgp

Bo (2.4 —13)

Donde: Ep= energia disipada por amortiguamiento representada por el area generada
por el lazo histerético del oscilador visco-elastico ante un ciclo de cargas, Es,= energia
de deformacién maximay es el triangulo en rojo de la figura 40 y 8, = el amortiguamiento

Viscoso equivalente.

Finalmente podemos concluir, que podemos calcular el amortiguamiento efectivo
equivalente representando este en un sistema de 1GDL equivalente linealizado el cual
representarq a su vez el comportamiento no lineal de la estructura (Blandon, 2004)
(Shibata y Sozen, 1974). Como se puede observar en la figura 39 se puede representar
la no linealidad de una estructura mediante un sistema equivalente linealizado de 1GDL
con un amortiguamiento efectivo equivalente:

Ay - Amax
! A - —H
Fméxp--------ccmommmmmia e it

Fyp---------- -

SISTEMA EQUIVALENTE Ay AMax SISTEMA EQUIVALENTE
DE 1GDL LINEALIZADO
DE 1GDL

Figura 39: Sistema Equivalente Linealizado de 1GDL
Fuente: (Blandon, 2004)
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Es asi que una estructura esta compuesto por un amortiguamiento inherente en ella que
es el amortiguamiento visco-elastico, y la norma E.030 considera que es un 5%
(Beisstico)- Ademas, estd compuesto por un amortiguamiento histerético, que depende
directamente de la historia de cargas, del tipo de sistema estructural y del ciclo de estas
cargas, es decir del estado de carga y descarga que incursiona en el rango inelastico

(Bo)-

El amortiguamiento efectivo equivalente (Beq) representa la no linealidad de la
estructura y es la combinacién de estas dos amortiguaciones (amortiguamiento visco-
elastico y amortiguamiento histerético), que es capaz de asociarse a un desplazamiento
maximo y permite estimar mediante un modelo elastico equivalente de 1GDL (oscilador
visco-elastico con mayor amortiguamiento), la respuesta inelastica de una estructura.
(Quintana y Ledn, 2004):

ﬁeq = ,80 + ﬁeléstico = ,80 + 0.05 ... (24 — 14)

En la siguiente figura se muestra la Energia Disipada por Amortiguamiento (Ep)
representada por el area generada por el lazo histerético del oscilador visco-elastico
ante un ciclo de cargas y la Energia de Deformaciéon Maxima (Eg,) representada por el
area sombreada (ATC-40, 1996).

De la siguiente figura podemos resaltar que se puede calcular la Energia de
Deformacion Maxima mediante la siguiente expresion:

ay;idy;
Es, = % (2.4 —15)

Representacion Bilineal
del Espectro de Capacidad

Espectro de Capacidad
/J ‘Keq

£Eso

Aceleracion|\Espectral, SA

A

\] dpi
Desplazamignto Espectral, SD

JED

Figura 40: Derivacion del Amortiguamiento
Fuente: (ATC-40, 1996)
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Formulas para areas designadas:
As= (api-ay )dy

ED=Area Encerrada por un ciclo de histéresis

o A Ep= Area del paralelogramo A A2=(aydy)f2
0 Ep= 4 veces el area del paralelogramo celeste Aa=(dpi-dy)(api-ay)f2
§ y api
2 @ Ar | As
[ ay
£ =
3 s Az
8 &
2 w
4 =
< :E Az
i ) &
Y P &
Desplazamignto Espectral, SD 3 As A
<

d 3 pi
esplazamiento Espectral, SD

[JED

\J
Figura 41: Derivacion de energia disipada por amortiguacion, ED
Fuente: (ATC-40, 1996)

Con referencia a las Figuras 40 y 41, el término E, puede derivarse como:

Ep = 4 = (area del paralelogramo celeste)

Ep = 4(ap;dy; — 24, — 24, — 24,)
Ep = 4[apdy; — 2dy(ap; — ay) — aydy, — (dp; — dy)(ap: — ay)]
Ep = 4(a,d,; — dyay;) ... (2.4 — 16)

Finalmente se recopila las expresiones que recomienda el (ATC-40, 1996), para poder
calcular el amortiguamiento histerético (B8,) demostrado anteriormente y el

amortiguamiento equivalente (,B’eq) reemplazando los valores de Ep Y Egp:

_ Lt 5 2.4 —17
B, o (2. )

dpi
ESO = api.Tp e (2.4’ - 18)
Ep = 4.(ay.dp; — dy.ap;) ... (24— 19)
Por lo tanto, S, puede escribirse como:

1 4(aydpi — dyapi) _ 2 aydp; — dyap;

Bo =

4 apidpi T apidpi
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0.637(aydy; — dyay;)
apidpi

o

Y cuando By, S€ escribe en términos de porcentaje de amortiguamiento critico, la

ecuacion se convierte en;:

_ 63.7(aydy; — dyay)
apidpi

(2.4 —20)

o

Asi B.q se convierte en:

B —p +5= 63.7(aydy; — dyay;)
eq — Po -

+5..(24—21)
apidpi
Para poder incluir en la expresion anterior, el comportamiento estructural del edificio,
gue a su vez depende de la calidad del sistema de resistencia sismica y de la duracion
del movimiento del suelo, incluiremos un factor “k”, que afecta directamente al

amortiguamiento histerético de la estructura (ATC-40, 1996):

0.637k(ay. dp; — dy. ap;)

=kf,+0.05 =
ﬁeq ,80 api-dpi

+0.05...(2.4 — 22)

Y para poder estimar valores de “k”, el cual varia de acuerdo al tipo de comportamiento

estructural y el amortiguamiento histerético (f,) como se muestra:

TIPO DE Bo k
COMPORTAMIENTO
ESTRUCTURAL
TIPO A <16.25% 1.00
>16.25% 0.51(ay.dpy; — dy.ay;)
113 -
apl-. dpi
TIPO B <25.00% 0.67
>25.00% 0.845 0.446(ay.dy; — dy. ap;)
Clpi. dpi
TIPOC CUALQUIER 0.33
VALOR

Tabla 07: Valores para el Factor de Modificacién del amortiguamiento, k
Fuente: (ATC-40, 1996)

Las caracteristicas de los tipos de comportamiento estructural se resumen en la

siguiente tabla:
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COMPORTAMIENTO
ESTRUCTURAL

CARACTERISTICAS

TIPO A

Comportamiento estructural estable, estructuras cuyo
comportamiento histerético puede representarse mediante
un paralelogramo. A este grupo pertenecen las estructuras

con un adecuado sistema sismorresistente, sometidos a

sismos de corta duracién.

TIPO B

Comportamiento estructural promedio, estructuras cuyo
comportamiento histerético muestra una reduccion del lazo
histerético respecto del modelo tipo paralelogramo. A este
grupo pertenecen las estructuras con un adecuado sistema

sismorresistente, sometidas a sismos de larga duracion o
estructuras con un sistema intermedio sometidas a sismos

de corta duracion.

TIPO C

Comportamiento estructural pobre, estructuras cuyo
comportamiento histerético muestra una gran reduccion del
lazo histerético respecto del modo tipo paralelogramo
debido a la degradacion. A este grupo pertenecen las
estructuras con un sistema sismorresistente intermedio
sometidas a sismos de larga duracioén o estructuras con un
sistema pobre sometidas a sismos de corta o larga

duracion.

Tabla 08: Tipos de comportamiento estructural

Fuente: (ATC-40, 1996)

2.4.4.3. REDUCCION DEL ESPECTRO DE DEMANDA

SR,

SRy

321 — 0.68Ln(Beq)
- 2.12

(2.4 =123)

_2.31—0.411Ln(B.,)
- 1.65

..(24—24)

Una estructura al incursionar en el rango inelastico, debe reducirse el espectro de
demanda, ya que la rigidez va disminuyendo y aumentando el amortiguamiento
estructural efectivo. Para obtener el espectro reducido se usan factores de reduccion
para las zonas de aceleraciones y velocidades del espectro (SR, y SRy, respectivamente)
cuyos valores dependen directamente del nivel de amortiguamiento equivalente
(Albarracin y Gallo, 2010).
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Zona de Aceleraciones Zona de Velocidades
SA,.=SR,-SA,, SA,.=SR,-SA,,

inel.

Espectro Elastico Inicial

Y
A
Y

[«

inel

SRA

Espectro Elastico Reducido
para un valor constante de SRV
Amortiguamiento Efectivo

Aceleracion Espectral, SA(m/s’)

Desplazamiento Espectral, SD(m)
Figura 42: Reduccion del espectro de demanda elastico

Fuente: Adaptado de (Quintana y Ledn, 2004)

La siguiente Tabla muestra valores minimos sugeridos para SR, y SRy, por el (ATC-40,
1996):

TIPO DE COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL SR, SRy

TIPO A 0.33 0.50
TIPO B 0.44 0.56
TIPIO C 0.56 0.67

Tabla 09: Valores minimos aceptables para SR, y SRy
Fuente: (ATC-40, 1996)

24.4.4. PROCEDIMIENTO PARA OBTENER EL PUNTO DE DEMANDA

El (ATC-40, 1996) sugiere tres procedimiento de analisis espectral inelastico para
estimar el punto de demanda (procedimiento A, B y C). En la presente tesis se uso el
procedimiento B, con el que esta programado el programa ETABS, excepto que no hace
la suposicion de que la rigidez post-rendimiento permanece constante. Para determinar
el punto de demanda (d,;. a,;) se debe encontrar primero el espectro de demanda para
amortiguamiento variable (EDAV). El punto de demanda es la interseccion del EDAV y
el espectro de capacidad. Para obtener un punto del EDAV (Pp) se selecciona un punto
del espectro de capacidad (P;) y se sigue el siguiente procedimiento (Quintana y Leon,
2004):

1. Primero se traza una linea radial (periodo constante) que pase por el punto
seleccionado del espectro de capacidad (P¢).
2. Luego, se construye un modelo bilineal correspondiente a la parte del espectro

de capacidad desde el origen hasta el punto seleccionado (Pp).
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3. Se calcula el amortiguamiento efectivo (B,) correspondiente al modelo bilineal

desarrollado y a las caracteristicas de la estructura y duracién del sismo.

4. Posteriormente,

se calculan

los factores de reduccion SR, Yy SRy,

correspondientes al valor de amortiguamiento efectivo obtenido (B, ).

5. Conlos factores SR, y SRy, calculados, se construye un espectro reducido a partir

del espectro elastico de demanda como se muestra en la siguiente figura.

Espectro Elastico Inicial

Aceleracion Espectral, SA(m/s?)

ESPECTRO DE CAPACIDAD

Desplazamiento Espectral, SD(m)

Figura 43: Estimacion de un punto del espectro de demanda para amortiguamiento

variable

Fuente: Adaptado de (Quintana y Leén, 2004)

6. El punto del EDAV buscado (Pp,) se obtiene intersectando el espectro de

demanda reducido en el paso 5, con la linea radial de periodo constante.

Este proceso se hace para cada punto del espectro de capacidad, se obtendran puntos

gue conforman el EDAV, como se muestra a continuacion:

EDAV CURVA DE
AMORTIGUAMIENTO
VARIABLE

Aceleracion Espectral, SA(m/s”)

I

ESPECTRO DE CAPACIDAD

Desplazamiento Espectral, SD(m)

Figura 44: Espectro de demanda para amortiguamiento variable (EDAV)
Fuente: Adaptado de (Quintana y Ledn, 2004)
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Finalmente, el punto de demanda (d,,;. a,;) es la interseccion del EDAV y el espectro de

capacidad como se muestra en la siguiente figura:

€| EDAV CURVADE

Z| AMORTIGUAMIENTO 5

B VARIABLE o PUNTO DE DEMANDA
3 P (d,.a,)
:1%-’_ (17.’/":/,' "“, pirSpi

w I o

c o9 =

) 3 2 -

£ N T T SR
[7] 7= N AP

o Nt )

< \‘.\‘;.'

ESPECTRO DE CAPACIDAD

Desplazamiento Espectral, SD(m)

Figura 45: Obtencion del punto de demanda
Fuente: Adaptado de (Quintana y Leén, 2004)

2.5. DESEMPENO SISMICO DE EDIFICACIONES

Aunque inicialmente el objetivo de la ingenieria sismorresistente estaba orientado a casi
exclusivamente a evitar el colapso de las edificaciones durante terremotos fuertes; se
han incorporado nuevos objetivos relacionados con el comportamiento esperado ante
diferentes niveles de sismo y se han incorporado también, criterios asociados al dafio

en los elementos no estructurales y a los costos de reparacién (SEAOC, 1995).

En este capitulo se estudia la propuesta desarrollada por la Asociacién de Ingenieros
Estructurales de California (SEAOC, 1995) respecto a los objetivos del disefio sismico
de edificios y se precisan los objetivos de desempefio adoptados en este trabajo para
la edificacion en estudio.

2.5.1. PROPUESTA DEL SEAOC
La propuesta del SEAOC fue desarrollada en 1995 a través del COMITE VISION 2000
y aparece en el Apéndice | del libro “Recommended Lateral Force Requirements and
Commentary”. Segun esta propuesta, el desempeno de una edificacion se establece de
acuerdo a su importancia, relacionando para cada nivel de peligro sismico la
combinacién de comportamiento estructural y no estructural esperada (Borda y Pastor,
2007).

2.5.2. NIVELES DE DESEMPENO
El nivel de desempefio como antes fue mencionado es el nivel de dafio o limite de dafio

que puede sufrir una estructura. Los niveles de desempefio se expresan en un estado
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maximo de dafio limite, donde se consideran tanto elementos estructurales, como no

estructurales y estos son clasificados segun la funcionalidad de la estructura en estudio.

2.5.2.1. NIVELES DE COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL
El Comité Visién 2000 considera cinco niveles de desempefio estructural (SP1 a SP5)
que corresponden a sectores definidos de la curva de capacidad de la estructura y de
los diagramas fuerza-deformacion de sus elementos. Para sectorizar la curva de
capacidad y los diagramas fuerza-deformacion de los elementos se debe definir primero
el Desplazamiento de Fluencia Efectiva (AFE) y la Capacidad de Desplazamiento

Inelastico (Ap).

El Desplazamiento de Fluencia Efectiva (AFE) corresponde al instante en el cual se han
producido como méaximo el 50% de las incursiones inelasticas que forman el mecanismo
de falla, sin que la deformacién en cualquier seccion exceda el 150% de su deformacion

de fluencia.

La capacidad del Desplazamiento Inelastico (Ap) corresponde al desplazamiento lateral
de la estructura, desde el punto de fluencia efectiva hasta el colapso. El tramo inelastico
de la curva de capacidad se divide en cuatro sectores definidos por fracciones del (Ap)

a las cuales se asocia un nivel de desempefio, tal como se muestra en la siguiente

figura:
£

§ D A.=Capacidad de desplazamiento inelastico
s >< >
pe _ 0.30A, _ . 0.30A, _ 0.20A. 0.20A
o Punto de
(O] ————"‘

Fluencia ] il |
Bl e ST /1 N
8 i Limite de
o U Estabilidad

4/ Gurva de Capacidad
Resistente
Resguardo
dela |Cercaal
Operacional | Funcional Vida |Colapso|Colapso >

Desplazamiento En el Techo
Figura 46: Sectorizacion de la Curva de Capacidad

Fuente: Adaptado de (Quintana y Ledn, 2004)
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Los limites a cada nivel de desempefio se pueden representar por el porcentaje del
desplazamiento inelastico (Ap) consumido, al que se denomina IDDR por sus siglas en

inglés (Inelastic Displacement Demand Ratio).

En la siguiente tabla se presentan los niveles de desempefio estructural en funcién al
valor del IDDR, asi como una breve descripcion del dafio esperado. Para cada nivel de
desempeiio le corresponde un sector de la curva de capacidad como se puede observar

en la Figura 46.

Para una estructura se espera aproximadamente el 80% de los elementos hayan

alcanzado la deformacion limite asociada a este nivel (sectorizacion local).

NIVEL DE DESEMPENO . LIMITE DE
DESCRIPCION IDDR
ESTRUCTURAL DESPLAZAMIENTO
SP-1 OPERACIONAL Dafo estructural muy limitado, que puede Apg =0%

considerase despreciable. La estructura no
presenta pérdida significativa en su rigidez
y resistencia.

SP-2 FUNCIONAL El dafilo estructural es pequefio a Apg + 0.34p <30%
moderado. Algunos elementos presentan
grietas menores y en algunos casos pueden
necesitar  reparacion. La  estructura
mantiene casi integramente la resistencia y
rigidez iniciales.

SP-3 RESGUARDO El dafio es de moderado a grande. Es App + 0.6Ap <60%
DE LA VIDA necesario hacer varias reparaciones. La
estructura mantiene algin margen ante el
colapso total o parcial.

SP-4 CERCA AL Dafio sustancial en la edificacion. Queda App + 0.84p <80%
COLAPSO poco margen ante el colapso. Los
elementos portantes aln pueden soportar
carga. La estructura requerira reparacion
extensiva que, en muchos casos no sera
econdémicamente factible.
Se espera una degradacion potencial de la
rigidez y la resistencia del sistema.

SP-5 COLAPSO Gran dafo. Los elementos portantes han Apg + Ap =100%
perdido total o parcialmente su capacidad
de soportar carga. El colapso parcial es
inminente o ha ocurrido ya.

Tabla 10: Niveles de desempefio Estructural
Fuente: (SEAOC, 1995)

2.5.2.2. NIVELES DE COMPORTAMIENTO NO ESTRUCTURAL
Las instalaciones, el mobiliario y la tabiqueria no forman parte del sistema estructural y

se denominan componentes no estructurales. Los niveles de comportamiento no
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estructural se definen mediante el cociente entre la pérdida econémica y el valor inicial
de estas componentes (perdida /valor). La siguiente tabla presenta los valores del
cociente perdida/valor asociados a cada nivel de desempefio no estructural, junto a una

breve descripcion del dafio (Borda y Pastor, 2007).

El nivel de desempefio de una edificacion queda definido por combinaciones de
desempeiio estructural y de comportamiento no estructural. EI SEAOC propone las
siguientes combinaciones (SP-1, NP-1), (SP2, NP-2), (SP3, NP-3), (SP4, NP-4), (SP5,
NP-5).

NIVEL DE DESCRIPCION PERDIDA/VALOR
DESEMPENO NO
ESTRUCTURAL
NP-1 OPERACIONAL EI dafio que puede haber se considera 0-10%
despreciable a ligero.
NP-2  FUNCIONAL Los sistemas y elementos no estructurales se 5-30%

encuentran en su sitio y operativos: solo
podrian presentarse problemas en las
conexiones. El dafio no estructural puede ser
ligero a moderado.

NP-3 RESGUARDO El dafio a los elementos no estructurales es 20-50%
DE LA VIDA considerable y algunos sistemas podrian
estar inoperativos.
NP-4 CERCA AL El dafio a los elementos no estructurales es 40-80%
COLAPSO excesivo, pero no llegan al colapso. Los
elementos aislados pueden estar seriamente
danados.
NP-5 COLAPSO El dafo es total, casi todos los sistemas no >70%
estructurales han colapsado o tienen dafio
excesivo.

Tabla 11: Niveles de desempefio no Estructural
Fuente: (SEAOC, 1995)

2.5.2.3. OBJETIVOS DE DESEMPENO
El primer paso, en la ingenieria basada en desempefio, es la seleccion de los objetivos
de desempefio sismico para el disefio. Estos corresponden a expresiones de
acoplamiento entre los niveles de desempefio deseados para una estructura y el nivel
de movimiento sismico esperado. Para seleccionar estos objetivos, es necesario tener
en cuenta factores tales como: la ocupacion, laimportancia de las funciones que ocurren
dentro de la estructura, consideraciones econémicas, incluyendo el costo de reparacion

y el costo de la interrupcién de las actividades que se realizan en su interior, y
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consideraciones de importancia de la estructura como por ejemplo patrimonio histérico

y cultural (Bozorgnia y Bertero, 2006).

El Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995), clasifica a las estructuras en tres grandes
grupos de acuerdo a su importancia durante y después de un sismo: 1) estructuras
criticas (ejemplo, depoésitos radioactivos), 2) estructuras esenciales (ejemplo,
hospitales) y 3) estructuras basicas (ejemplo, viviendas). La Tabla 11, muestra la

propuesta por el comité Visiébn 2000 para definir los objetivos de desempefio.

NIVEL DE NIVEL DE DESEMPENO DE LA ESTRUCTURA
AMENAZA OPERACIONAL | FUNCIONAL | EoC UARDO | CERCAAL
SISMICA sp.1 Sp.2 DE LA VIDA COLAPSO
SP-3 SP-4
Frecuente (69% en 50 afios) 1 0 0 0
Ocasional (50% en 50 afios) 2 1 0 0
Raro (10% en 50 afios) 3 2 1 0
Muy Raro (5% en 50 afios) - 3 2 1
0 Desempefio Inaceptable para cualquier edificacion.
1 Edificaciones Basicas: residencias, viviendas y oficinas.
2 Edificaciones esenciales: hospitales, bomberos.
3 Edificaciones de Seguridad Critica: depdsitos radioactivos.

Tabla 12: Objetivos de Desempefio propuesto por el Comité VISION 2000
Fuente: (SEAOC, 1995)

El desempefio inaceptable por cada tipo de edificacion corresponde a los casilleros
ubicados por encima del color respectivo. Los casilleros en blanco representan un

desempenio inadecuado para cualquier tipo de edificacion.

A continuacion se presenta los objetivos de desempefio propuesto por NTE-030 de
Disefio Sismorresistente (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010):

e La estructura no deberia colapsar ni causar dafios graves a las personas,
aunque podria presentar dafios importantes, debido a movimientos sismicos
calificados como severos para el lugar del proyecto.

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

e Para las edificaciones esenciales, se tendrdn consideraciones especiales
orientadas a lograr que permanezcan en condiciones operativas luego de un

sismo severo.
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NIVEL DE NIVEL DE DESEMPENO DE LA ESTRUCTURA
AMENAZA OPERACIONAL | FUNCIONAL | o0 UARDO | CERCAAL
SISMICA Sp-1 Sp-2 DE LA VIDA COLAPSO
SP-3 SP-4
Frecuente (69% en 50 afios) B, C B, C 0 0
Raro (10% en 50 afios) A A B, C 0
0 Desempefio Inaceptable para cualquier edificacion.
C Edificaciones Comunes: residencias, viviendas y oficinas.
B Edificaciones Importantes: centros comerciales
A Edificaciones esenciales: hospitales, instituciones educativas, etc.

Tabla 13: Objetivos de Desempefio propuesto por la NTE-030
Fuente: Adaptado de (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010) y (SEAOC, 1995)

2.6. COMPORTAMIENTO DE LOS ELEMENTOS DE CONCRETO ARMADO
ANTE ACCIONES LATERALES

Es muy importante comprender que existen tres tipos de fuentes de no linealidad (no

linealidad geométrica, no linealidad del material y la combinacion de estas dos) que

proporcionan las propiedades no lineales de cada elemento estructural. En el caso de

la presente investigacion se usa las propiedades no lineales proporcionadas por el tipo

de material (leyes constitutivas).

FUENTES DE NO
LINEALIDAD

Efecto P-A: Efecto dominante debidos al

NO LINEALIDAD movimiento relativo horizontal de las plantas.

GEOMETRICA

Efecto P-0: Efecto debido a la flexion de las barras,
sélo es significativo en elementos muy esbeltos.

NO LINEALIDAD Proporcionada por las leyes constitutivas del

DEL MATERIAL

material (traccion, compresidn y corte).

Deformacion plastica P-A y/o
Efecto P-O.

EFECTO COMBINADO

Deformacion en conexiones.

Figura 47: Fuentes

Contribucién de otros sistemas.

de no linealidad

Fuente: Elaboracion Propia
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Al centrar la investigacion en la no linealidad del material, es importante usar las
relaciones de esfuerzo-deformacion (leyes constitutivas de cada material) idealizadas o
simplificadas del concreto y el acero. Puesto que sirven para poder analizar las
secciones de concreto armado y poder dotarlas con sus caracteristicas no lineales. Para

esto se hace uso de los diagramas de momento-curvatura (M-¢).

Es asi que es fundamental estudiar las relaciones constitutivas de cada material, es por
esto que se dedica este apéndice a realizar este estudio, asi como diagramas momento

rotacion que se encuentran estandarizados por el FEMA 356 y el ATC-40.

2.6.1. MODELOS ESFUERZO- DEFORMACION PARA EL ACERO

2.6.1.1. MODELO ELASTOPLASTICO PERFECTO
Es el modelo bilineal mas sencillo (figura 45). Se ignhora la resistencia superior de
fluencia y el aumento en el esfuerzo debido al endurecimiento por deformacion. El
empleo de este modelo no es adecuado para la evaluacion del desempefio sismico ya
que no estima adecuadamente los esfuerzos del acero mas alla de la fluencia (Allauca,

2006).

fs

(]
2

Iy

tanf = Es

Las]

L

Cs

Hqp]

v

Figura 48: Modelo Elastoplastico Perfecto

Fuente: Elaboracion Propia

2.6.1.2. MODELO TRILINEAL
Este modelo ademas de la fluencia del acero, también usa un tramo correspondiente al
endurecimiento del acero. Como se puede observar en la Figura 49, el tramo lineal AB
corresponde al rango elastico, donde la pendiente es el médulo de elasticidad (Es). El
tramo BC es el escalon de fluencia (fy), aqui el esfuerzo permanece constante hasta
llegar a la deformacién esh (deformacién al inicio de la zona de endurecimiento). El
tramo lineal CD corresponde a la zona de endurecimiento por deformaciéon y la

pendiente es Esh (Borda y Pastor, 2007).
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i6n (f5)
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i
&y Esh Esu
Deformacién Unitaria (€s)

Figura 49: Modelo Trilineal

Fuente: Elaboracién Propia

2.6.1.3. MODELO ELASTOPLASTICO CON ENDURECIMIENTO CURVO
Este modelo al igual que el Trilineal tiene los tramos similares AB y BC. Mientras que
para el Tramo de endurecimiento considera una parabola de 2do o 3er grado (Figura
50). Este modelo representa un mejor comportamiento y se usa en la presente tesis
(Allauca, 2006).

o
c
|
|
|
|
|
|

=
Tm
1n
™,

rd;chrTﬁnsiiwi{S]

Esfue
—

&y Esh
Deformacidon Unitaria (£s)
Figura 50: Modelo Elastoplastico con endurecimiento curvo

Fuente: Elaboracion Propia

2.6.2. MODELO ESFUERZO-DEFORMACION PARA EL CONCRETO
Los resultados de pruebas de laboratorio han demostrado que el concreto confinado con
una adecuada distribucion de refuerzo transversal en forma de espirales o estribos
circulares o rectangulares, figura 51 (a) y (b), da como resultado un mayor aumento en

la resistencia y la ductilidad del concreto comprimido (Park y Paulay, 1988).

Ademas, la presencia del refuerzo longitudinal alrededor del perimetro de la seccién y
del refuerzo adicional transversal mejorara significativamente el confinamiento del

concreto. El concreto apoyado contra el refuerzo longitudinal y el refuerzo transversal
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transmitiran las reacciones de confinamiento a las barras longitudinales, figura 51 (c) y
(d) (Park y Paulay, 1988).

] G k] GRS

i

(d) Confinarmizni por

tudinales

85 Darres kan

L)

Figura 51: Confinamiento de secciones de columnas mediante refuerzo longitudinal y
transversal.
Fuente: (Park y Paulay, 1988)

2.6.2.1. CONCRETO NO CONFINADO
Los modelos de concreto no confinado que describiremos a continuacién son muy

empleados para el disefio de elementos estructurales.

¢ Modelo de Whitney o ACI: Reemplazé la forma del bloque de tensiones real por
un bloque de compresiones rectangular y se usa para disefios conservadores.
f'cA
I G

>
g, €, &
Figura 52: Modelo de Whitney

Fuente: (Aguiar, 2003)

e Modelo de Hognestad: Es uno de los métodos mas usados, compuesto por un
tramo parabdlico que llega a una deformaciéon unitaria para el concreto de
€0=1.8*f""c/Ec en el esfuerzo maximo del concreto (f"c), con una ecuacion para

la parabola de 2do grado:

r, 28C gC 2
fe=1"e (z) + (g)

Después de la parabola, tiene un comportamiento lineal decreciente hasta
alcanzar una deformacion unitaria maxima de 0.0038 a la cual le corresponde un

esfuerzo de 0.85*f"c.
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fcA

Lineal

fo=f ¢(2e/e,- (ee.))

“\Ec=tana

X

£.=18f cEc_ 0.0038 &,
Figura 53: Modelo de Hognestad
Fuente: (Aguiar, 2003)

e Modelo del CEB (Parabola — Rectangulo): Definida por el Comité Europeo de
Concreto y consiste en un modelo inelastico perfectamente plastico, y empieza
con una parabola seguida por una recta, donde la resistencia del concreto de la
estructura real esta dada por f"c=0.85f'c y su correspondiente deformacién
€0=0.002, luego y bajo un esfuerzo constante, la deformacion del concreto

seguira aumentando hasta llegar a su maximo valor ecu=0.0035 (Otazzi, 2014).

fc4

f' ’C ____________________

£.=0.002 0.0035 &,
Figura 54: Modelo del CEB
Fuente: (Otazzi, 2014)

2.6.2.2. CONCRETO CONFINADO
En cuanto al concreto confinado, los modelos que los representan son usados para
determinar la capacidad ultima de estos elementos, esto se debe a que debido al
confinamiento le provee un aumento de resistencia debido a los esfuerzos de

compresion triaxial del sistema (Albarracin y Gallo, 2010).

e Modelo de Mander: Este modelo propone una curva para describir la relacion
esfuerzo — deformacion del concreto confinado aplicable a elementos de
diferentes secciones transversales y diferentes niveles de confinamiento.

Ademas, es el que se usa en la presente tesis.
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Figura 55: Modelo de Mander
Fuente: (Mander, 1988)

2.6.3. MOMENTO CURVATURA Y FORMACION DE ROTULAS PLASTICAS
En el disefio de elementos y estructuras de concreto armado, es importante lograr un
comportamiento dictil bajo cargas de gravedad y/o de uso y especialmente frente a
solicitaciones sismicas severas, es por esto que es necesario considerar las

caracteristicas de carga-deformacion con la necesidad de evitar fallas fragiles.

En consecuencia, las caracteristicas de disipacion de energia o de comportamiento
inelastico son importantes. Estas caracteristicas son dependientes de los diagramas
Momento — Curvatura y sera posible formarse una idea clara de la capacidad de
deformacién inelastica de un elemento o estructura, si construimos los diagramas
Momento — Curvatura para varias secciones a lo largo del eje del elemento (Otazzi,
2014).

2.6.3.1. DEFINICION DE CURVATURA
La curvatura se define como el cambio de rotacion que existe en una seccién, y puede
entenderse como el cambio de giro por unidad de longitud de un elemento sometido a

flexion. Esta definicion se representa en la siguiente Figura (Otazzi, 2014):

= Uf)/r
engm,

Figura 56: Curvatura de una seccion de Concreto Armado
Fuente: (Otazzi, 2014)
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R = radio de curvatura (medido al eje neutro)
La rotacion por unidad de longitud entre los extremos del elemento sera:

dx gdx  &dx

R kd d(1-—k)

1 ¢ £
i é = d(1—s—k) = Curvatura del elemneto (Rotacién por unidad de longitud)
EC SS

¢ =T A0 =0

gC 85
=—= ~(26-1
p=—=ag";( )

La curvatura de la seccion (¢) cambia a lo largo del eje del elemento debido a la
variacién en la profundidad del eje neutro, a la variacion de las deformaciones entre
grietas y a la variacion en la cantidad de acero de refuerzo. En la etapa elastica (seccion
sin fisurar) se cumplird la relacion clasica (Otazzi, 2014):

El=MR=" (2.6 —2)
=M.R=2 (2

Donde: M= Momento aplicado en la seccion y R=Radio de Curvatura

2.6.3.2. DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA
El disefio sismico tiene como objetivo disefiar miembros estructurales que de ser sujetos
a cargas cercanas a su maxima, desarrollen grandes deflexiones y adviertan una

eminente falla, antes de colapsar.

No todos los elementos llegan a capacidades limite simultaneamente, cuando un
elemento llega a su carga Ultima, se forma una articulacion plastica, la cual hace que un
elemento a través de una deformacién inelastica, absorba, transmita y redistribuya
esfuerzos a elementos que todavia no hay llegado a su limite, y solo cuando se forman

suficientes rétulas plasticas, se presenta un mecanismo de falla.

El calculo de la relacion Momento-curvatura esta basado en suposiciones similares a

las utilizadas en el célculo de la resistencia a flexién, las cuales son:

e La hipédtesis de Navier-Bernoulli, que sostiene que las secciones planas se
mantienen planas en cualquier etapa de carga y deformacion.
e La adherencia perfecta entre concreto y acero.

e Se desprecia la resistencia a tension del concreto.
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e Si el elemento estd afectada por una carga axial, esta debe ser aplicada en el
centroide de la seccion.
e Se deben escoger curvas esfuerzo-deformacién del acero y concreto, estudiadas

anteriormente para poder realizar el diagrama momento curvatura.

Existen tres posibles simplificaciones para la construccién de los diagramas momento-

curvatura de una seccion de concreto armado en flexion pura (Otazzi, 2014).

M M M
M, Ml 1 Y
M T : ]
| | | | | |
| | | ! |
| | | | ‘ |
el | | | 1 |
! I | | | ‘ |
®n ¢, & & &, ®, ® &, d,” &
Diagrama Trlineal Diagrama Bilineal Diagrama Bilineal simplificado

Figura 57: Diagrama Momento-Curvatura aproximados
Fuente: (Otazzi, 2014)

Para el analisis de las secciones de concreto armado se acostumbra usar el modelo
trilineal como se muestra en la siguiente figura, en el cual el punto A, se encuentra
cuando el concreto llega a su maximo esfuerzo a traccion. El punto Y, cuando el acero
a traccién alcanza el limite de fluencia y el punto U, cuando el concreto a compresion

llega a su méxima deformacion util (Aguiar, 2003).

M A
U
Mup----ccmmmmaaas -
Myp----mmm .
A | ;
Ma]----2 ! :

. -®u -Py -ba i : =
: ba by bdu ®
E : : -Ma
| | A
. -My
— - Y_ _________________ -Mu
U

Y

Figura 58: Diagrama Momento-Curvatura adoptado numéricamente
Fuente: (Aguiar, 2003)

A continuacién se explican los puntos notables que nos indica (Aguiar, 2003), ademas

se presentan expresiones para la obtencién de cada punto con el uso de diagramas
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esfuerzo deformacién para el concreto y el acero, del modelo de Hognestad y el modelo

Elastoplastico perfecto respectivamente (Figura 59).
a) PUNTO DE AGRIETAMIENTO (Punto A):

Este punto representa el inicio de agrietamiento del concreto en traccion, ya que este
alcanza su maximo esfuerzo en traccion. Entonces para poder entender el
comportamiento de la seccién, antes y después del inicio de agrietamiento es necesario
estudiar dos etapas, la primera donde el concreto no se encuentra agrietado y la
segunda etapa donde el concreto ya se encuentra agrietado. Donde al alcanzar el punto
de agrietamiento el aporte del concreto en traccion no se considera ya que se toma la

seccion agrietada limitada por la profundidad del eje neutro.

fc fs
fic &
\ 0. 1%1”0 fy
— &
€0 Eu £ ey £s
a) b)

Figura 59: a) Modelo de Hognestad para el concreto y b) Modelo Elastoplastico
perfecto

Fuente: Elaboracion Propia

M A
U
MU -
L Y |
A |
A \6‘9 I X
Ma|--- 2 © | |
A | |
el | |
L L ! ’
PA Py Pu o

Figura 60: Etapas del punto de Agrietamiento
Fuente: (Aguiar, 2003)

| Etapa (Seccidn no agrietada): Esta etapa se ubica entre el momento cero y el momento
de agrietamiento, se puede notar esta condicion cuando el momento flector actuante es

muy pequefio. En este caso, la viga no esta agrietada y se considera que toda la seccién
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es efectiva, es decir, que todo el concreto resulta efectivo para resistir los esfuerzos de
compresion a un lado y de traccion por el otro lado, limitados por el eje neutro. Ademas,
en esta condicién los esfuerzos en el concreto son pequefios y proporcionales a las
deformaciones, es por esto que se cumple la Ley de Hooke. Entonces el elemento se

considera homogéneo y linealmente elastico.

Il Etapa (Seccidn agrietada): Esta etapa se ubica entre el momento de agrietamiento y
el momento de cedencia. Este estado se inicia por un incremento de carga que genera
el momento de agrietamiento en la seccion, este momento se da cuando el concreto en
su fibra mas traccionada, alcanza su resistencia a la traccién por flexiéon (médulo de
rotura) (Hernandez, 2017). Esta etapa continua mientras los esfuerzos en la zona
comprimida del concreto sean menores aproximadamente al 70% de la resistencia a la
compresion y en la zona traccionada, al esfuerzo de cedencia del acero de refuerzo
(Hernandez, 2017). Se puede calcular este punto mediante la siguiente figura y las

siguientes expresiones derivadas de una seccion de concreto armado:

fc

T oo'o—l‘a‘ _____ . Tr T/ _

_EN

=
X
T
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

fr=24fc

Seccion Seccidén Deformacion  Esfuerzo
Transversal Transformada

VISTA FRONTAL VISTA LATERAL
Figura 61: Punto de Agrietamiento

Fuente: Elaboracién propia

Donde f’c= Esfuerzo del concreto a la compresion, fy= Esfuerzo a la traccion del acero,
E.= Mddulo de elasticidad del concreto, E;= Modulo de elasticidad del acero, A= Area

del acero a traccion, A’;= Area del acero a compresion, £,= Deformacion cedente del

acero y &,= Deformacién dltima del concreto, f, = 2,/f’c= Mo6dulo de rotura y c=

Profundidad del eje neutro.

De la figura 61 se pueden deducir las siguientes expresiones de la seccion

transformada, que nos ayudaran a encontrar el punto de agrietamiento:

Relacion de médulos de elasticidad: n = ? ..(2.6.-3)

Inercia de la seccion equivalente respecto al eje neutro:
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3

Iog = 2 1 bh(h — )% + (n — D(AL(d — 0% + A's(c — AV .. (26.~4)
SE= 15 s s A

Area de la seccién equivalente: Agz = bh + (n — 1)(4s + A’) ... (2.6.—5)
Deformacion de agrietamiento: €, = g ..(2.6.—6)

Una vez encontrados estas expresiones se puede encontrar el eje neutro de la seccion

equivalente:

bh? s g
25+ (= D(A(d)? + A%5(d)?)
c= . (2.6.=7)
ASE

Entonces al encontrar el eje neutro de la seccion equivalente finalmente se puede

encontrar la curvatura de agrietamiento (®,) y el momento de agrietamiento (M,):

_ &a fr _
T e XS ..(2.6.—8)
I
M, = f_SEC .. (2.6.-9)

b) PUNTO DE CEDENCIA (Punto Y):

Este punto se encuentra cuando el acero de refuerzo a tensién (capa de acero mas
lejana al eje neutro) fluye, o cuando la fibra extrema a compresién alcanza una
deformacién unitaria de 0.0021, lo que sea que ocurra primero. La ordenada

correspondiente al momento en este punto se la denota como M,,, mientras que a la

curvatura correspondiente como @,,.
En esta condicién se pueden presentar tres casos:

e Caso 1: El concreto se comporta de forma lineal y el acero a compresion no fluye.

17 77777777 §C<£C[i77777 7%‘[(250.70](;07777
d’ Id' Cs
e o o . c/3 . <=
As Es<ty| :/f8<fy <e==Cc
d
Wl B A M
As i T
e o o N e —_— ————- =
Tr Es=ty fy
A
b
Seccion Deformacién Esfuerzo
Transversal

Fuente: Adaptado de (Hernandez, 2017)
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fc fs

fc=210kg/cm? . o
\mf-c=31 skglema V=4200kgicm2
—

0.70T°c=147kg/cm2

/

£=0.000005  €0=0002 =0.004 g £y=0.0021
a) b)

Figura 63: a) Comportamiento de concreto (< 0.70 - 210 kg/cm?2) de forma lineal y b)
El acero a compresion no fluye (> 4200kg/cm?2)
Fuente: Elaboracion propia

De la figura 62 se puede encontrar el valor del eje neutro a través de la siguiente
expresion de segundo grado, que fue encontrada de los diagramas de deformacion y
esfuerzo de la seccion:

Eceyb , . g
c? (T) + clfy(As + AD] = fy(Agd + A'sd’) = 0. (2.6.-10)

Finalmente al encontrar la profundidad del eje neutro se pueden encontrar la curvatura

de cedencia (®,) y el momento de cedencia (M,):

& &
b, =—= ..(2.6.—11
Y ¢ d-c ( )

C ’
My = C,(d - §) +C(d—d)..(26.-12)

e Caso 2: El concreto se comporta de forma lineal y el acero a compresion ha

cedido.
- . €c<€cu7777 o f§50-70f;077”
e o o Td' c/3 dI:f, =f, ~<e==Cs
A's ; /1871y g==Cc
h D N I; Dl; ,,,,,,,,,,,,,,, M
As
® 0o 0 TF% 77777777777777 — - w—- T
~ fy
—
b
Seccion Deformacion Esfuerzo
Transversal

Figura 64: Punto de Cedencia Caso 2
Fuente: Adaptado de (Hernandez, 2017)
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Fe=2 10kg.-’cm? \&fﬁ:ji .5kge’cm2 L"‘":L‘?:I:Il(g"l':'lﬂz
—
).70f c=147 kg/cm2
£c=0.000905 £0=0.002 w=0.004 g ey=0.0021
a) b)

Figura 65: a) Comportamiento de concreto (fc < 0.70 - 210 kg/cm?2) de forma lineal y
b) El acero a compresion fluye (fy = 4200kg/cm2)
Fuente: Elaboracion propia

En este caso el acero en compresion alcanzo la cedencia Ultima, entonces mediante
esta premisa podemos encontrar la profundidad del eje neutro y los valores
correspondientes a la curvatura de cedencia (®,) y el momento de cedencia (M,) con
las expresiones (2.5.-8), (2.5.-9) y (2.5.-10) respectivamente, vistas en el Caso | de

cedencia.

e Caso 3: El concreto se comporta de forma no lineal y el acero a compresién no

ha cedido.

€c<€cu  0.70f c<fesf'c fc=0.85f'c

" e o @ Id'\ . / dl ) <a==Cs
A's c € 5<£_y s<fy em <g¢==Ccy
EN.|d MJ m // <t==CcC>
h ) M
%—a
As
e o @ Ir L — = - T
L Es=Ly fy fy
A
b Esfuerzo
Seccion Deformacion

Transversal

Figura 66: Punto de Cedencia Caso 3
Fuente: Adaptado de (Hernandez, 2017)

Para poder representar el comportamiento no lineal del concreto se usa un diagrama de
formato bilineal de este que se muestra a continuacion, el cual es aproximado. Y permite
determinar el valor del esfuerzo del concreto a compresion. El cual se representa en la

figura 67.

Utilizando la figura 66 y relaciones de geométricas del diagrama de deformacion y

esfuerzo de la seccién, se podra encontrar la profundidad del eje neutro:
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— Asfy - A,sf,s Scy(d - C)

0.85f'ch 2¢, (26.-13)

fc fs

f'c=210kg/cm?2 v=4200ka/c
/_N’Sf‘czai'skgkm fy=4200kg/cm?2
0.85fc=178.5kg/cm

ecy=0.00087 £0=0.002 eu=0.004 £ ey=0.0021 €S
a) b)

Figura 67: a) Comportamiento de concreto (f'c = fc > 0.70 - 210 kg/cm?2) de forma no
lineal y b) El acero a compresion no fluye (fy = 4200kg/cm?2)
Fuente: Elaboracion propia

Una vez encontrado el eje neutro de la seccion en este punto, podremos encontrar la

curvatura de cedencia (¢,,) con la expresion (2.5.-9) y el momento de cedencia (M,):

c—m 2m i
My = Cey (d - T) +C,, (d —c+ ?) +C(d—d)...(2.6.—14)

c) PUNTO DE AGOTAMIENTO ULTIMO (Punto U):

Este punto se encuentra cuando la deformacion en la fibra de concreto mas comprimida
llega a su maximo valor con un valor de esfuerzo dltimo de 0.85f’c. El momento

correspondiente a este punto se denota con M,;, y la curvatura correspondiente con @,,.

T ....Ta,

A's

h x =
As

\'..Ir_
\‘ b :

Seccion Deformacion Esfuerzo
Transversal

Figura 68: Condicién de Agotamiento ultimo
Fuente: Adaptado de (Hernandez, 2017)
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fc
f c=210kglcm2 -

0.15f ¢=31.5kg/cm2
0.85f c=178 5kg/cm?2 —t

A
£0=0.002 eu=0.004 €

Figura 69: Comportamiento de concreto (f'c = fc = 210 kg/cm2) en el punto de
agotamiento ultimo

Fuente: Elaboracién propia

Bajo estas condiciones y al analizar la figura 68 se pueden encontrar la profundidad del
eje neutro y a su vez, la curvatura de agotamiento ultima (®,) y el momento de

agotamiento ultimo (M,,):

c2(0.85fcB1b) + c(A'sEsecy, — Asfy) — A gEsecyud = 0...(2.6.—15)

&
b, = %...(2.6.—16)

M, =C.(d- %) +Co(d —d) .. (2.6.—17)

Por otro lado, para el caso de los modelos analiticos, se considera una zona de dafio
donde se concentra la mayor parte de la deformacion inelastica, esta zona se denomina
rétula plastica, la cual presenta una longitud de desarrollo medida desde la unién viga-

columna a lo largo de la viga llamada longitud pléstica (Lp).

Fuerza
simie?
| r — — —— — / — / -1
| Lh [ Ln l qL
|
| e — ——————— — — il —
ke R

Figura 70: Longitud de dafio en vigas
Fuente: Adaptado de (Borda y Pastor, 2007)
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2.6.3.3. RELACIONES DEL DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA
a. DUCTILIDAD LOCAL POR CURVATURA

A

Mu

My %
DUCTILIDAD” L SCAL
Ma / PCR CURVATURA
\

ch ¢Y ¢U ﬁ

Figura 71: Ductilidad Local por Curvatura

Fuente: Elaboracién Propia
Se define a través del siguiente cociente:

te = % ..(2.6.—18)

Donde ¢, es la curvatura correspondiente a la falla de la seccion y la curvatura ¢y

corresponde a la primera fluencia del acero de refuerzo en traccion.

La ductilidad de curvatura permite “medir” la capacidad de rotacion o de deformacion

inelastica de una seccién (Otazzi, 2014).

Cuando se termina un disefio estructural, es muy importante conocer la relacion
momento curvatura M — ¢, de las secciones de sus elementos, con el objeto de conocer
cual es la capacidad de ductilidad por curvatura u4, la maxima capacidad a flexion del
elemento Mu y comparar estas cantidades con las demandas que se tienen en el disefio.
Si un elemento tiene muy poca capacidad de ductilidad por curvatura va a presentar una

falla fragil cuando la estructura ingrese al rango no lineal, lo cual no es deseable.

Lo ideal es que tenga un valor alto de ug para que la edificacion disipe la mayor cantidad

de energia, para que sea posible la redistribucion de momentos y de esa manera

trabajen todos los elementos en una forma adecuada (Aguiar, 2003).
b. DEMANDA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA

Ante la accion de un sismo de gran magnitud la estructura incursiona en el rango
inelastico, es cuando un momento M, actuardy sila seccion en analisis posee suficiente

ductilidad por curvatura entonces este momento serd mayor a My, pero menor al M.
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Figura 72: Modelo Trilineal y un momento actuante M, ante un sismo de gran
magnitud.
Fuente: (Aguiar, 2003)

Asociado a M; se tiene la curvatura ¢,. Se define la demanda de ductilidad por

curvatura como up, con la siguiente relacion:

_%

Y

Up . (2.6.-19)

c. RESERVA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA

La diferencia entre la capacidad de ductilidad y la demanda de ductilidad por curvatura

se denomina reserva de ductilidad por curvatura.

A
Mu
MD
v
RESERVA IZ)E/
/DUCTIUDAD/
Ma /
\
b, b ¢p b, @

Figura 73: Reserva de Ductilidad por Curvatura

Fuente: Elaboracion Propia

_Pu_% (2.6.—20)

Hr =%y " by

Mientras mas alta sea la reserva de ductilidad por curvatura de los diferentes elementos
gue conforman una estructura, mejor sera el comportamiento sismico que se espera de
la edificacion, toda vez que se permitird la redistribucién de momentos, se obligara a
gue otros elementos adyacentes a los que estan sobrecargados absorban parte de las

cargas, aliviando de esta manera las zonas recargadas (Aguiar, 2003).

d. INDICE DE DANO
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La tendencia del disefio sismo resistente es cuantificar el comportamiento no lineal que
se espera de una edificacion y esto entre otras cosas significa, calcular el indice de dafio

a nivel de seccion de los elementos, a nivel de piso y a nivel de la estructura.

Para lo cual se presenta una manera sencilla de calcular el indice de dafio y

representarlo en funcion de relaciones momento curvatura:

My — My b — by
d=-2""Y (26.-21) Id=22"%" (26 -22
My — My by —y ¢ )

Si el momento actuante M, es igual al Momento de Fluencia My, el indice de Dafio es
Cero. Y si el momento actuante M, es igual a My, el indice de Dafio sera igual a la
Unidad.

Es evidente que al incursionar en el régimen inelastico se presentaran indices de dafio

mayores a cero, pero al tener una seccién con alta ductilidad seran menores a uno.

2.6.3.4. DIAGRAMA MOMENTO-GIRO
El diagrama momento giro, es el paso de multiplicar el diagrama momento curvatura por

la longitud de rétula efectiva (Lp):

MA MA
xLp
B >
Curvatura Giro

0 =Lp.¢..(2.6.—23) ... Relacién Simplificada

Figura 74: Obtencién diagrama Momento giro

Fuente: Elaboracion Propia

Es importante entender la diferencia entre un diagrama momento curvatura y un
diagrama momento giro. La diferencia estd en que la curvatura se puede dar en
cualquier punto de un elemento estructural sometido a flexion, y la rotacion o giro
plastico del mismo elemento estructural ocurre en una zona donde se concentra la rotula
plastica con una determinada longitud (Lp: Longitud plastica o longitud de rétula

efectiva), seguiin se muestra en la siguiente figura y depende de la rotacion del elemento.
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Figura 75: Diferencia entre diagrama momento curvatura y momento giro
Fuente: Adaptado de (Hernandez, 2017)

Las longitudes de rétula plastica (Lp) que se usan en la presente tesis, son rangos de
valores aproximados de numerosas tesis e investigaciones, que al ser variable este valor
hace suponer que sélo se pueden estimar aproximaciones y que se presentan en la

siguiente tabla (Asmat, 2016):

ELEMENTO ESTRUCTURAL RANGO DE VALORES APROXIMADOS (Lp)

Viga (0.50-0.75)d
Columna (0.60-0.85)d
Placa (0.60-1.00)d

Tabla 14: Longitudes de rétula plastica en elementos estructurales
Fuente: (Asmat, 2016)

Para representar el diagrama momento-giro (M-0) se usa un diagrama simplificado que
también usan las herramientas computacionales (ETABS, SAP2000, PERFORM 3D,
etc.), que aproximan los diagramas de Momento — Giro por trazos rectos. Como se
observa en el siguiente grafico, donde cada punto notable de este diagrama normalizado

se estudia a mayor detalle en el siguiente acapite:

MA
Mu___B ______________ Cc
My["=="/
4 7 S D_|E
A Sy Su er e

Figura 76: Idealizacion del diagrama momento-giro FEMA 356
Fuente: (Borda y Pastor, 2007)
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2.6.3.5. OBTENCION DEL DIAGRAMA MOMENTO GIRO SEGUN LA
METODOLOGIA DEL FEMA 356

Para el modelamiento total de la estructura, es necesario introducir al programa el
modelo de cada seccién de elemento estructural y las caracteristicas inelasticas de este,
para esto, se tendria que brindar al programa la relacion del diagrama momento-
curvatura por cada seccion de viga y por cada tipo de columna. Al dificultarse este
procedimiento y tener numerosas secciones en un proyecto muy complejo el FEMA 356
y el ATC-40 proponen un diagrama momento rotaciéon normalizado, los cuales nacen de
ensayos de diversas configuraciones de armados y dimensiones de elementos
estructurales, tal como se muestra en la siguiente figura, y se elabora a través de la

seccion de concreto armado y el refuerzo distribuido en la seccién:

Q/Qy \

<> .
F/IFy 6 M/My . b

Mide Fuerza “F” o
Momento “M”.

E(©Sr Fres)
IL Fy

A oy ou or B6A
(a) Deformacion

Fres/Fy

Q/Qy A

e

.

Rih
(b) Relacion de Deformacion
Figura 77: Rotulas segun el FEMA 356 y ATC-40

Fuente: Adaptado de (FEMA356, 2000) y (ATC-40, 1996)

Tal como se indica en esta figura, Qy se refiere a la fuerza del componente en estudio
(Punto de fluencia) y Q se refiere a la demanda impuesta de fuerza o momento flector
debido a una accion sismica. El punto B representa el punto de fluencia, la recta desde
B hasta C, representa la deformacion por endurecimiento y perdida de rigidez hasta el

punto C, luego sigue una degradacion de la resistencia hasta el Punto D, seguido por la
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pérdida total de la resistencia para soportar cargas de gravedad en el Punto E. A

continuacion, se describe cada punto y pendiente a mas detalle:

e Pendiente AB: representa la rigidez inicial del elemento que es la secante
definida por el valor del punto de fluencia. Esta pendiente inicial representa el
comportamiento antes del agrietamiento.

e El punto B: Tiene resistencia igual a “Resistencia Nominal de Fluencia”.

e Pendiente BC: Ignora el efecto de la carga de gravedad actuando a través de los
desplazamientos laterales. El FEMA 356 recomienda que esta pendiente sea
aproximadamente entre 5% y 10% de la pendiente inicial elastica.

e Elpunto C: Corresponde a la “Resistencia Nominal” la deformacion en este punto
representa una significante degradacién de la resistencia.

e La caida CD: Representa la falla inicial del elemento, se asocia con fendmenos
como fractura del refuerzo longitudinal, desprendimiento del concreto o falla
subita por cortante.

e La resistencia residual DE: Debe ser asumida igual al 20% de la Resistencia
Nominal. El propésito de este segmento es permitir que los componentes del
modelo que han perdido su capacidad ante carga lateral puedan aun ser capaces
de resistir cargas de gravedad.

¢ Elpunto E: Define la maxima capacidad de deformacion en el elemento, después

de este punto el elemento pierde la capacidad de sostener cargas de gravedad.

Finalmente se hace un resumen de lo estudiado en este acépite mediante la siguiente

figura:
Resistencia o
normalizada A’ Inicio
Q/Qy A B: Punto de cedencia
C: Punto de Resistencia max.
D: Punto de degradacion
E: Punto de colapso
Zona de c
B Endurecimie
1|---"7T=T0% de Zona Caida de
Zona Elastica Resistencia
Proporcional
Elastica D E
Colapso
A /6y 6 AlAy 6 Alh

Relaciéon de deformaciones

Figura 78: Diagrama Momento Rotacion segun el FEMA 356 y ATC-40
Fuente: Adaptado de (FEMA356, 2000) y (ATC-40, 1996)

e CRITERIOS DE ACEPTACION PROPUESTO POR EL FEMA 356
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Los criterios de aceptacion son usados para establecer los limites de desempefio en
términos de las Deformaciones. La respuesta de un elemento se mide en funcion de los

criterios de aceptacion establecidos.

Resistencia
normalizada
Q/Qy A
P (P)
P,S
o LS CP
.|---B
(S) (S)
LS CP
D E
A - - >
©/6y o A/Ay o A/h

Relacién de deformaciones

Figura 79: Criterios de aceptacion segun el FEMA 356.
Fuente: Adaptado de (FEMA356, 2000)

En esta figura se puede observar dos variables P y S, que respectivamente
corresponden a tipo de elemento Primario y Secundario. Un elemento cuya respuesta
este entre B y Ol indica que la estructura puede ser ocupada de inmediato luego del
sismo. Si se encuentra entre Ol y LS indica el criterio usado para establecer la seguridad
de vida de los ocupantes. Si se encuentra entre LS y CP, este criterio significa que es

necesario prevenir el colapso por medio de la rehabilitacién del elemento estudiado.
Donde:

I0: Ocupacion Inmediata

LS: Seguridad de vida

CP: Prevencion de colapso

P: Componente Primario, la deformacion controlada por flexion.

S: Componente Secundario, la deformacién controlada por otro tipo de fuerza.
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Parametros Numéricos Aceptables, para modelar el Comportamiento No lineal de Vigas:

PARAMETROS DE MODELACION Y CRITERIOS DE ACEPTACION NUMERICA PARA PROCEDIMIENTOS NO
LINEALES: VIGAS DE CONCRETO ARMADO

Parametros de Modelacién Criterios de Aceptacién Ver en Fig.79
Relacién de Relacion de Resistencia Residual
Angulo de Resistencia Nivel de desempefio
CONDICIONES rotacion plastica Residual i
(rad) Ver en Fig. 78 = Ver en Fig. Tipo de componente
78 10 Primario Secundario
a b C LS CP LS CP
i. Vigas controladas por flexién
p—p Refuerzo 4
Pbal Transversal  bw.d../fc
<0.0 C <3 0.025 0.05 0.2 0.010 @ 0.020 0.025 0.020 0.050
<0.0 C 26 0.020 0.04 0.2 0.005 | 0.010 0.020 0.020 @ 0.040
205 C < 0.020 0.04 0.2 0.005 | 0.010 0.020 0.020 @ 0.030
205 C 26 0.015 0.02 0.2 0.005 @ 0.005 0.015 0.015 0.020
<0.0 NC <3 0.020 0.03 0.2 0.005 | 0.010 0.020 0.020 @ 0.030
<0.0 NC 26 0.010 0.015 0.2 0.0015 0.005 0.010 @ 0.010 0.015
205 NC <3 0.010 0.015 0.2 0.005 | 0.010 0.010 0.010 0.015
205 NC 26 0.005 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.005 @ 0.005 @ 0.010
ii. Vigas controladas por corte
Espaciamiento de estribos < d/2 0.003 0.02 0.2 0.0015 0.002 0.003  0.010 0.020
Espaciamiento de estribos > d/2 0.003 0.01 0.2 0.0015 | 0.002 0.003 @ 0.005 | 0.010
iii. Vigas controlada por inadecuada longitud de desarrollo o traslape
Espaciamiento de estribos < d/2 0.003 0.02 0 0.0015 | 0.002 0.003 0.010  0.020
Espaciamiento de estribos > d/2 0.003 0.01 0 0.0015 0.002 0.003 0.005 0.010
iv. Vigas controlada por inadecuado anclaje a la unién viga-columna
0.015 0.03 0.2 0.01 0.01 0.015 0.02 0.03

Tabla 15: Parametros No lineales para Vigas Tabla 6-7 del FEMA 356
Fuente: (FEMA356, 2000)

L T T

1. Cuando mas de una de las condiciones “”, “ii”, “iii” y “iv” ocurre para un componente
dado, use el minimo valor numérico apropiado de la tabla.

2. “C” y “NC” son abreviaciones para indicar la existencia o no del refuerzo transversal.
Un componente con refuerzo transversal es “C”, si en la region de rétula plastica, los
estribos estan espaciados en < d/3, o si, para componentes de moderada y alta
demanda ductilidad, la resistencia proporcionada por los estribos Vs es al menos tres
cuarto de la cortante de disefio, cualquier otro caso, es considerado como “NC”.

3. La interpolacion lineal entre los valores listados en la tabla es permitida.
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Pardmetros Numeéricos Aceptables, para modelar el Comportamiento No lineal de

Columnas:

PARAMETROS DE MODELACION Y CRITERIOS DE ACEPTACION NUMERICA PARA PROCEDIMIENTOS NO
LINEALES: COLUMNAS DE CONCRETO ARMADO

Parametros de Modelacién Criterios de Aceptacion Ver en Fig. 79
: Relacién de Relacion de Resistencia Residual
Angulo de . . :
rotacion Resistencia Nivel de desempefio
CONDICIONES f o Residual -
plastica (rad) /. " Fig. Tipo de componente
Ver en Fig. 78 . . :
78 10 Primario Secundario
a b c LS CP LS CP

i. Columnas controladas por flexion

_ P Refuerzo 4

Ag.f'c Transversal bw.d.\[fc

<01 Cc <3 0.020  0.03 0.2 0.005 | 0.015 0.020 | 0.020 0.030
<01 C 26 0.016 0.024 0.2 0.005 @ 0.012 0.016 0.016 0.024
204 Cc <3 0.015 0.025 0.2 0.003 = 0.012 0.015 | 0.018 0.025
204 C 26 0.012  0.02 0.2 0.003 = 0.010 0.012 0.013 0.020
<01 NC <3 0.006 0.015 0.2 0.005  0.005 0.006 0.010 0.015
<01 NC 26 0.005 0.012 0.2 0.0050 0.004 0.005 0.008 0.012
204 NC <3 0.003 0.01 0.2 0.002  0.002 0.003 0.006 0.010
204 NC 26 0.002 0.008 0.2 0.0020 0.002 0.002 0.005 0.008

ii. Columnas controladas por corte
Espaciamiento de estribos <d/2, o

P/Agf ¢<0.1 - - - - - - 0.003 0.004
iii. Columnas controladas por desarrollo o empalme inadecuado a lo largo de la altura libre
Espaciamiento de estribos <d/2 0.010 = 0.020 0.400 0.005 0.005 0.010 0.010 0.020
Espaciamiento de estribos >d/2 0.000 @ 0.010 0.200 0 0 0 0.005 0.010
iv. Columnas donde la carga axial exceda 0.70 Po
Estribos conformes sobre toda la longitud ~ 0.015 = 0.025 0.02 0 0.005 0.01 0.01 0.02
Todos los demas 0 0 0 0 0 0 0 0
Tabla 16: Parametros No lineales para Columnas Tabla 6-8 del FEMA 356
Fuente: (FEMA356, 2000)
1. Cuando mas de una de las condiciones “i”, “ii”, “iii” y “iv” ocurre para un componente

dado, use el minimo valor numérico apropiado de la tabla.

2. “C” y “NC” son abreviaciones para indicar la existencia o no del refuerzo transversal.
Un componente con refuerzo transversal es “C”, si en la region de rétula plastica, los
estribos estan espaciados en < d/3, o si, para componentes de moderada y alta
demanda de ductilidad, la resistencia proporcionada por los estribos Vs es al menos tres
cuartos de la cortante de disefio, cualquier otro caso, es considerado como “NC”.

3. Para calificar, las columnas deben tener refuerzo transversal que consista en estribos.
De otra forma, las acciones deben ser tratadas como fuerza controlada.

4. Interpolacion lineal entre los valores listados en la tabla es permitida.
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2.6.3.6. EJEMPLO DE OBTENCION DEL DIAGRAMA MOMENTO
CURVATURA

Dada una viga de seccién de 0.25x0.40m, doblemente armada con un recubrimiento

medido al centro de gravedad del acero de 6 cm, el refuerzo transversal esta constituido

por varillas de 3/8”, espaciados cada 10 cm. El concreto tiene una resistencia a la

compresion, f'c = 210% y el acero un grado de fluencia, fy = 4200 C’;l—gz. El médulo de

elasticidad del concreto es E, = 217400 C’:n—gz, del acero E; = 2100000 C’;l—gz. Con cuantias

de As = 3.87cm? y A’s = 2.58cm?. Para estas condiciones se muestra a continuacion

como se elabora el diagrama momento curvatura.

Fuerza '
Sismica [
|
|
|
|

301/2" o
g
o

201/2"

/025 /
Fiyuid ou. cjenipiu ue apncaciun viumento Curvatura de una Viga

Fuente: Elaboracion Propia

Para encontrar cada punto del diagrama de momento curvatura se utiliza expresiones
descritas en el acapite 2.6.3.2. Donde ademéds se detalla el proceso a seguir para la

obtencion de cada punto.
a) PUNTO DE AGRIETAMIENTO (A)

La obtencion del diagrama de momento curvatura empieza con el calculo del inicio del
agrietamiento de la seccién en la zona traccionada. Para lo cual previamente debera
encontrarse la profundidad del eje neutro de la seccién agrietada mediante la
consideracion de transformar las areas de acero en concreto, para esto se utiliza las
expresiones (2.6.-3), (2.6.-4) y (2.6.-5). A continuacion, se muestra el desarrollo de la

obtencion de este punto:

Relacién de médulos de elasticidad: n = 5— =9.661...(2.6.—3)

Inercia de la seccidn equivalente:

bh3 o 2 ) )
Isg =E+bh<§—c> + (= D(Ag(d — )2 + As(c — d)?)

= 1.443-10°cm* ... (2.6.—4)

109



Area de la seccién equivalente: Agz = bh + (n — 1)(45 + A’5) = 1056 cm? ... (2.6.—5)

€a=fr/Es fr=2*f¢"0.5

r=0.06
As=3@1/2" —_— (n-1)As / /
Ase J— [ Y EN
h=0.40 d=0.34

x|ﬁdn;ﬂ\

. c

. . (n-1)A’s
A’s=2@1/2 d=0.08 ,I

0.25 N N €c fc
SECCION SECCION DEFORMACION ESFUERZO

TRANSVERSAL TRANSFORMADA

Figura 81: Ejemplo de obtencion del punto de agrietamiento

Fuente: Elaboracion Propia

Al encontrar estas expresiones se pueden encontrar la profundidad del eje neutro y el

punto de agrietamiento:

bh? P
2+ (= DA(D)? + A75(d)?)
c= = 20.147cm
Asg

Ea=fr/Es fr=28.98kg/cm?2

r=0.086
As=3G1/2" - (DA / /
_ Ase _ - _ _ ___ )y EN _
h=0.40 d=0.34 =1056cm? T
=20.147cm PA
R (n-1A's e
A's=2051/2 d=0.06 |

0.25 N N €c fc

SECCION SECCION DEFORMACION ESFUERZO
TRANSVERSAL TRANSFORMADA

Figura 82: Datos de la obtencién del punto de agrietamiento

Fuente: Elaboracion Propia

&4 fr rad
P, = = =6.716-10"*—
A" h—c E.(h—c¢) m
I
My = }]:T_SEC = 2.106 ton.m

b) PUNTO DE CEDENCIA (Y)

En el caso del punto de cedencia, se sabe que existen tres casos que se pueden
presentar en esta etapa, para lo cual se asume que, la seccion se encuentra en el primer
caso (el acero en compresion no ha cedido y el concreto tiene un comportamiento lineal)

y los valores que se obtienen tendran que ser comprobados.
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=006 Es=Ey Ty T
As=301/2"

> =
by
r=0.40 d=0.34 é EN. M
— *_ [

. : .
A's=201/2" o o c Es<ly [ €« K
. o Ty
0.25 N v Ec<Ecu " fe<=0.50fc
SECCION DEFORMACION ESFUERZO
TRANSVERSAL

Figura 83: Ejemplo de la obtencién del punto de cedencia Caso 1

Fuente: Elaboracion Propia

De la expresion (2.5.-8) se obtiene el valor de la profundidad del eje neutro, c:

Eceyb

i <T>+C[fY(As +AD] - fy(Asd + A'd) =0 BE) ¢ =84S5cm

Al obtener la profundidad del eje neutro, se verifica que el acero a compresion no ha
cedido:

, _&le=d)
Eg = ? = 0.00019 « &y = 0.002

Ademas, se verifica que el concreto tenga un comportamiento elastico:

&yC , kg
gc = 7 = 0.000662 BE) fc=E.e =143.897 < 0.70fc = 147 —
Por ultimo, se obtiene la curvatura cedente y el momento cedente:
r=0.06 Es=Ey fy T=16.24ton
As=3@1/2" g S
: { Py M
h=0.40 d=0.34 1 EN )
— — | — — ___CB_KTS:WStW
A’s=2@1/2" =006 ¢=8.455cm / Es<&y _ €— Cc=1521ton
=0 - &
0.25 . * Ec<Ecu fc=143.90kg/cm2<=070f ¢
SECCION DEFORMACION ESFUERZO
TRANSVERSAL

Figura 84: Datos de la obtencion del punto de cedencia

Fuente: Elaboracion Propia

&y rad c .
cpy:d_czo_oog7 My=cc(d—§)+cs(d—d):5.035ton.m
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c) PUNTO DE AGOTAMIENTO ULTIMO (U)

Finalmente, se encuentra el punto de agotamiento Ultimo, para este caso se asume que

el acero a compresion no ha cedido, y sera comprobado en el analisis de esta.

r=006 Es>Ey 1, fy, T,
As=3@1/2" > r 4
o]
h=0.40 d=0.34 zé EN. >M

R | . S = Ty =

S=2031/2 TR o ¢ s = <

0.25 N r €c=Ecu fc=085f ¢ fc=0857 ¢ *

SECCION DEFORMACION ESFUERZO
TRANSVERSAL

Figura 85: Ejemplo de la obtencién del punto de agotamiento ultimo

Fuente: Elaboracién Propia
c2(0.85f CPrb) + C(A'sEsey — Asfy) — A'sEseeud’ =0 EE) ¢ =5.072cm

Al obtener la profundidad del eje neutro, se verifica que el acero a compresién no ha
cedido:

g(c—d)
Eg = ? = 0.00055 « &y = 0.002

Finalmente, se obtiene la curvatura ultima y el momento ultimo:

=006 Es>Ey fy fy T=16 25ton

As=3031/2" —> o
_ du
h=0.40 d=0.34 # EN M

[ ;5_0*7_2; - E'TE_ T T s TR | T _Cs=230ton co=19.24t0r
‘=, 2" . =J. £ 1
A's=201/2 a=0.06 ’ y 2 (_a[f’z'
0.25 F Ec=Ecu fc=085f ¢ fc=0.85fc
SECCION DEFORMACION ESFUERZO

‘ TRANSVERSAL

Figura 86: Datos de la obtencion del punto de agotamiento Gltimo

Fuente: Elaboracién Propia

£ rad
o, = % =0.059—

c
M, = C, (d - %) +C,(d—d) = 5291 ton.m
A continuacién se presenta una tabla de resumen de los resultados de los puntos que
conforman el diagrama de momento de curvatura, para lo cual los momentos negativos

se encontraron siguiendo los mismos pasos que se encontraron para los momentos
positivos:
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PUNTO (o} M
(rad/m)  (ton.m)
Inicial 0.0000 0

A 0.0007 2.11
Y 0.0080 5.04
U 0.0590 5.29
-A -0.0007 -2.08
-Y -0.0070 -3.42
-U -0.0640 -3.76

Tabla 17: Tabla Resumen Diagrama Momento Curvatura

Fuente: Elaboracion Propia

6
c 204 —4 529
4
< 3
S
CZ)- 2 2.11
c
O
E o1
g 2 -2.08
(23 -3 378
> 4 -3.42
-5
-0.08 -0.06 -0.04 -0.02 0.00 0.02 0.04 0.06 0.08

CURVATURA © (RAD/M)

Figura 87: Ejemplo diagrama Momento Curvatura

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez encontrado el diagrama de momento curvatura, se puede encontrar las
relaciones del diagrama momento curvatura, visto en el acapite 2.6.3.3., para esto se
calcula un momento actuante ante un sismo raro, segun se detalla en el acapite 2.4.4.
En el presente caso se asume que este momento demandante es igual a Mp =
5.10 ton.m al cual le corresponde una curvatura de ¢p = 0.02024 rad/m, Para estos
datos se pueden encontrar:

by 0.059
DUCTILIDAD LOCAL POR CURVATURA: Up = q)— = —0 008 =756
Y .
bp  0.02024
DEMANDA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA: up = (1)_ = W =2.53
Y .
RESERVA DE DUCTILIDAD POR CURVATURA: u, = @ — @ =7.56—-253=5.03
by oy
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. ~ . . Mp — M
INDICE DE DANO EN FUNCION A LOS MOMENTOS EN LA SECCION: Id = — Y

My — My
_ 510-5.04 0.24
©529-5.04
INDICE DE DANO EN FUNCION A LAS CURVATURAS EN LA SECCION: Id = —iD _ $Y
U~ Yy

_0.02024 - 0.008

0.059 —0.008 _ >-2%

Como se puede observar de los resultados obtenidos en cuanto ductilidad y reserva de
ductilidad, ante este momento demandado son altos, es asi que el indice de dafio en la
seccion es menor a uno y cercano a cero. Es asi como se puede evaluar el dafio que

puede sufrir una determinada seccion ante un nivel de peligro sismico determinado.

Finalmente, con estos resultados, se hace una comprobacién mediante el programa
Sap2000, pero para esta obtencion en el programa se usan diagramas de esfuerzo
deformacién para el concreto y acero, el modelo de Mander y el modelo Elastoplastico

con endurecimiento curvo respectivamente.

8

z 6

P

2 a

o

E 2 —o—M-O +

S ——M-O-

2 0 M-O

=, —e— M- + SAP200
4 —e—M-O - SAP2000
-6

-0.15 -0.10 -0.05 0.00 0.05 0.10 0.15
Curvatura @ (1/m)

Figura 88: Comparacién de resultados de M- ©

Fuente: Elaboracion Propia

Como se puede observar en la figura 88, los valores para el Punto de Cedencia son
completamente iguales, mientras que para valores del Punto de Agotamiento Ultimo, los
valores del programa son mayores, esto se debe a que el programa usa modelos de
esfuerzo deformacion completos (para el concreto modelo de Mander y para el acero
modelo elastoplastico con enducericimento curvo) y son los que se usan en este trabajo

ya que se encuentran valores de Momentos Ultimos mayores y estos son los que tienen
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mejores resultados en un analisis no-lineal. Pero cabe mencionar que el proceso
seguido tiene buenos resultados en comparacion al uso de programas, ya que puede
hacerse programable en una planilla de Excel sin mucha dificultad. Siendo posible

usarse en analisis de ductilidad del miembro, para la redistribucion de momentos.

Se presenta a continuacién dos tablas con un resumen de los valores de punto de
cedencia y punto de agotamiento Ultimo para cada seccién de viga usada en esta tesis,
asi como de columnas. Se resalta que para el encontrar el diagrama de momento
curvatura de las columnas, dependen de la carga axial a la cual estaran afectadas, esto
se debe a que la presencia de la carga axial genera que la resistencia a flexién sea
variable y, por ende, la curvatura también. Para poder identificar las secciones en las
vigas y las columnas, se presentan las plantas de la estructura (1-3° pisos de planta

tipica y 4°-5° pisos de planta tipica):
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Figura 89: Planta tipica del 1er al 3er piso

Fuente: Elaboracion Propia
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Fuente: Elaboracion Propia
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SECCI Dy ®u My Mu M -Oy -Ou -My -Mu M
ON (rad/m (rad/m (ton.m (ton.m (rad/m (rad/m (ton.m (ton.m

1 0.309 0.381 9.)66 12?54 9.44 -0.())09 -0.2)81 —9.)66 —12).54 9.44

2 0.008 0.099 4.88 6.85 12.78 -0.008 -0.099 -4.88 -6.85  12.78

3 0.008 0.101 4.89 6.86 1290 -0.007 -0.110 -3.54 -4.71 14.92

4 0.008 0.084 7.57 9.66 9.99 -0.008 -0.100 -4.89 -6.85  12.95

5 0.008 0.080 8.04 10.42 9.54 -0.008 -0.101 -4.90 -6.86 13.12

6 0.006 0.055 20.02 27.15 8.92 -0.006 -0.076 -14.64 -21.18 13.58

7 0.006 0.074 10.55 15.50 13.39 -0.005 -0.088 -7.75 -1191 16.64

8 0.009 0.078 9.60 12.36 8.93 -0.008 -0.089 -7.65 -9.85 10.87

9 0.008 0.100 4.89 6.85 1295 -0.008 -0.084 -7.57 -9.66 9.99

PROMEDIO 10.98 PROMEDIO 12.70

Tabla 18: Diagramas M-@® de cada Seccion de Viga
Fuente: Elaboracion Propia
COLU PIS P (ton) SENTIDO X SENTIDO Y
MNA O oy ®du My Mu M Oy du My Mu M
(rad/m (rad/m (ton.m (ton. (rad/m (rad/m (ton.m (ton.m
) ) ) m) ) ) ) )

C1 - 0.00 0.009 0.069 28.64 36.38 7.74 0.004 0.030 53.99 78.86 7.52
1 47.61 0.008 0.083 21.73 3123 10.33 0.004 0.045 38.51 71.88 12.76
2 37.57 0.008 0.080 2218 3230 9.83 0.004 0.044 41.38 74.66 12.21
- 0.00 0.008 0.080 17.78 28.63 9.94 0.004 0.044 41.48 65.70 11.79
3 28.06 0.008 0.089 1424 25.07 11.79 0.003 0.060 32.72 59.94 17.27
4 18.37 0.008 0.086 1546 26.30 11.09 0.004 0.055 38.50 61.98 15.15
5 8.83 0.008 0.083 16.67 2755 10.48 0.004 0.047 38.59 63.49 12.88
Cc2 - 0.00 0.010 0.056 2159 3341 5.85 0.010 0.043 19.75 30.06 4.38
1 64.82 0.008 0.075 1451 26.61 9.64 0.008 0.065 12.75 24.79 8.24
2 50.24 0.008 0.070 1599 28.12 8.62 0.008 0.060 14.33 26.23 7.18
- 0.00 0.009 0.059 14.64 20.54 6.53 0.009 0.072 18.94 22.43 7.93
3 36.46 0.008 0.077 9.99 1656 9.84 0.008 0.088 1290 1856 11.39
4 22.74 0.008 0.069 11.78 18.05 8.35 0.008 0.083 15.25 20.02 9.97
5 9.20 0.009 0.061 13.42 1954 6.99 0.009 0.076 16.65 21.45 8.79
PROMEDIO 8.60 PROMEDIO 9.55

Tabla 19: Diagramas M-® de cada Seccion de Columna

Fuente: Elaboracion Propia

Dentro del cuadro resumen de vigas se presentan los valores tanto para momento

negativo y positivo de la seccion, para las columnas se presentan lo valores para

momentos en el sentido en Xy en el sentido en Y.

Finalmente se observa que las secciones utilizadas en vigas tienen ductilidades

promedio iguales a 12 y en el caso de columnas tienen ductilidades promedio iguales a
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9, entonces con estos diagramas, se puede prever que la estructura tiene suficiente

ductilidad para poder incursionar en el régimen inelastico.

2.6.3.7. EJEMPLO DE OBTENCION DEL DIAGRAMA MOMENTO ROTACION
NORMALIZADO POR EL FEMA 356 Y EL ATC-40

Para poder hacer uso de programas de computo como el ETABS y el SAP2000, y aplicar

el andlisis no lineal de estructuras, es necesario encontrar los diagramas momento

rotacion de cada seccion, los cuales estan normalizados por el FEMA 356 y el ATC-40.

Es por esto que para poder explicar su obtencién mediante el uso de tablas propuestas
por el FEMA 356 y el ATC-40 se proponen dos ejemplos, el primer ejemplo representa
la obtencion del diagrama momento rotacidén para una viga, donde se usa la seccién del
ejemplo anterior. El segundo ejemplo representa la obtencién de una columna con

caracteristicas explicadas posteriormente.
e EJEMPLO 1: Obtencién del diagrama momento rotacion de una viga

Primero se debe calcular la relacion de cuantias de la seccién, que permitird usar la
Tabla 12:

ppar = 0.0213, p = 0.004y p” = 0.003

p—p
Pbal

= 0.06056

Ademas, se tiene que comprobar que la seccién se encuentre confinada para lo cual el

FEMA 356 propone la siguiente relacion:

Donde Av es el area del refuerzo transversal, fy es el limite de fluencia, d es el peralte
efectivo de la seccion, s es el espaciamiento de los estribos, Vs es la capacidad al corte

de la armadura transversal y 1, es el cortante actuante.

V,, = 1547 ton, A, = 1.42 cm? y s = 10cm

Se verifica que el espaciamiento sea menor a d/3: g =11.33 cm = 10 cm (OK).
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i . . 3
Ahora se verifica que la cortante que proporciona los estribos es menor a " de la cortante

altima:
3
V; = 20.28 ton > ZVu =11.6ton

De esto se deduce que la seccion se encuentra confinada.

Finalmente se tiene que calcular la cortante actuante para poder encontrar los valores

de las constantes a, b y ¢ descritas en este acapite 2.6.3.5.:

V, 34105.512 b

- = 1.256
bd/fc 984252 in-13.38583 in-206.119476 lb/in?

Es importante resaltar que esta expresion se encuentra en unidades de libras y

pulgadas, y es asi como se debe ingresar al cuadro y encontrar los valores de a,b y c:
a; = 0.025,b; = 0.050
a, = 0.020,b, = 0.040

Iterando se tiene:

(ay — ay) - (0.06056 — 0)

Qiterado = (0.50 — 0) +a; = 0.02439
(b, — by) - (0.06056 — 0)
biterado = (0.50 — 0) + b, = 0.03879

¢ =0.200

Para el momento en el otro sentido el calculo es el mismo:

PP 0.06056
Pbat
a = 0.025
b = 0.050
c=0.20
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PARAMETROS DE MODELACION Y CRITERIOS DE ACEPTACION NUMERICA PARA PROCEDIMIENTOS NO

p—p

Pbai
<0.0
<0.0
20.5

LINEALES: VIGAS DE CONCRETO ARMADO

Parametros de Modelacién Criterios de Aceptacion
Relacién de Resistencia Residual
Angulo de Relacion de Nivel de desempefio
CONDICIONES rotacion plastica Resistencia
(rad) Residual Tipo de componente
10 Primario Secundario
a B c LS CP LS CP
i. Vigas controladas por flexion
Refuerzo v
Transversal  bw.d../fc
C <3 0.025 0.05 0.2 0.010 0.020 | 0.025 | 0.020 @ 0.050
C 26 0.020 0.04 0.2 0.005 0.010 0.020 0.020 0.040
C <3 0.020 0.04 0.2 0.005 0.010 | 0.020 | 0.020 @ 0.030
C 26 0.015 0.02 0.2 0.005 @ 0.005 0.015 0.015 0.020

20.5

Tabla 20: Obtencién de parametros de modelacion para la definicién de rétulas en

vigas segun FEMA 356

Fuente: Elaboracién Propia

Una vez encontrados estos valores se pueden encontrar cada punto del diagrama de

momento rotacion (Hernandez, 2017):

Punto (My, 8y): En este punto los programas asumen un comportamiento rigido
plastico donde 6y = 0. La obtencion del Momento de Fluencia My, se puede
obtener del procedimiento que se hizo en el ejemplo anterior, ya que se
obtuvieron valores exactamente iguales al SAP2000.

Punto (Mu, 6u): La rotacion dltima es dada directamente desde las tablas como
el valor de “a”. El momento ultimo se puede asumir igual a 1.10 del momento de
Fluencia.

Punto (Mresidual ,Oresidual): La rotacion residual es dada directamente como

el valor de “b” desde las tablas.

Entonces se puede calcular cada punto con estas premisas:

Punto A: Es el origen de coordenadas M = 0.00 ton.my 6 = 0 rad.
Punto B: Del ejemplo anterior My = 5.04 ton.my 8y = 0 rad.
Punto C: Mu = 1.10My = 5.544 ton.m y 6u = 0.02439 rad.

Punto D: Mresidual = ¢ * Mu = 1.10 ton.m y 8u = 0.02439 rad.
Punto E: Mresidual = 1.10 ton.m y Oresidual = b = 0.03879 rad.

Finalmente se presenta el diagrama de momento rotacion de la seccion:
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Figura 91: Diagrama M-8 de una viga segun el FEMA 356

Fuente: Elaboracién Propia

Ademas, se pueden encontrar los criterios de aceptaciéon propuestos por el FEMA 356:

10 = 0.0094
LS =0.0188
CP =0.0244
8
6 -
}
}
4 I
}
—_ }
2 2 :
Z }
o ;v
s 0 4 ? ® el
22 E
4 :
-6
-0.06 -0.04 -0.02 0 0.02 0.04 0.06
© (RAD)

Figura 92: Diagrama M-68 con criterios de aceptacion de una viga segun el FEMA 356

Fuente: Elaboracion Propia
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e EJEMPLO 2: Obtencién del diagrama momento rotacion de una columna

Dada una columna de seccion de 0.40x0.40m, doblemente armada con un recubrimiento
medido al centro de gravedad del acero de 6 cm, el refuerzo transversal esta constituido
por varillas de 3/8”, espaciados cada 10 cm. El concreto tiene una resistencia a la

compresion, f'c = Zloc':n—g2 y el acero un grado de fluencia, fy = 4200 %. El moédulo de

elasticidad del concreto es E, = 217400 C’:n—gz, del acero E; = 2100000 C’:n—gz. Con cuantias

de As = 8.52cm? y A’s = 8.52cm?. Para estas condiciones se muestra a continuacion

como se elabora el diagrama momento rotacién segun el FEMA 356.

N
o
<
(=)

3@3/4"

0.40

o .

Figura 93: Ejemplo de aplicacion Momento rotacién segun el FEMA 356

Fuente: Elaboracion Propia

Primero se debe calcular la relacion de la carga axial (esta carga axial se obtiene del
andlisis estructural y es la carga axial Ultima) vy el &rea bruta de la seccién (primera

columna de la tabla), para el caso del ejemplo se asume una carga axial de P = 10 ton:

p 10000kg
Agf'c  (40cm - 40cm) - 210kg/cm?2

= 0.0298

Ademas, se tiene que comprobar que la seccién se encuentre confinada para lo cual el

FEMA 356 propone la siguiente relacion:

Donde Av es el area del refuerzo transversal, fy es el limite de fluencia, d es el peralte
efectivo de la seccion, s es el espaciamiento de los estribos, Vs es la capacidad al corte

de la armadura transversal y 1, es el cortante actuante.

V,, = 15.47 ton, A, = 1.42 cm? y s = 10cm

Se verifica que el espaciamiento sea menor a d/3: g =11.33 cm = 10 cm (OK).
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Ahora se verifica que la cortante que proporciona los estribos es menor a ¥% de la
cortante ultima:

3
Vs = 20.28 ton > ZV” =11.6ton

De esto se deduce que la seccidon se encuentra confinada.

Finalmente se tiene que calcular la cortante actuante para poder encontrar los valores
de las constantes a, b y ¢ descritas en este acépite:

u

bd\[f’c

Es importante resaltar que esta expresion se encuentra en unidades de libras y

=4.736

pulgadas, y es asi como se debe ingresar al cuadro y encontrar los valores de:

a=0.020
b =0.030
¢ =0.200

PARAMETROS DE MODELACION Y CRITERIOS DE ACEPTACION NUMERICA PARA PROCEDIMIENTOS NO

LINEALES: COLUMNAS DE CONCRETO ARMADO

Parametros de Modelacién Criterios de Aceptacién

Relacién de Resistencia Residual

Angulo de Relacion de Nivel de desempefio
CONDICIONES rotacion Resistencia P
p'("ﬂ:zg;a Residual Tipo de componente
10 Primario Secundario
a B c LS CP LS CP

i. Columnas controladas por flexion

p Refuerzo 4
Ag.f'c Transversal bw.d.\[f’c
<01 C <3 0.020 @ 0.03 0.2 0.005 | 0.015 0.020 | 0.020
<0.1 C 26 0.016 0.024 0.2 0.005 0.012 0.016 0.016
=204 C <3 0.015 0.025 0.2 0.003 0.012 0.015 0.018
204 C 26 0.012 0.02 0.2 0.003 0.010 0.012 0.013

Tabla 21: Obtencién de parametros de modelacion para la definicién de rétulas en
columnas segun FEMA 356

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez encontrados estos valores se pueden encontrar cada punto del diagrama de

momento rotacion (Hernandez, 2017):
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e Punto (My, 8y): En este punto los programas asumen un comportamiento rigido
plastico donde 6y = 0. La obtencion del Momento de Fluencia My, se puede
obtener del procedimiento que se hizo en el ejemplo anterior, ya que se
obtuvieron valores exactamente iguales al SAP2000.

e Punto (Mu,fu): La rotacion ultima es dada directamente desde las tablas como
el valor de “a@”. EI momento Gltimo se puede asumir igual a 1.10 del momento de
Fluencia.

e Punto (Mresidual ,fresidual): La rotacion residual es dada directamente como

el valor de “b” desde las tablas.
Entonces se puede calcular cada punto con estas premisas:

e Punto A: Es el origen de coordenadas M = 0.00 ton.my 6 = 0 rad.
e PuntoB: My =1091ton.my 6y = 0rad.

e Punto C: Mu =1.10My = 12.00 ton.m y 6u = 0.020 rad.

e Punto D: Mresidual = ¢ * Mu = 2.4 ton.m Yy 6u = 0.020 rad.

e Punto E: Mresidual = 2.4 ton.m Yy Oresidual = b = 0.03 rad.

Finalmente se presenta el diagrama de momento rotacién de la seccién (sélo para el

momento positivo ya que la columna es simétrica):

15

10

M(TON.M)

0
0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.025 0.030 0.035

© (RAD)

Figura 94: Diagrama M-8 de una columna segun el FEMA 356

Fuente: Elaboracién Propia

Ademas, se pueden encontrar los criterios de aceptacién propuestos por el FEMA 356:

10 = 0.005
LS = 0.015
CP = 0.020
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Figura 95: Diagrama M-68 con criterios de aceptacion de una columna segun el FEMA
356

Fuente: Elaboracién Propia

2.7. EJEMPLOS DE APLICACION DEL DISENO ESTRUCTURAL BASADO
EN DESEMPENO SiSMICO

A continuacioén, se presentan dos ejemplos. El primer ejemplo consta de una columna

gue forma parte de una via elevada, en el cual se muestra la obtencién de la curva de

capacidad usando la fuente de no linealidad proporcionada por la geometria de la

seccion. El segundo ejemplo consta de un pértico de 1GDL, para el cual se calcula el

punto de demanda ante un sismo raro.

2.7.1. EJEMPLO 1: ESTRUCTURA DE 1GDL - COLUMNA QUE FORMA
PARTE DE UNA ViA ELEVADA.

El siguiente ejemplo pertenece a los apuntes de clase del curso de Ingenieria
Sismorresistente de la Maestria en especialidad en Ingenieria Sismica realizada por la
Asesora de la tesis. La figura muestra una estructura de 1GDL, con las seccién ya
disefiada, para este ejemplo se tiene las siguientes caracteristicas, el concreto tiene una
resistencia a la compresion de f'c = 210 kg/cm? y el acero una resistencia a la tension
de fy = 4200 kg/cm?. El médulo de elasticidad del concreto es E, = 217400 kg/cm?,
del acero E; = 2100000 kg/cm?. Ademas se presenta el diagrama de momento

curvatura de la seccion A-A.
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Figura 96: Ejemplo 1 Elevacién y Corte A-A

1.00
4

Fuente: Elaboracién Propia

DIAGRAMA M-O

300 0.0214; 344.9500
0.0031; 263.4200

0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025
Curvatura @ (rad/m)

Figura 97: Ejemplo 1 M-® Columna
Fuente: Elaboracion Propia

2.7.1.1. OBTENCION DE LA CURVA DE CAPACIDAD

Para poder encontrar la curva de capacidad se deben seguir los siguientes pasos:

Vi \
1. Obtencion del — —
D'aggiTiaé,?Aég’lge 2 2. Localizacion de 3. Obtencién de la
columna que Rotulas y Obtencion Curva de
conforma la del Diagrama M-© . Capacidad.
Estructura.
)

Figura 98: Diagrama para la obtencion de la Curva de Capacidad

Fuente: Elaboracion Propia
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Como en el presente ejemplo ya se tiene calculado el diagrama momento
curvatura, solo queda seguir el siguiente paso.
Para la localizacién de la rétula y asi poder obtener el diagrama de momento giro
se utiliza como longitud de zona plastica el 0.50d (Cérdova, 2017), que para este
caso “d” es el peralte efectivo de la seccion entonces:
L, =0.50d = 0.50 * 0.90m = 0.45m

Para la obtencion del diagrama momento rotacion se usa la expresion (2.6.-23):

O=L,*¢
Como se observa la expresion indica que para obtener cada punto del diagrama
de momento rotacién solo se debe multiplicar la longitud de zona plastica a cada

punto del diagrama momento curvatura:

DIAGRAMA M-©
400

350

300 0.0096; 344.9500
0.0014; 263.4200

250

200

M (ton.m)

150
100

50

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01
© (rad)

Figura 99: Ejemplo 1 M-© Columna

Fuente: Elaboracion Propia

Para obtener la curva de capacidad, debemos estudiar la rotacion y curvatura
(capacidad de giro) de esta columna, cada punto de esta (fluencia y carga ultima).
Cuando el pilar es sometido a una considerable fuerza lateral, la capacidad de giro
de su seccion transversal del pilar se incrementa ligeramente hasta producirse una
rétula plastica a una altura de 0.5 veces el diametro del pilar (zona de longitud

plastica). Donde la capacidad de giro se denomina curvatura de fluencia. Luego la
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capacidad de giro en fluencia se incrementa bruscamente hasta llegar a su maxima
capacidad (Cérdova, 2017).

v r—-’l-‘ V=M Idealizada ATy—fif
x =
T [T y Real I
| T do(X)=MvEdo |A ,
: /
X /
/ | l Extension de 4 1
| lastificacion / — 0
l I—-— | —— — - i
| I — | ——— 0
Muv M |*¢y*‘ !‘*¢p4¢u'|*¢y*! | ¢p@—'¢¢y’1
a) (b) (c) Curvatura (d) Curvaturaen (e) Curvatura (f) Deflexion
Diagrama cedente respuesta equivalente
de momento maxima

Figura 100: Diagramas de momento, curvatura y deflexién para un elemento
prismatico de concreto en cantiléver.
Fuente: Adaptado de (Priestley, Calvi y Kowalsky, 2007)

Para determinar los desplazamientos laterales se usa el teorema de Area-Momento,
asi para la curvatura idealizada el momento de area triangular determina el
desplazamiento de fluencia y el momento de area tipo paralelogramo determina el

desplazamiento plastico (Priestley, Calvi y Kowalsky, 2007):

_ &yH?  3.074+103rad/m - 6.5m

by =% - = 0.0433m ... (2.7.—1)
L, 10 3rad 0.45m
A, = dply (H - 7) = (21.421 — 3.074) - ———— - 0.45m - (6.5m - T)
= 0.0518m....(2.7.-2)
q)sz LP
By =By + By = 2+ byl (H = 7) = 0.0951m ... (2.7.—3)

Con estos valores se puede encontrar la curva de capacidad y la ductilidad global de la
estructura, a su vez se hara una comparacion con la ductilidad local de la seccion A-A

de la columna:

¢y 21.421%1073
Y .

DUCTILIDAD GLOBAL DE LA ESTRUCTURA: j = 22 = 299°1 _
M7, T 00433

2.20
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Como se observa la adecuada ductilidad de la seccién contribuye en la ductilidad global
del sistema. Ahora se debe encontrar la fuerza asociada a cada momento, esto se hace
dividiendo el momento de cada punto del diagrama momento curvatura entre la altura

de la columna

M H(m) F=M/H Ay (m) Ap (m) A total
(ton.m) (ton) (m)
0.00 6.50 0.00 0.00 0.00 0.00

263.42 6.50 40.53 0.04329 0.00 0.04329

344.95 6.50 53.07 0.04329 0.05181  0.09510

Tabla 22: Curva de Capacidad Ejemplo 1
Fuente: Elaboracion Propia

60.00
0.09510; 53.07

50.00
0.04329; 40.53

40.00

30.00

F (ton)

20.00 —@— CURVA DE CAPACIDAD
10.00

0.00
0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1

Desplazamiento, A(m)

Figura 101: Curva de Capacidad Ejemplo 1
Fuente: Elaboracion Propia

2.7.2. EJEMPLO 2: PORTICO DE 1GDL
Para poder evaluar el desempefio sismico, se tiene que seguir el diagrama propuesto
en la Figura 09 de este capitulo, para lo cual ya se esta en la etapa de analisis no lineal.
Puesto que el ejemplo consta de un portico ya disefiado, entonces para poder seguir el
procedimiento propuesto en el Acépite 2.3.4.4., se debe encontrar el Espectro de
Capacidad y el Espectro de Demanda antes de analizar el desempefio sismico mediante

el Método de Espectro Capacidad propuesto por Vision 2000 y el ATC-40.

En la siguiente figura se muestra la estructura de 1GDL, con las secciones ya disefiadas,
para este ejemplo se tiene las siguientes caracteristicas: el concreto tiene una
resistencia a la compresion de f'c = 210 kg/cm? y el acero una resistencia a la tension
de fy = 4200 kg/cm?. El médulo de elasticidad del concreto es E, = 217400 kg/cm?,

del acero E; = 2100000 kg/cm?. Con cuantias descritas en la siguiente figura.
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SECCION A-A  SECCION B-B
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3g1/2" o 303/4" o
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Figura 102: Elevacion y secciones del ejemplo de aplicacion

Fuente: Elaboracién Propia

2.7.2.1. OBTENCION DEL ESPECTRO DE DEMANDA
En esta etapa se debe encontrar la representacion de la demanda ante un sismo, para
esto se usard los niveles de amenaza sismica propuesto por Vision 2000 y el ATC-40,
en el caso del ejemplo usaremos un nivel de amenaza sismica para un sismo raro, para

lo cual se usa la siguiente figura que representa los pasos para la obtencion del espectro

de demanda:
1. Espectro de 2. Conversion del >
Respuesta Espectro de 3'elogéeg(é't?g
Elastico Respuesta a ' deD er% anda
Normalizado formato ADRS '
/ J A

Figura 103: Diagrama para la obtencion del Espectro de Demanda (ADRS)

Fuente: Elaboracién Propia
a) Espectro de Respuesta Elastico Normalizado

Para la obtencion del Espectro de Respuesta usaremos la norma peruana, que
establece un espectro de respuesta normalizado para un nivel de amenaza sismica ante
un sismo raro con una probabilidad de 10 % de ser excedido en 50 afos. Para la
obtencién del Espectro de Respuesta se usan los siguientes valores obtenidos de la
E.030 que corresponden a la ciudad de Huancavelica, edificacién para uso cominy a
un tipo suelo intermedio (estos valores son los mismos que se usan en la presente

investigacion):
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Z = Factor de zona, con un factor de 0.35 (item 3.8.2.1), S = Factor de Sitio, igual a 1.15
(item 3.8.2.3), Tp = Periodo Limite de la Meseta igual a 0.6 (item 3.8.2.3), TL = Periodo
del inicio del comportamiento inelastico del Suelo igual a 2.00 (item 3.8.2.3), C = Factor
de amplificacion sismica, 2.5. (item 3.8.2.4), U = Coeficiente de uso. La Categoria de la
Edificacion es, U=1. (item 3.8.3.1), R=Coeficiente de reduccion, R= 8. (item 3.8.3.2),
P=Peso de la edificacion, 8.90 ton. (item 3.8.1.4):

Z=0.35U0U=100yS =115
Entonces la Aceleracién Espectral Sa es:
S, = ZUCSg

Donde el Factor de Amplificacién Sismica (C) esta en funcion al periodo fundamental de
la estructura (T), donde TP es el Periodo relacionado a las caracteristicas del suelo que
define la plataforma y TL es el Periodo que define el inicio de la zona del factor C con

desplazamiento constante:

T<T, C=25
Ty
T, <T<T, C=2.5-(7)
T, T
— [ L
T>T, c_2.5<T2)
Finalmente se encuentra el Espectro de respuesta:

12.00
&
— 10.00
O
S 8.00
x
4 6.00
\C
2 400
o
9 200
3
< 0.00

0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00 12.00
Periodo (seg)
SISMO RARO

Figura 104: Espectro de capacidad

Fuente: Elaboracion Propia

b) Conversion del Espectro de Respuesta a formato ADRS y su obtencion
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Para realizar la conversion de cada punto del espectro de respuesta al espectro de
demanda se utiliza la siguiente expresion:

o= T%Sa
 4nm?

Finalmente se representa el espectro de demanda:

12.00

10.00

8.00 =———SISMO RARO

6.00

4.00

2.00

Aceleracién Espectral, Sa (m/s2)

0.00
0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00

Desplazamiento Espectral, Sd (mm)

Figura 105: Espectro de demanda
Fuente: Elaboracion Propia

2.7.2.2. OBTENCION DEL ESPECTRO DE CAPACIDAD
En la siguiente Figura se muestra un diagrama que representa los pasos a seguir para
poder obtener el Espectro de capacidad, que representa la capacidad de la estructura
sometido a una carga lateral que se incrementa hasta ocasionar el colapso de esta.

Para simplificar el célculo de la curva de capacidad se asume las siguientes
consideraciones basadas en las recomendaciones de (Aguiar, 2003), (Hernandez,
2017) y (Otazzi, 2014):

e Elaborar el diagrama de momento-curvatura (M-®) basado en un modelo bilineal
con el cual no se considera incremento en la resistencia del acero cuando

alcanza la fluencia.
¢ No se considera la carga de gravedad, se ignora el peso propio.
e Se asume que la relacion momento-curvatura (M-®) de la columna no dependen

de la carga axial, ya que para esta estructura son demasiado pequefios.
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3. Definicion de la

2. Localizacion carga lateral
de Rotulas. equivalente al

cortante basal V.

1. Obtencion de los
Diagramas M-® de cada una _|>
de la secciones de las vigas y

columnas que conforman la

Estructura.

8z 5. Conversion al
‘ 4. Obtencién de Espectro de

la Curva de .
‘ Capacidad. Capacgag (SDvs

Figura 106: Diagrama para la obtencion del Espectro de Capacidad

Fuente: Elaboracion Propia
a) Obtencién de los Diagramas M-® de cada una de la secciones de la Estructura

De lo estudiado en este Capitulo se debe obtener el comportamiento inelastico de cada
seccion, lo cual proporciona las caracteristicas no-lineales de la estructura. Para lo cual
se obtiene el diagrama M-® de cada seccion. Para tener simplificaciones en el célculo
y entender de mejor manera la obtencion de la Curva de Capacidad se usa el modelo
bilineal propuesto por (Otazzi, 2014) y (Aguiar, 2003) del momento curvatura de cada

seccion.

Se usa la representacion bilineal del diagrama momento curvatura de la viga en ejemplo
del acépite anterior y ademas se hizo el calcul6 del diagrama de momento curvatura de

la columna, para lo cual se presenta la siguiente figura:

12.0 10.91

10.0
8.0

6.0
@ —— M-O VIGA

M (ton.m)

4.0
5.04 —@— M- COLUMNA
2.0

0.0
0.0000 0.0200 0.0400 0.0600 0.0800

@ (rad/m)

Figura 107: Diagrama Momento Curvatura Viga y Columna

Fuente: Elaboracion Propia
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b) Definicién de rétulas

Para definir las rétulas plasticas simplemente se multiplica a cada valor del grafico de

M-® por la longitud plastica, para poder representar el grafico de M-8, que significa la

longitud de la viga donde se disipa energia y se encarga de la redistribucion de

momentos, para lo cual se toman los valores minimos presentados en la tabla 12 de

este acapite:

Lpyige = 0.50d = 17 cm
Lpcotumna = 0.60d = 20.4 cm

12 10.91
o
10
8
& — @ M-8 VIGA
g —@— M-8 COLUMNA
4 5.04

2

0
0.000 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0.012

Figura 108: Diagrama Momento Rotacién Viga y Columna

Fuente: Elaboracién Propia

c) Definicién de la carga lateral

Para poder definir el patrén de cargas, que sera el valor de primer andlisis de la carga

lateral a cual se afectara a la estructura, se necesita hacer el analisis modal de esta ya

gue la expresion usada para distribuir esta fuerza esta en funcién al periodo fundamental

de la estructura. Como la estructura en ejemplo es de 1GDL, «a; = 1:

Fi = (Xl'V =V
P h¥ )
ai = —k =
j=1bi-hj
A continuacion, se realiza el analisis modal:

2
Masa:m =2 = 38910 _ 97,14 k95
g 9.8067 m/s? m

h3

Inercia de la columna: I, = I = 2.133 x 10°cm*
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. 12 % Ec x I
Rigidez: k, = —————

Frecuencia Angular: w =

kg
— 4
= = 2,061+ 10*—

3|&

= 47.665rad/s

2%
Periodo fundamental: T = — = 0.132s

1
frecuencia: f = T= 7.5861/s

La fuerza de carga lateral, para estos valores es:

Z.U.C.S
y="

P =112¢
R on

d) Obtencion de la Curva de Capacidad

El primer andlisis se hace con la fuerza definida por carga lateral, y se evalua si se

produce alguna rétula y si no es asi. se escala esta fuerza para poder producir una
rétula. El analisis estructural se hace con el uso del programa SAP2000:

0.8
1.12ton y ﬂﬁ,,ff;ﬂﬂﬂ”f
o @ —
- Il.' lf. l,'
I,u"l Illl.
/ /
/ /
/ /
."|l /
/ {
.flf .fl
| |
i /
/ /
/1.0 A0
o o Ry

Fuente: Elaboracién Propia

Figura 109: Primer analisis de la curva de capacidad

Del primer andlisis, para una carga de 1.12 ton, se produce un desplazamiento de

0.0005 m. Sin producirse ninguna rétula como se observa se tiene que escalar la fuerza

hasta obtener la fuerza que ocasionara la primera rétula. Entonces la fuerza lateral que

ocasionara la primera rotula donde alcanzara el momento de fluencia en la viga de 5.04

ton.m es:
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B 1.12ton * 5.04ton.m
B 0.62ton.m

= 9.11ton

Al escalar la fuerza se puede observar, que al incrementar esta fuerza ya aparece la
primera rétula en la viga (parte derecha donde la viga alcanza el momento de fluencia,

es decir que a partir de este punto la viga empezara a disipar energia):

®
5.04
/ /
."Fl I."r 2
/ /
/ /
j / 1 —@— M-6VIGA
/ l.'fI
/ /
f | 0
/8.7 /864 0.0000 0.0050 0.0100 0.0150

Figura 110: Primera rétula en la viga

Fuente: Elaboracién Propia

De este segundo analisis, se encuentra un desplazamiento de 0.00417m. Ademas, se
deduce que la viga no sera capaz de soportar mayores momentos y se generaran las
rotulas en los dos extremos de esta:

_. ._

ST 777
Figura 111: Generacion de rétulas en la viga

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez hecho este analisis, se tiene que obtener el momento adicional que tiene que

ocurrir en la columna para poder ocasionar la rétula en esta:

Mgdicionar = 10.91 —8.79 = 2.12 ton.m
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Al encontrar este momento adicional que debe producirse en la columna se debe
encontrar la fuerza que producira este momento, entonces para poder evaluar un punto
de partida aplicaremos una fuerza de 2 ton, para usar una regla de tres simple. Ademas,

—@
x'fl

asumimos los momentos de inercia en la viga es igual a cero:
/

f
[
/
"IIZ.QQ
4

I|l|

|
3.01
4

Figura 112: Andlisis con aparicion de rotulas en las vigas
Fuente: Elaboracién Propia

= 1.41ton

_ 2ton * 2.12ton.m
3.01ton.m

Finalmente el Ultimo analisis se hace con esta fuerza escalada, donde la columna

alcanza el limite de fluencia y el sistema realiza un desplazamiento de 0.0014 m:
*—

—
|I|IIII

I|III
i
/
|
/ /
In'
/
In'

/

/

|
|

/

|
|
|

/

240
=

|
/
|2.12 I

Figura 113: Aparicion de 1ra rétula en columnas.
Fuente: Elaboracion Propia

Finalmente se calcula el momento total y desplazamiento total:
Meisstico + Minetsstico = 8.79 + 2.12 = 10.91 ton.m

MT =
Ar = Dopsstico + Ainotistico = 000417 + 0.0014 = 0.00557 m
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Una vez encontrados los puntos, comparamos los resultados encontrados con el
programa ETABS. Cabe sefalar que a este programa se le incluyeron los diagramas
momento curvatura completos (de formato trilineal), para lo cual se observa que, al
hacer simplificaciones en la capacidad de cada seccién de soportar mayores momentos,
solo se tiene una pequefia incursion en el rango inelastico, mientras que si se usa los
diagramas momento curvatura completos si logramos esto. Este ejemplo tiene la
importancia de dar a conocer como se produce paso a paso la curva de capacidad de
la estructura, con la ayuda de algunas simplificaciones para un mejor entendimiento de

esta solucion:

14

12

10

E 3
= —— CURVA DE CAPACIDAD
£ 5 MANUAL
= — CURVA DE CAPACIDAD
a ETABS
2
0
0 5 10 15 20

Desplazamiento (mm)

Figura 114: Comparacion de resultados

Fuente: Elaboracién Propia
e) Conversidn al Espectro de Capacidad (SD vs SA)

Finalmente se hara la conversién de cada punto de la curva de capacidad a un punto de
espectro capacidad con coordenadas de Desplazamiento espectral y Aceleracion

espectral, mediante las siguientes expresiones:

A(mm) V(ton) SD(mm) SA(m/s2)
0 0 A=SD 0 0
4.332 9.6897 SA=VIm 4332  10.6815927

6.309  11.8038 .o oloo oo, 6309 13012104
7.084  12.2138 estructura 7.084  13.4640739
17.084  12.5061 17.084  13.7862954

Tabla 23: Conversion de la curva de capacidad a espectro de capacidad para 1GDL

Fuente: Elaboracion Propia

139



2.7.2.3.

SA (m/s”2)

o N B OO

16
14
12
10

ESPECTRO DE CAPACIDAD

0 2 4 6 8 10 12 14 16
SD (mm)

18

Figura 115: Espectro de capacidad
Fuente: Elaboracion Propia

OBTENCION DEL PUNTO DE DEMANDA

El primer paso para la obtencion del punto de demanda es graficar el espectro de

capacidad y el espectro de demanda en un solo grafico como se estudio en el acapite
2.4.4.4.:

Aceleracion Espectral, Sa/g

16

14

12

10

[e]

[e)]

H

N

—— SISMO RARO

- ESPECTRO DE
DEMANDA

5 10 15 20 25 30

Desplazamiento Espectral, Sd (mm)

Figura 116: Punto de demanda

Fuente: Elaboracion Propia

35
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Finalmente se obvian los pasos descritos en el acapite 2.4.4.4. ya que el punto de
demanda se halla en una zona de etapa elastica, y por esto no hubo ninguna incursion
en el rango inelastico. Finalmente se sectoriza la curva de capacidad, para poder

estudiar qué objetivos de desempefio se alcanza:

SECTORIZACION DE LA CURVA DE CAPACIDAD
—— CURVA DE CAPACIDAD —— CURVA DE CAPACIDAD BILINEAL
16.00
14.00
12.00 v o
10.00 g // @) ; (7))
e ' =2 = [a) < ~ o
t .0d ¥ = c s |ox% °
£ so0g 5 S 1§ 3 3
> 6.00 E: - / O a L a Q &
1 [a)]
4.00 i / % m ,Q: d #
. - (TN X bl e}
& / O
2.00
P-1 SP-2 SP-3 Sp-4 SPi5
0.00
0 5 10 15 20 25 30
Desplazamiento (mm)

Figura 117: Sectorizacion de la curva de capacidad

Fuente: Elaboracion Propia

Finalmente, el punto de desempefio encontrado ante un nivel de amenaza sismica de
un sismo raro se encuentra en etapa funcional sin ningin dafio tanto en elementos
estructurales y no estructurales. Ademas, se obtiene una ductilidad global del sistema
de 4.84.

Ante esta amenaza sismica la estructura se comporta elasticamente, es por esto que la
estructura tiene suficiente ductilidad para poder soportar este sismo, en este caso el
disefiador puede elegir reducir sus secciones para que la estructura pueda ingresar en
un rango no lineal frente a este nivel de peligro sismico. Puesto que asi se tendra un
disefio mas economico, el cual se sustenta con el disefio sismico basado por

desempenio.
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CAPITULO Il

DISENO ESTRUCTURAL DEL EDIFICIO DE CINCO PISOS
SEGUN EL RNE

El presente capitulo consiste en realizar el disefio en concreto armado usando la

metodologia del disefio por resistencia ultima recomendado por la norma peruana.

3.1. DESCRIPCION DEL PROYECTO
La edificacion propuesta para la siguiente investigacion tiene por nombre “Edificio

Multifamiliar Ascension”.

Il
UL

Figura 118: Edificio Multifamiliar Ascension

Fuente: Elaboracion Propia

3.1.1. UBICACION DEL PROYECTO
El edificio se ubica en el Jirén Hildauro Castro N° 225, Distrito de Ascension y

Departamento de Huancavelica.

3.1.2. DESCRIPCION ARQUITECTONICA DEL PROYECTO
La estructura consiste de un edificio de 5 pisos destinada a vivienda multifamiliar,
ubicado en el distrito de Ascensién - Huancavelica.

Elterreno donde se levantara el edificio tiene una forma rectangular y 500.91 m?de area.
Tiene un frente de 17.70 m y un fondo de 28.30 m. El area techada es de 760.70 m?y
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el edificio consta de 8 departamentos, el primer piso consta de estacionamientos para

cada uno de los departamentos y 2 departamentos en cada uno de los 4 pisos restantes.

El edificio cuenta con 7 estacionamientos distribuidos de la siguiente manera: 2 en la
parte frontal del primer piso (fachada), 5 en la parte trasera del primer piso. Se tiene en
total 2 rampas de acceso vehicular, los que van desde la calle hacia el estacionamiento
trasero del primer piso. Ademas, se cuenta con una escalera principal que empieza en

el primer piso y termina en la azotea.
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Figura 119: Arquitectura del proyecto
Fuente: Elaboracion Propia

3.1.3. ZONIFICACION MUNICIPAL
El proyecto trata de la construccion de un Conjunto Residencial, destinado para uso
Residencial. Ademas el area estd compuesto por 3 lotes. Y es construido en una zona
residencial de alta densidad (R4). Las areas techadas por cada nivel se detallan a

continuacion:

NIVELES AREAS
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ler-4to Nivel 142.36 m2

Azotea 142.36 m2

Total area techada 711.8 m2
Area libre 358.55 m2
Area de terreno 500.91 m2

Tabla 24: Areas techadas de la edificacion

Fuente: Elaboracion Propia

En el primer nivel se cuenta con 1 hall de ingreso, desde la calle (principal), el hall
conduce a las escaleras. Ademas, se encuentra el cuarto de guardiania. En el segundo
nivel se cuenta con dos departamentos de un area igual a 71.18 m? cada uno. Cada
departamento cuenta con acceso directo desde la escalera, sala, comedor, 2 servicios
higiénicos y 2 dormitorios. Para el disefio de la estructura resistente principal del edificio
se considerara el uso de losas aligeradas en una direccién, losas macizas, vigas

peraltadas en ambos sentidos y columnas.

El terreno de cimentacién en la zona donde se va a construir es arcilloso gravoso con
esfuerzo admisible de 1.93kg/cm2 a 1.20m de profundidad (Suelo clasificado como
intermedio segun el RNE).

El disefio de concreto armado se limita a los elementos que conforman el soporte

estructural como son columnas y vigas.

3.2. METODOLOGIA DE DISENO
El disefio del edificio se realizara segun el “Reglamento Nacional de Edificaciones”

(RNE), el cual a su vez se subdivide en varias normas.

En la siguiente tabla se muestra las Normas a las cuales nos referiremos durante el

analisis y disefio de los diferentes elementos estructurales que conforman el edificio.

NORMA VERSION
E020 CARGAS Mayo, 2006
E030 DISENO SISMORRESISTENTE Enero, 2016
E050 SUELOS Y CIMENTACIONES Mayo, 2006
E060 CONCRETO ARMADO Mayo, 2006

Tabla 25: Normas del RNE citadas en el presente trabajo

Fuente: Elaboracion Propia

Como primer paso, antes de proceder al disefio, se debe realizar una estructuracion

adecuada del edificio, teniendo en cuenta los planos de arquitectura, luego se procede
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a predimensionar los elementos estructurales para después metrar las cargas que
soportaran estos elementos y realizar el analisis estructural de los mismos usando el
programa estructural ETABS. Una vez obtenidas las solicitaciones, se disefian los
elementos estructurales, de acuerdo a cada caso usando el método de resistencia

dltima.
De acuerdo a la Norma EOQ60 (articulo 9.1.1)):
“Las estructuras y los elementos estructurales deberan disefiarse para obtener

en todas sus secciones resistencias de disefio (§Rn) por lo menos iguales a las
resistencias requeridas (Ru).”

Este es el principio basico del disefio por resistencia (método LRFD):
Resistencia de Disefio (§Rn) = Resistencia Requerida (Ru)

Asimismo, la Norma E060 en su articulo 9.3.2. Indica el procedimiento para calcular
estas resistencias de disefio (§Rn). La resistencia ultima debe calcularse como la
resistencia nominal calculada multiplicada por los factores de reduccién de resistencia
(¢) especificados en la siguiente tabla, dependiendo del tipo de solicitacion en el
elemento estructural:

SOLICITACION FACTOR DE
REDUCCION (¢)
1. Para flexion sin carga axial 0.90
2. Para flexion con carga axial de traccion 0.90

3. Para flexibn con carga axial de

compresion y para compresion sin flexion

Elementos con refuerzo en espiral 0.75
Otros elementos 0.70

4. Para cortante sin o con torsion 0.85
5. Para aplastamiento en el concreto 0.70
6. Concreto simple 0.65

Tabla 26: Factores de reduccién de carga

Fuente: Elaboracion Propia

Ademas, la Norma E.060 en su articulo 9.2, indica el procedimiento para calcular las
resistencias requeridas (Ru), mediante combinaciones de carga y factores de

amplificacion que obedecen a la variabilidad en la medicién de las cargas y la precision
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de los métodos de andlisis estructural. La resistencia requerida (Ru) debera ser como

minimo el mayor valor de las siguientes combinaciones:
U=14CM+17CV
U=1.25(CM+CV)+CS
U=09CM=+CS
U=14CM+1.7CV+17CE
U=14CM+17CV+14CL

Donde “CM” es carga muerta, “CV” es carga viva, “CS” es carga de sismo, “CE” es el

empuje lateral de los suelos y “CL” es la carga debida a la presion de los liquidos.

3.3. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES
3.3.1. CONCRETO ARMADO

El concreto armado es el material de construccion predominante en casi todos los paises
del mundo. Esta aceptacion universal se debe en parte, a la disponibilidad de los
elementos con los cuales se fabrica el concreto armado, también a su economia en
comparacion a otros materiales de construccién y a su facilidad de colocado en estado
plastico, consiguiendo cualquier forma y tamafio (Otazzi, 2014). (Harmsen, 2012), hace
una comparacion de las ventajas y desventajas del concreto armado frente a otros

materiales:

VENTAJAS:

e Es durable a lo largo del tiempo y no requiere de una gran inversion para su
mantenimiento.

e Tiene una vida util extensa.

¢ Tiene gran resistencia a la compresion en comparacién con otros materiales.

e Esresistente al efecto del agua.

o En fuegos de intensidad media, el concreto armado sufre dafios superficiales si
se provee un adecuado recubrimiento al acero. Es mas resistente al fuego que
la madera y el acero estructural.

e Se le puede dar la forma que uno desee haciendo uso del encofrado adecuado.

e Le confiere un caracter monolitico a sus estructuras lo que les permite resistir
mas eficientemente las cargas laterales de viento o sismo.

e No requiere mano de obra muy calificada.
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e Su gran rigidez y masa evitan problemas de vibraciones en las estructuras
erigidas con él.

¢ En la mayoria de lugares, es el material mas econdémico.

e Por su gran peso propio, la influencia de las variaciones de cargas moviles es

menor.
DESVENTAJAS:

e Tiene poca resistencia a la traccién, aproximadamente la décima parte de su
resistencia a la compresion. Aunque el acero se coloca de modo que absorba
estos esfuerzos, la formacion de grietas es inevitable.

e Requiere de encofrado lo cual implica su habilitacién, vaciado, espera hasta que
el concreto alcance la resistencia requerida y desencofrado. con el tiempo que
estas operaciones implican. El costo del encofrado puede alcanzar entre un
tercio y dos tercios del costo total de la obra.

e Su relacién resistencia a la compresion versus peso esta muy por debajo que la
correspondiente al acero, el cual es mas eficiente cuando se trata de cubrir
grandes luces. El concreto requiere mayores secciones y por ende el peso propio
€s una carga muy importante en el disefio.

e Requiere de un permanente control de calidad, pues ésta se ve afectada por las
operaciones de mezcla, colocacion, curado, etc.

o Presenta deformaciones variables con el tiempo. Bajo cargas sostenidas, las

deflexiones en los elementos se incrementan con el tiempo.

En el presente trabajo se usan las siguientes caracteristicas mecénicas del concreto:

Resistencia a la Compresion: fc =210 kg/cm2
Deformacion Unitaria Maxima: ecu = 0.003

Modulo de Elasticidad: Ec = 15,000fc Ec = 217,370.65 kg/cm2
Modulo de Poisson: v=0.15

Moédulo de Corte: G =Ec/2.3 G =94,500

3.3.2. ACERO
El acero es un material que tiene mucho mayor resistencia que el concreto,
numeéricamente el acero tiene una resistencia a compresion del orden de 10 veces
mayor que el concreto y a traccion la relacion es de 100 veces mayor, pero, el costo del
acero es mucho mayor que el concreto, por lo que tanto la combinaciéon de ambos es un

balance adecuado para fabricar elementos resistentes y econémicos (Ortega, 2000).
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El acero para ser utilizado en concreto armado se fabrica bajo las nhormas ASTM A 615
y NTP 314.031. Las varillas corrugadas son de seccidn circular y presenta corrugaciones
en su superficie para favorecer la adherencia con el concreto. El acero usado en el

presente proyecto presenta las siguientes caracteristicas mecénicas:

Esfuerzo de Fluencia: fy = 4,200 kg/cm2
Deformacion Unitaria Méxima: es = 0.0021

Modulo de Elasticidad: Es =2°000,000 kg/cm2
Resistencia minima a la traccion a la rotura: fr=6300 Kg/cm2

3.4. CRITERIOS DE ESTRUCTURACION Y DISENO

Mientras mas compleja es la estructura, mas dificil resulta predecir su comportamiento
sismico. Por esta razén, es aconsejable que la estructuracién sea lo mas simple posible,
de manera que la idealizacion necesaria para su analisis sismico se acerque lo mas
posible a la estructura real (Blanco, 2010). Los principales criterios que es necesario

tomar en cuenta para Iograr una estructura sismorresistente, son:

3.4.1. SIMPLICIDAD Y SIMETRIA
Cuando una estructura es simple, y es definida méas facilmente se puede tener

resultados con mayor semejanza a la realidad.

La simetria de la estructura en las dos direcciones es muy importante puesto que si no
tratamos de tener por lo menos una simetria minima en la estructura sufrira

solicitaciones de torsion y esto puede provocar vulnerabilidad mayor ante un sismo.

3.4.2. RESISTENCIA Y DUCTILIDAD
Las estructuras deben tener resistencia sismica en sus dos direcciones, estas
direcciones deben ser lo mas ortogonales posibles, de tal manera que se garantice la

estabilidad tanto de la estructura como de cada uno de los elementos que la componen.

La probabilidad que ocurra un sismo, hace posible dotar a la estructura de valores
menores a los solicitados por sismo, dandole una ductilidad necesaria que le hara

incursionar en la etapa inelastica, pero sin ocasionar fallas considerables.

3.4.3. HIPERESTICIDAD Y MONOLITISMO
Las estructuras hiperestéticas tienen una mayor capacidad resistente, puesto que se
tienden a producirse mayores rétulas plasticas, que ayudan a disipar de mejor manera

la energia sismica, obteniendo mayor seguridad ante estos eventos.
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3.4.4. UNIFORMIDAD Y CONTINUIDAD DE LA ESTRUCTURA
La estructura debe ser continua tanto en planta como en elevacién con elementos que
no cambien bruscamente de rigidez, de manera de evitar concentracion de esfuerzos
(Blanco, 2010).

3.4.5. RIGIDEZ LATERAL
Una estructura deberd contar con elementos estructurales que puedan resistir
horizontalmente las fuerzas sismicas sin tener deformaciones importantes que en la
norma E030-2016 se detallan los méximos permisibles para cada tipo de estructura

necesitara.

3.5. ESTRUCTURACION DEL PROYECTO

La estructuracion es la correcta seleccion de materiales, dimensiones y ubicaciones de
los elementos que conforman la estructura para garantizar que ella se comporte de
manera satisfactoria frente a las solicitaciones a que estara expuesta durante su vida
atil (POMEZ, 2012).

En el proyecto se definen 7 ejes en la direccién X (1, 2, 3, 4,5,6 y 7) y 6 ejes en la
direccion Y (A, B, C, D, Ey F).

El sistema estructural empleado se basa principalmente en porticos en los ejes Xy Y,
que son conectadas por vigas peraltadas de concreto armado, que a su vez consiguen

sostener losas aligeradas en una direccion, teniendo asi un edificio sismorresistente.

Para lo cual se presenta a continuacion la planta tipica de la edificacion de donde

comienza el inicio de la estructuracion:

Figura 120: Planta estructural tipica del segundo piso al quinto piso

Fuente: Elaboracion Propia
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3.6. PREDIMENSIONAMIENTO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

3.6.1. PREDIMENSIONAMIENTO DE LOSA ALIGERADA UNIDIRECCIONAL
En el Peru las losas aligeradas se hacen con viguetas de 10 cm. de ancho, separadas
una distancia libre de 30 cm., debido a que los ladrillos se fabrican con este ancho; en
otros paises es usual considerar ladrillos de 40cm. de ancho, lo que permite un mayor
espaciamiento entre viguetas, (Blanco, 2010).
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Figura 121: Geometria de los aligerados convencionales utilizados en Peru.
Fuente: (OTTAZZI, 2011)

La siguiente tabla resume los espesores mas utilizados en nuestro medio, asi como el
peso propio aproximado, teniendo en consideracibn que se pueden usar para
sobrecargas de hasta 300 kg/m?y en ausencia de cargas concentradas provenientes,
por ejemplo, de tabiques pesados no estructurales, (Blanco, 2010).

h (m) Peso propio Luces maximas
(aproximado) recomendadas
0.17 280 kg/m2 Ln<4m
0.20 300 4<Ln<5b5
0.25 350 5<Ln<6.5
0.30 420 6<Ln<75

Tabla 27: Espesores tipicos y luces maximas
Fuente: (OTTAZZI, 2011)

En la estructura en andlisis, se tiene luces menores a 4 metros, lo cual, al comparar con
la tabla anterior, da un espesor de 0.17m, pero por motivos de disponibilidad del material
en la provincia de Huancavelica es usual tener espesores mayores o iguales a 0.20m.
Por estos motivos en el andlisis y estructuracion se usara el espesor de losa aligerada:

e losa=0.20m.
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3.6.2. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS
Las vigas se dimensionan generalmente considerando un peralte del orden de 1/10 a
1/12 de luz libre; debe aclararse que esta altura incluye el espesor de la losa del techo
0 piso. El ancho de la viga es variable de h/3 a 3/4h, teniendo en cuenta un ancho

minimo de 25cm, para poder evitar el congestionamiento de aceros (Blanco, 2010).

EJE B'&)S)E PERALTE (h)
X 25 cm 40 cm
Y 25cm 30 cm

Tabla 28: Vigas pre dimensionadas

Fuente: Elaboracién Propia

3.6.3. PREDIMENSIONAMIENTO DE VIGAS CHATAS
Se verifica que la seccion de la viga chata sea suficiente para soportar al tabique que
lleva encima. Para ello se verifica que la fuerza cortante Gltima (Vu) en la seccion critica
de la viga sea menor que la fuerza cortante nominal (¢Vc). Para el aporte del concreto
se asume que el refuerzo no tiene influencia en la carga de agrietamiento diagonal y por
lo tanto su valor viene dado por los ensayos realizados en vigas sin refuerzo en el alma
(Quinteros, 2008).

¢Ve >Vu Ve = 0.53x\/ﬁxbxd (k—g)

cm2

¢: Factor de reduccion de resistencia (corte = 0.85)

Donde f'c es la resistencia especifica del concreto a la compresion (210 kg/cm2), b es

el ancho de la seccion y d es el peralte efectivo de la seccion (peralte — 3cm).

En este caso el peralte de la viga chata es del espesor de la losa aligerada es asi que
el peralte efectivo es 17cm. La norma peruana dice que la fuerza cortante de disefio es
medida a una distancia “d” medida de la cara del apoyo, es asi que se halla la cortante

tltima y verifica la seccion de la viga chata.

CARGA MUERTA

Peso Propio= 0.25m x0.2m x2400kg/m3 = 120.00 kg/m
Tabique= 0.15m x2.4m x1350kg/m3 = 486.00 kg/m
606.00 kg/m=0.606 Tn/m
CARGA VIVA
Sobrecarga= 0.15m x200kg/m2 = 30.00 kg/m
30.00 kg/m=0.030 Tn/m
SERVICIO CM+CV 0.64 Tn/m
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ULTIMA 1.4CM+1.7CV 0.90 Tn/m
Tabla 29: Metrado Vigas Chatas

Fuente: Elaboracién Propia

La viga chata estd4 apoyada en dos vigas peraltadas a cada lado y se idealiza de la
siguiente manera. La luz que se toma es la mas critica dentro de todas las vigas chatas

existente en el presente proyecto.

Wu=0.899Tn/m

3.00m

1.01 Tn.m

Figura 122: Idealizacién de Viga Chata y Analisis estructural

Fuente: Elaboracion propia
Para esto se obtiene una cortante a una distancia “d” de la cara del apoyo V,,; = 1.08 ton.

Se debe verificar que la cortante Gltima sea menor la cortante resistente de la viga chata:

¢Vec = 0.85x0.53xvV210xbx17 =V, 4
Es asi que despejando la base “b” de la viga chata, hallamos:
b=010m

En el caso en estudio se tienen vigas chatas de 25cm de base, que para el ancho minimo

observado lo supera ampliamente.

3.6.4. PREDIMENSIONAMIENTO DE COLUMNAS
Las columnas se predimensionan ante dos solicitaciones que son las cargas axiales y
los momentos flectores las cuales trabajan simultdneamente. Si se tiene una estructura
en relacion mucho mayor de la carga axial sobre el momento flector podemos buscar
una seccion de tal modo que la carga axial en servicio produzca un esfuerzo en
compresion del orden de 0.45fc, pero si no es asi sino al contrario, se tiene que usar

un seccién con mas peralte en la direccion de momento mas critico (Blanco, 2010).
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Por con siguiente (Blanco, 2010) recomienda hallar el area requerida de las columnas
que resisten carga de gravedad con las siguientes expresiones, clasificando por la
ubicacion en la estructura:

TIPO DE COLUMNA EXPRESION A USAR
Columnas Centrales A=P/(0.45*f"c)
Columnas Excéntricas Y Esquinadas A=P/(0.35*f"c)

Tabla 30: Expresiones para el predimensionamiento de Columnas que resisten cargas
de gravedad

Fuente: Elaboracién Propia

La carga P se obtiene de calcular el Metrado de cargas en servicio que son afectadas
en la estructura y se multiplican por el Area Tributaria de cada columna, a su vez por el
N° de pisos.

En la etapa de predimensionamiento se toma una carga promedio la cual se puede
considerar una recomendacion dada por (Villareal, 2015):

CATEGORIA EDIFICACIONES PESO DE LA

(E030-TABLA N°5) ESTRUCTURA (P)
A 1500 kg/m2
B 1250 kg/m2
C 1000 kg/m2
D 1000 kg/m2

Tabla 31: Peso promedio de la estructura por Categoria de la Edificacion

Fuente: Elaboracién Propia

Como se observa en la tabla anterior, se usa el peso promedio de la estructura de 1000
kg/m2.

En el siguiente grafico se presenta el area tributaria de cada columna, asi como las

columnas que se predimensionaron.
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Fuente: Elaboracién Propia

En la estructura en estudio se usa un concreto con resistencia a la compresion igual a

210 kg/cm2 y se predimensiona cada columna, resumiéndola en los siguientes cuadros:

Pservicio= 1000 kg/m2

N°pisos= 5
f'c= 210 kg/cm2

Tabla 32: Datos usados para el Predimensionamiento de Columnas

Fuente: Elaboracién Propia

TPODE  COLU ..o ..k . P A D'mens'onzs A VERIFIC
COLUMNA MNA ton)  (cm2 ACION
COLUMNAS
CENTRALES  C3 4D 145 90.63 959 40 40 1600 OK
COLUMNAS c2 2A 7.62 4763 648 40 40 1600 OK

EXCENTRICAS
Y
ESQUINADAS  Cl 6A 3.64 2275 310 40 40 1600 OK

Tabla 33: Predimensionamiento y Verificacion de Columnas

Fuente: Elaboracion Propia
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3.7. ANALISIS SiSMICO PREVIO
Una vez predimensionados los elementos estructurales, se debe hacer un analisis
sismico, tratando de simplificar este andlisis, para lo cual usaremos un programa

computacional, ademas este andlisis serd el analisis sismico estatico.

ELEMENTO ESTRUCTURAL b(m) h (m)

VIGAS X

1°-5° V1,V2,V3,V4,V5YV6 025  0.40
VIGAS Y

Lo50 VA VB,VC,VD,VEY o .o

VG
VIGAS CHATAS 0.25  0.20
COLUMNAS

c1 0.40  0.40

c2 0.40  0.40

c3 040  0.40

Tabla 34: Elementos estructurales predimensionados
Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 124: Elementos estructurales predimensionados

Fuente: Elaboracion Propia
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Los parametros sismicos, asi como las cargas aplicadas a la losa y vigas son
aproximados, ya que estas seran encontradas a precision en los siguientes acapites.

Para el analisis simico previo se usa las siguientes consideraciones:

e El peso aproximado de 1 ton/m2 por piso.
e Los parametros sismicos, son los que se explican y usan en el acapite 3.9:
Z=0.35, U=1.00, S=1.15y R=8.
e Periodo aproximado segun el acapite 4.5.4. de la norma E.030-2016:
— hn
Cr

Donde h, es la altura del edificio y Cr es 35 para edificios de elementos

T

estructurales resistentes a porticos.

h, 13.95
Tx'y = C_T = ? = 0.399 seg

e Al encontrar el periodo fundamental de la estructura se puede obtener la

distribucion de la fuerza cortante por piso de la estructura y asi analizarla:
ZUcs

* P =85 ton

e Después de haber encontrado la cortante, se debe distribuir usando las

siguientes expresiones propuesta en la E.030-2016:

P, hk

Fi = (Xl'V a; = s 5 Lk
j=155-hj

Doénde: n es el numero de pisos del edificio, k es un exponente relacionado con el
periodo fundamental de vibracién de la estructura (T). El valor de k se calcula de la
siguiente manera, para T menor o igual a 0,5 segundos: k = 1 y Para T mayor que 0.5
segundos: k = (0.75+ 0.5 T) < 2. De lo encontrado T<0.5 es asi que k = 1.

PISO PESO (P;) Alturas (h;) Pix* (hi) ai Fi

ton M ton
PISO 5 155.00 13.95 2162.25 0.319 28.96
PISO 4 155.00 11.35 1759.25 0.259 23.57
PISO 3 155.00 8.75 1356.25 0.200 18.17
PISO 2 155.00 6.15 953.25 0.141 12.77
PISO 1 155.00 3.55 550.25 0.081 7.37
775.00 > 6781.25 1 90.84

Tabla 35: Distribucion de carga lateral del analisis sismico previo

Fuente: Elaboracion Propia
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Al hacer este andlisis previo se busca comprobar si los elementos predimensionados

podran resistir la carga sismica. Ademas, si no es asi podremos rigidizar la estructura.

Para lo cual se usan los programas SAP2000 y ETABS, y los datos obtenidos de derivas

se presentan a continuacion:
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Figura 125: Modelamiento analisis sismico previo con ETABS y SAP2000
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Figura 126: Derivas del andlisis sismico previo direccion en X

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 127: Derivas del analisis sismico previo direccién en Y

Fuente: Elaboracién Propia

Como se observa en las figuras anteriores, es necesario rigidizar la estructura para lo
cual se opta en aumentar el peralte de las vigas en las dos direcciones y columnas,

obteniendo los siguientes elementos estructurales:

ELEMENTO ESTRUCTURAL bm) h (m)

VIGAS X

. V1, V2,V3,V4Y V5 025  0.40

13 V6 025 0.55

4°-5° V1,V2,V3,V4,V5YV6 025  0.40
VIGAS Y

1°-5° VA, VC, VD, VE Y VG 025  0.40

VIGAS CHATAS 025 0.20

COLUMNAS

ClYC2 0.40  0.80

C3YC4 0.40  0.40

C5Y C6 0.40  0.40

C7YC8 0.40  0.80

Tabla 36: Elementos estructurales

Fuente: Elaboracion Propia

Con estas dimensiones tanto para vigas y columnas se obtuvieron valores de deriva,

gue son cercanos a la deriva limite de 0.007, cabe sefialar que se debe verificar estas
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derivas en los siguientes acapites, ya que estos

aproximados de la masa y periodo de la estructura.

valores se obtuvieron de valores
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Figura 128: Modelamiento analisis sismico previo con ETABS y SAP2000 Secciones
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Figura 129: Derivas del sistema rigidizado del analisis sismico previo direccion en X

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 130: Derivas del sistema rigidizado del analisis sismico previo direccion en Y

Fuente: Elaboracion Propia

Se puede observar que se tiene derivas cercanas al limite en la direcciéon Y, es por esto
gue se usan estas secciones en esta direccion, que seran comprobadas en los

siguientes acapites.

3.8. METRADO DE CARGAS

El metrado de cargas es una técnica con la cual se estiman las cargas actuantes sobre
los distintos elementos estructurales que componen al edificio. Este proceso es
aproximado ya que por lo general se desprecian los efectos hiperestaticos producidos
por los momentos flectores, salvo que estos sean muy importantes (San Bartolomé,
1998).

3.8.1. TIPOS DE CARGA
En el presente proyecto se cuenta con la presencia de dos tipos de carga que son la
Cargas Estéticas (Cargas permanentes o muertas y Cargas vivas) y Cargas Dindmicas

(Cargas Sismicas), que son descritas a continuacion:

3.8.1.1. CARGAS ESTATICAS
Son aquellas que se aplican lentamente sobre la estructura, que hacen que cada vez
gue se cargué la estructura encuentren valores maximos, también son fuerzas de
gravedad que afectan a cada elemento estructural. Estas solicitaciones no producen

vibraciones considerables en la estructura (San Bartolomé, 1998).
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e Cargas Permanentes o Muertas: Es el peso de los materiales, dispositivos de
servicio, equipos, tabigues y otros elementos soportados por la edificacion,
incluyendo su peso propio, que sean permanentes 0 con una variacion en su
magnitud, pequefia en el tiempo (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

e Cargas Vivas: Es el peso de todos los ocupantes, materiales, equipos, muebles
y otros elementos movibles soportados por la edificacion (MINISTERIO DE
VIVIENDA, 2010).

3.8.1.2. CARGAS DINAMICAS
Son aquellas cuya magnitud, direccion y sentido varian rapidamente con el tiempo, por
lo que los esfuerzos y desplazamientos que originan sobre la estructura, también
cambian con el tiempo; cabe indicar que el instante en que ocurre la maxima respuesta
estructural, no necesariamente coincide con el de la méaxima solicitaciébn (San
Bartolomé, 1998). Cargas Sismicas: Son cargas temporales donde sus ondas sismicas
generan aceleraciones en las masas de la estructura y por lo tanto, fuerzas de inercia

que varian a lo largo del tiempo (San Bartolomé, 1998).

3.8.2. CARGAS Y PESOS UNITARIOS

Para el metrado de cargas, se calculan las fuerzas de gravedad que actdian en toda la
estructura y se asignan a cada elemento estructural. En el caso de las cargas sismicas
estaticas se calculan en los siguientes acapites, mientras que las cargas sismicas
dindmicas se obtienen mediante el uso de software, en este caso el ETABS. Estas
cargas deberan combinarse para conseguir la carga Ultima que serd comparada con la
resistencia reducida segun la filosofia de disefio por resistencia ultima. A continuacion,
se muestran las cargas que establece la E.020 (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010):

PESO DE MATERIALES SOBRECARGAS
Concreto Armado = 2400 kg/m3 Viviendas = 200 kg/m2
Albafiileria hueca = 1350 kg/m3 Corredores y escaleras = 200 kg/m2

Aligerado (e = 20 cm) = 300 kg/m2
Acabados = 100 kg/m2

Tabla 37: Peso de materiales y Sobrecargas

Fuente: Elaboracion Propia

3.8.3. LOSAS ALIGERADAS
El metrado del aligerado se realiza usando bloques huecos de arcilla (30x30cm) con
viguetas de 10 cm. Para el metrado de cargas de los aligerados se toma un ancho tipico

de vigueta de 40 cm; que es medida de eje a eje entre viguetas:
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Figura 131: Ancho tipico del aligerado
Fuente: Elaboracion propia

Los metrados se separan en dos partes, la primera parte es el metrado del 1° al 4° piso
y la segunda parte consta del metrado de la azotea. La siguiente tabla muestra el

metrado de planta tipica del 1° al 4° piso con una s/c=200 kg/m2:

Peso propio= 300kg/m2x0.40= 120 kg/m

CARGA : :
Peso piso terminado= 100kg/m2x0.40= 40 kg/m

MUERTA
160 kg/m
Sobrecarga= 200kg/m2x0.40= 80 kg/m
CARGA VIVA

80 kg/m
CARGA SERVICIO CM+CV= 240 kg/m
CARGA ULTIMA 1.4CM+1.7CV= 360 kg/m

Tabla 38: Metrado de losa aligerada tipica del 1° al 4° piso

Fuente: Elaboracién Propia

En la siguiente Tabla muestra el metrado de la azotea con una s/c=100 kg/m2:

Peso propio= 300kg/m2x0.40= 120 kg/m

CARGA : :
Peso piso terminado= 100kg/m2x0.40= 40 kg/m

MUERTA
160 kg/m
Sobrecarga= 100kg/m2x0.40= 40 kg/m
CARGA VIVA

40 kg/m
CARGA SERVICIO CM+CV= 200 kg/m
CARGA ULTIMA 1.4CM+1.7CV= 292 kg/m

Tabla 39: Metrado de losa aligerada azotea
Fuente: Elaboracion Propia

3.8.4. VIGAS
Una viga al recibir cargas provenientes de los techos, es necesario analizar cuanta area
de techo carga cada viga, para poder hallar la carga transmitida (area tributaria). El area
tributaria tendra una forma que depende directamente del armado del techo que este

sosteniendo, para losa aligerada tendra una forma rectangular (ya que esta armada en
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una sola direccidn) y para losas macizas tiene una forma de trapecio y/o rectangular (ya
gue esta armada en dos direcciones).

Esta tesis usa losas aligeradas, para su entendimiento se muestra el area tributaria de

la viga del eje 4-4 y el metrado obtenido proveniente de las cargas estaticas:
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o 3 8) 8 T 3 )
N - > - > S N
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& S 1 O =) O P (<)
o \ > > \ P
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Figura 132: Area tributaria viga del eje 4
Fuente: Elaboracion propia
V(0.25x0.40) Eje 4-4
CM Peso Propio 2400 kg/m3 x0.25x0.4= 240.00 kg/m
Peso del aligerado 300kg/m2x2.7375m= 821.25 kg/m
Peso de piso terminado 100kg/m2x2.8375m= 283.75 kg/m
Tabiqueria 1350kg/m3x0.15mx2.2= 445,50 kg/m
1790.50 kg/m
Ccv Sobrecarga 200kg/m2x2.8375m= 567.50 kg/m

Tabla 40: Metrado de viga del eje 4
Fuente: Elaboracion Propia

A continuacion, presentamos una tabla resumen de los metrados realizados a las vigas,

asi como la planta de las areas tributarias de las vigas:
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Figura 133: Area tributaria vigas del eje X y el eje Y

Fuente: Elaboracion propia
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VIGA CM Ccv

VIGA EJE 1 TRAMOS AC y EG (0.25mX0.4m) 1.10 tn/m 0.33 tn/m
VIGA EJE 2 TRAMOS AC y EG (0.25mX0.4m) 1.42 tn/m 0.63 tn/m

VIGA EJE 2 TRAMO CE (0.25mX0.4m) 1.19tn/m 0.27 tn/m
VIGA EJE 3 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.47 tn/m 0.54 tn/m
VIGA EJE 4 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.79 tn/m 0.57 tn/m
VIGA EJE 5 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.79 tn/m 0.57 tn/m
VIGA EJE 6 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.55m)  1.07 tn/m 0.30 tn/m

Tabla 41: Metrado de vigas del eje X del 1° al 3° piso

Fuente: Elaboracién Propia

VIGA CM Cv

VIGA EJE 1 TRAMOS ACy EG (0.25mX0.4m)  1.10tn/m 0.33 tn/m
VIGA EJE 2 TRAMOS ACy EG (0.25mX0.4m)  1.42tn/m 0.63 tn/m

VIGA EJE 2 TRAMO CE (0.25mX0.4m) 1.19tn/m  0.27 tn/m
VIGA EJE 3 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.47 tn/m  0.54 tn/m
VIGA EJE 4 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.79tn/m  0.57 tn/m
VIGA EJE 5 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.79tn/m  0.57 tn/m
VIGA EJE 6 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  0.98 tn/m  0.30 tn/m

Tabla 42: Metrado de vigas del eje X del 4° piso

Fuente: Elaboracion Propia

VIGA CM cV

VIGA EJE 1 TRAMOS AC y EG (0.25mX0.4m)  1.16 tn/m  0.17 tn/m
VIGA EJE 2 TRAMOS AC y EG (0.25mX0.4m)  1.42tn/m  0.31 tn/m

VIGA EJE 2 TRAMO CE (0.25mX0.4m) 0.98 tn/m  0.13 tn/m
VIGA EJE 3 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.29 tn/m  0.27 tn/m
VIGA EJE 4 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.35tn/m  0.28 tn/m
VIGA EJE 5 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.35tn/m  0.28 tn/m
VIGA EJE 6 TRAMOS AD y DG (0.25mX0.4m)  1.04 tn/m  0.15 tn/m

Tabla 43: Metrado de vigas del eje X del 5° piso

Fuente: Elaboracién Propia

VIGA CM cV
VIGA EJES Ay G TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 1.02tn/m  0.18 tn/m
VIGA EJES Ay G TRAMOS 23 34 45 (0.25mX0.4m)  0.75tn/m  0.21 tn/m
VIGAEJES Ay G TRAMO 56 (0.25mX0.4m) 1.02tn/m  0.18 tn/m
VIGA EJE D TRAMOS 23 34 45 56 (0.25mX0.4m)  1.34tn/m  0.34 tn/m
VIGA EJES Cy E TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 1.02tn/m  0.18 tn/m

Tabla 44: Metrado de vigas del eje Y del 1° al 3° piso

Fuente: Elaboracion Propia
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VIGA CM Cv

VIGA EJES Ay G TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 1.02 tn/m 0.18 tn/m
VIGA EJES Ay G TRAMOS 23 34 45 (0.25mX0.4m)  0.75tn/m 0.21 tn/m
VIGA EJES Ay G TRAMO 56 (0.25mX0.4m) 1.02tn/m 0.18 tn/m
VIGA EJE D TRAMOS 23 34 45 56 (0.25mX0.4m) 1.34tn/m 0.34 tn/m
VIGA EJES Cy D TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 1.02tn/m 0.18 tn/m

Tabla 45: Metrado de vigas del eje Y del 4° piso
Fuente: Elaboracion Propia

VIGA CM Ccv
VIGA EJES Ay G TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 0.81tn/m 0.18 tn/m
VIGA EJES Ay G TRAMOS 23 34 45 (0.25mX0.4m) 0.81tn/m 0.18 tn/m
VIGA EJES Ay G TRAMO 56 (0.25mX0.4m) 0.81tn/m 0.18 tn/m
VIGA EJE D TRAMOS 23 34 45 56 (0.25mX0.4m)  0.89tn/m 0.34 tn/m
VIGA EJES Cy D TRAMO 12 (0.25mX0.4m) 0.81tn/m 0.18 tn/m

Tabla 46: Metrado de vigas del eje Y del 5° piso

Fuente: Elaboracién Propia

3.9. ANALISIS SisSMICO
El objetivo de realizar el analisis sismico es evitar pérdidas de vidas y hacer minimos

los dafios en la edificacion en estudio cumpliendo con los requisitos de la E.030-2016.

Para lo cual encontraremos las fuerzas internas y los desplazamientos de la estructura
ocasionados por el sismo para disefiar una estructura capaz de soportarlas con
seguridad. Para el modelo del edificio se hizo con el programa ETABS, realizando el

andlisis estatico y dinamico.

3.9.1. MODELO ESTRUCTURAL PARA CARGAS DE SISMO
Para realizar el modelo estructural y cada uno de los elementos estructurales que las
componen como son las vigas y columnas se usaron las siguientes combinaciones de

cargas:

U= 14CM + 1.7CV
U=125(CM + CV) +CS
U=09CM + CS

Para el modelo estructural del edificio se tomaron en cuenta las siguientes

consideraciones a la entrada de datos en el programa ETABS:
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o El edificio estara destinado a viviendas por esta razén las sobrecargas usadas
fueron de 200 kg/m2 para el piso tipico, 100 Kg/m2 para piso de la azotea y 200
kg/m2 para los corredores y escaleras.

e La altura del primer nivel es de 3.05 m, la altura del 2do nivel al 5to nivel es de
2.60 m.

e De acuerdo a la estructuracion se modelaron losas aligeradas de 20 cm de
espesor en todos los ambientes y en los descansos de las escaleras uso una
losa maciza de 20 cm. Las losas fueron modeladas como elementos tipo
MEMBRANA, ya que se utilizan para repartir cargas y no se necesita usar
elementos tipo SHELL por que no requiere hacer un andlisis interno de la losa.

e Lasvigas y columnas fueron modeladas como FRAME.

e Eltipo de apoyo que se uso en la base fue empotrado.

3.9.1.1. CENTRO DE MASAS
El centro de masas o centro de gravedad es el punto por donde pasa la resultante de
cargas axiales concentradas en cada piso y entrepiso, asi como la linea de referencia
por donde pasan las fuerzas cortantes horizontales en cada nivel, asi pudiendo hallar

las coordenadas del centro de masas con la siguiente expresiéon (Fratelli, 2001):

s(Pi. Xi) S(PL.Yi)
Xem=———,; Yom=——F—

; C
Pi Pi
Donde Pi es la carga axial y Xi, Yi son las Coordenadas de cada elemento estructural.

Para encontrar el centro de masas, se hace una comparacion entre el célculo manual

gue se hace del metrado de cada planta, y el calculo hecho por el programa ETABS:

ELEMENTO PESO (kg) C.M. RELATIVO P.X P.Y
ESTRUCTURAL X (m) Y (m)
LOSA ALIGERADA  51376.41 5.000 8.118  256882.05 417095.048
LOSA MACIZA 2544.00 5.000 0.123 12720.00 313.267
VIGAS 63893.18 5.000 8.272  319465.88 528494.547
COLUMNAS 30700.80 5.000 7.531 153504.00 231199.695
z 148514.39 742571.93 1177102.56
CENTRO DE MASAS 5.000 m 7.926 m

Tabla 47: Centro de masas del 1° piso

Fuente: Elaboracion Propia
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PISO CM MANUAL CM ETABS %
DIFERENCIA
X(m) Y(m) X@m) Y(@m) X Y
1° 5.00 7.93 5.00 7.92 0% 0.1%
2° 5.00 7.94 5.00 7.93 0% 0.1%
3° 5.00 7.94 5.00 7.93 0% 0.1%
4° 500 7.94 5.00 7.90 0% 0.1%

5° 5.00 7.54 5.00 7.58 0% -0.5%
Tabla 48: Diferencia de centro de masas de la estructura

Fuente: Elaboracion Propia

3.9.1.2. CENTRO DE RIGIDEZ
Se define por centro de rigideces (CR), por el punto donde la fuerza cortante actia, solo
trasladdndose horizontalmente sin rotar con respecto al nivel inferior. Usando la
siguiente expresion se puede obtener el CR (Fratelli, 2001):
2Ki. Xi 2Ki.Yi
R C e

Dénde Ki es la Rigidez del elemento estructural de soporte, Xi,Yi son las Coordenadas

del centroide del elemento y XKi es la Rigidez del piso en estudio.

PISO CR MANUAL CR ETABS % DIFERENCIA
X(m)y Y(m X@m) Y(@m) X Y
5 5.00 8.46 5.00 7.40 0% 12.5%
4 5.00 8.46 5.00 7.76 0% 8.2%
3 5.00 8.46 5.00 7.99 0% 5.5%
2 5.00 8.46 5.00 8.14 0% 3.8%
1 5.00 8.46 5.00 8.36 0% 1.2%

Tabla 49: Diferencia de centro de rigideces de la estructura
Fuente: Elaboracion Propia

®CR (5.00,8.46) °CR (5.00,8.46) °CR (5.00,8.46)
®CM (£.00,7.93) ®CM (5.00,7.94) oCM (5.00,7.54)

1? PISO 2-4° PISO 5% PISO

0.0)¢ = 0.0), 0.0),

X X X

Figura 134: Centro de Masas y Centro de Rigideces de la estructura calculo manual

Fuente: Elaboracion propia
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3.9.1.3. EXCENTRICIDAD
La excentricidad es la distancia entre el centro de gravedad CG vy el centro de rigidez
CR, obtenidos en los acapites 3.8.1.1. y 3.8.1.2.

PISO EXCENTRICIDAD EXCENTRICIDAD
MANUAL ETABS

X (m) Y (m) X (m) Y (m)

5 0.000 -0.916 0.000 0.179

4 0.000 -0.554 0.000 0.140

3 0.000 -0.518 0.000 -0.061

2 0.000 -0.518 0.000 -0.209

1 0.000 -0.531 0.000 -0.439

Tabla 50: Excentricidad de la estructura
Fuente: Elaboracion Propia

La Norma E.030 (en su item 4.6.5) considera una excentricidad accidental, la cual
considera el traslado del centro de masas en el momento que se produce un sismo, ya
gue puede haber ambientes libres de cargas vivas. La excentricidad accidental en cada
nivel se considera como el 5 % de la dimension del edificio en la direccion perpendicular

a la direccion del analisis:

X(m) Y (m)
DISTANCIA 10.00  15.50
EXCENTRICIDAD ACCIDENTAL 050  0.775

Tabla 51: Excentricidad accidental

Fuente: Elaboracion Propia

3.9.1.4. PESO O MASA DE LA ESTRUCTURA
Segun el item 4.3 de la Norma de Disefio Sismorresistente se estimara adicionando a
la carga permanente y total de la edificacion un porcentaje de la carga viva o sobrecarga,
gue, en este caso por ser una edificacion tipo C, sera el 25% de la carga viva
(MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

El peso o la masa de la estructura son muy importantes en el comportamiento dinamico
de esta, ya que las fuerzas cortantes son proporcionales a la masa, y estas son parte
esencial en el disefio de la estructura afectando considerablemente a la estructura. Por
este caso es necesario tener cuidado en el metrado de cargas, sin dejar de lado

cualquier detalle que pueda afectar el resultado de este.
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En el acapite 3.7.2 se muestra los valores de Carga viva que se usaron en este caso

por ser una vivienda multifamiliar, se usé una sobrecarga de 200 kg/m2 para entrepisos

y 100 kg/m2 para azoteas, la azotea no cuenta con tabiques ni vigas chatas.

En el célculo de los tabiques se consider6 como carga muerta, ya que, al ser una

vivienda, no se modificaran los tabiques, siendo asi una carga permanente. Ademas, en

gran mayoria se usaron vigas chatas por donde pasaran estas. Los tabiques tienen una

altura de 2.70m para el primer piso y para los pisos siguientes de 2.40m.

MANUAL (k ETABS SAP2000
PISO - CM  25%CV 100%CM+2€E(V§]()ZV (kg) (kg)
1 149407.28 7257.00 156664.28 160007.19 162281.86
2 144664.88 7257.00 151921.88 155264.79 157534.044
3 144664.88 7257.00 151921.88 155264.79 157534.044
4 143980.88 7257.00 151237.88 154580.79 157328.005
5 109218.75 7257.00 116475.75 116111.59 118878.877
728221.65 741229.15 753556.83
Tabla 52: Peso de la estructura
Fuente: Elaboracion Propia
3.9.1.5. ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Los elementos estructurales predimensionados en el item 3.6 y verificados en el item

3.7, se muestran a continuacién como resumen y en la figura siguiente se muestra la

configuracion final:

ELEMENTO ESTRUCTURAL bm) h (m)

VIGAS X

1.0 V1, V2, V3, V4y V5 0.25  0.40

V6 0.25  0.55

4°-5° V1,V2,V3,V4,V5yV6  0.25  0.40
VIGAS Y

Lo5e VA, VB,VC,VD,VEY . 0

VG
VIGAS CHATAS 025  0.20
COLUMNAS
c1 0.40  0.80
c2 0.40  0.40

Tabla 53: Elementos estructurales

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 135: Configuracion Estructural

Fuente: Elaboracién propia

3.9.1.6. MODELAMIENTO DE LA ESTRUCTURA
Para el modelamiento de la estructura se utiliza el programa ETABS y se toma en cuenta
las siguientes caracteristicas para modelar la estructura (Taboada Garcia y Martin de
Izcue Uceda, 2009):

e Se utiliza como espesor de los objetos area para la modelacion de losas
aligeradas un espesor muy pequefio (0.001), para anular su peso propio, el
mismo que se asignaré directamente de manera manual como una carga por
unidad de area (Tn/m2). Esta caracteristica es necesaria ya que los materiales
gue la conforman son de diferentes pesos especificos.

e Asignar las liberaciones de momento en los extremos de las secciones de viga
gue se encuentren apoyadas en otras vigas (vigas chatas).

e Para simular un comportamiento de diafragma rigido en todos los nudos de un
nivel, se relacionan los grados de libertad de todos los nudos.

e Definimos el peso de la estructura, a través de las cargas asignadas y segun los
casos de carga.

e Asignar para el analisis dinamico, 3 modos dinamicos por cada planta del
edificio, sobre el nivel del terreno. De esta manera se asigné 3*(5) = 15 modos

dindmicos.
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A continuacion, se muestra el modelo usado para el andlisis sismico:

5 (it ;

| V(25X55) | | | vi2sxzs) |

— =3 =20
s s s
g S g
¥ ‘ % %
& f & i &
s S =

V(25x40) V(25x40)

—H i |
s s =
-+ - -
3 3 3
& & " &
) /L g /l/ <
> > >

V(25%40 V(2540

. ) u st L
g /I/ g 1/ g
x y X B =
& & " &
< S &
> > >

V(25x40 V(25x40

N e ol
s s s
¥ 3 3
& & ! &
& & g
71 vsxao @ Vi2sxd0)

x40) (25%41 X

. - =
) =3 s
% % 3
& NI &
SA S &
> > >

V(25x40 V(25x40 V(25x40
(25x40) (25x40) 2540) oy

Figura 136: Modelo en planta y tridimensional del Edificio

Fuente: Elaboracién propia

3.9.1.7. CALCULO DE LA MASA DE LA EDIFICACION, CENTRO DE
RIGIDECES Y CENTRO DE MASAS

Una vez realizado el metrado de cargas y asignados al modelo, podemos tener una

mejor aproximacion del peso total, gracias a que el programa considera el aporte

hiperestatico de la edificacion. Es asi que podemos considerar también los resultados

del centro de masas y centro de rigideces, los cuales se han evaluado en este acapite.

A continuacion, se presentan en tablas:

PISO AREA (m2) PESO (ton) DENSIDAD
PESO/AREA (ton/m2)
PISO 5 155 116.11 0.75
PISO 4 155 154.58 1.00
PISO 3 155 155.26 1.00
PISO 2 155 155.26 1.00
PISO 1 155 160.01 1.03

Tabla 54: Peso de la Edificacion (100%CM+25%CV)
Fuente: Elaboracion Propia

En la etapa de predimensionamiento se considera 1 ton/m2 para el calculo del peso
aproximado de la edificacion, en esta etapa se puede comprobar que esta aproximacion

es muy util para la verificacion del predimensionamiento.
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PISO CENTRO DE MASAS CENTRO DE

RIGIDECES

X (m) Y (m) X (m) Y (m)
PISO 5 5.000 7.920 5.000 8.359
PISO 4 5.000 7.932 5.000 8.139
PISO 3 5.000 7.932 5.000 7.991
PISO 2 5.000 7.899 5.000 7.760
PISO 1 5.000 7.576 5.000 7.401

Tabla 55: Centro de masas y Centro de rigideces

Fuente: Elaboracién Propia

3.9.2. PELIGRO SiSMICO
Segun la Norma E030-2016 podemos calcularla mediante la Zonificacion, Condiciones
Geotécnicas, Pardmetros de Sitio (S, TP y TL) y Factor de Amplificacién Sismica (C)

que se detallan en los siguientes items.

3.9.2.1. ZONIFICACION (2)
Este factor se interpreta como la aceleracién méxima horizontal en suelo rigido con una
probabilidad de 10 % de ser excedida en 50 afios (Sismo Raro para el SEAOC). El factor
Z se expresa como una fraccion de la aceleracién de la gravedad y se asigna segun la
zona donde se encuentra una estructura (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010). En este
caso la estructura en estudio se encuentra en la zona 3. Teniendo como valor de
Zonificacion (Z) a 0.35.

Figura 137: Zonificacion Sismica en Peru
Fuente: (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010)
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3.9.2.2. CONDICIONES GEOTECNICAS

La estructura en estudio se encuentra sobre un perfil de suelo intermedio S2.

3.9.2.3. PARAMETROS DE SITIO (S, TPy TL)
Para poder tener un valor que se adecue a las condiciones locales de la estructura
usaremos la zonificacion y las condiciones geotécnicas para poder hallar los pardmetros
de sitio, segun la Norma E030-2016.

Factor de Sitio (S) igual a 1.15, Periodo Limite de la Meseta (Tp) igual a 0.6 y el Periodo
del inicio del comportamiento inelastico del Suelo (TL) igual a 2.00.

3.9.2.4. FACTOR DE AMPLIFICACION SiSMICA (C)
De acuerdo a las caracteristicas de sitio, se define el factor de amplificacion sismica (C)

por las siguientes expresiones:

T <Tp C=25

Tp
Tp <T <TL C=2.5x(?)

TpxTL
T>TL C = 2.5x (T)

Los periodos fueron calculados mediante la aplicacion de la expresion del acépite 4.5.4
de la Norma E030-2016:

(T, P.d?)

T =0852m |2t
(9-X11 fi-di)

Donde Pi es el peso en el nivel i, fi es la fuerza lateral aplicada en el nivel i, di es el
desplazamiento lateral del centro de masa del nivel i en traslacion pura (restringiendo
los giros en planta) debido a las fuerzas fi, g es la aceleracion de la gravedad y n es el

namero de pisos.

El factor multiplicado por 0.85 en la expresion de la Norma es porque en el modelamiento

de la estructura no se consideraron el modelamiento de elementos No estructurales.

Se encontrd un periodo para cada direccion: Tx=0.469 segundos con el 86.10% de ratio
de participacion de masa y Ty=0.522 segundos con el 89.80% de ratio de participacion

de masa.
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= Espectro Inelastico Tp= 0.60 seeeeeen TL=2.00
Tx = 0.475 ——Ty=0.53

Figura 138: Periodo Fundamental de la Estructura en Estudio graficado en el Espectro
de Disefio segun la Norma E030-2016
Fuente: Elaboracion propia

Como el Periodo Fundamental de la estructura en los dos sentidos es mayor al Periodo
Limite de la Meseta (Tp) el valor del Factor de Amplificacion Sismica es hallada por la

siguiente expresion:

T
Tp<T<TL C =2.5x <?p) C, =223 Cy =217

Este coeficiente se interpreta como el factor de amplificacion de la aceleracion
estructural respecto de la aceleracion en el suelo (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

3.9.3. CATEGORIA, SISTEMA ESTRUCTURAL Y REGULARIDAD DEL
EDIFICIO
3.9.3.1. CATEGORIA Y SISTEMA ESTRUCTURAL

CATEGORIA DE LA EDIFICACION  Edificacién de Categoria Tipo Comun (C) por
ser un edificio Multifamiliar

FACTOR DE USO U=1.00
SISTEMA ESTRUCTURAL El sistema estructural de la Edificacion es de
Porticos.
COEFICIENTE BASICO DE Al ser una estructura compuesta por
REDUCCION DE LAS FUERZAS Pérticos, el coeficiente basico de reduccion
SISMICAS (Ro) de las fuerzas sismicas (Ro) sera igual a 8.

Tabla 56: Tabla de la Categoria y Sistema Estructural de la Edificacion

Fuente: Elaboracion Propia
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3.9.3.2. REGULARIDAD DE LA ESTRUCTURA
La estructura en estudio no presenta ninguna irregularidad normalizada en la Tablas 08
y 09 de la Norma E030-2016 y que sera demostrada en este acapite. El andlisis debe
hacerse por separado debido a que pueden existir estructuras irregulares en planta pero

regulares en altura y viceversa:

A=152.14m2

1-5°PISO

Figura 139: Planta de Edificio
Fuente: Elaboracion propia

A continuacién, se presenta las Irregularidades Estructurales en Altura, la cual sirve para

ser analizada y comprobar la regularidad de la estructura en estudio:
a) Irregularidad de Rigidez — Piso Blando (Ia = 0.75)

Para evaluar esta irregularidad es necesario evaluar, el concepto de rigidez y de derivas,
puesto que son diferentes, ya que la rigidez es la capacidad de un elemento o conjunto
estructural para soportar esfuerzos o solicitaciones externas sin contemplarse grandes
deformaciones. Mientras que las derivas se obtienen de las deformaciones, el calculo
se hace restando la deformacion de un piso inferior al piso en analisis, a este resultado

se divide la altura de entrepiso.

Como se puede entender es necesario evaluar la rigidez del edifico como lo contempla
la propuesta de la norma E.030-2017, y no las derivas como lo indica la norma E.030-
2016. Para evaluar esta irregularidad se usa la propuesta de la norma E.030-2017, pero

de igual forma se detalla el proceso a seguir en la actual norma.
Caso de irregularidad segun la Norma E.030-2016:

Existe irregularidad de rigidez cuando, en cualquiera de las direcciones de analisis, la
distorsion de entrepiso (deriva) es mayor que 1.4 veces el correspondiente valor en el

entrepiso inmediato superior, 0 es mayor que 1.25 veces el promedio de las distorsiones
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de entrepiso en los tres niveles superiores adyacentes. La distorsion de entrepiso se
calculara como el promedio de las distorsiones en los extremos del entrepiso. Esta
irregularidad se comprueba después del analisis sismico. Y existe esta irregularidad si
se cumple las siguientes desigualdades:

21’ 1.25 (Ai+1 +Ai+2 +Ai+3)

i 3 Ny hyp o higg
Bi+4 i+4

L =E5 1 % _ A Ais :f_~.i+2:,m+3:f_\.i+rj'F
‘2 itd P ! ! | L/
€| F4 % XS ! ! | VA
ﬂ_' o')_ [ [ [ ,’ [
T / / | ¥ | | AN B
<| E3 . < ! ! S
N_| o ! ! /* Lo
s i + | v | |
'C_| F2 — ] 'C_} I /‘/ I I I
- - LA | I
E F1 / / A _Jé |// [ I [ [
g i ! R
//f ! | Lo
= ‘= P | ! Lo
/ ! ! | Lo
— - ‘/ 1 1 | 1 |

(| (| (]

Figura 140: Derivas de un edificio

Fuente: Elaboracién propia
Caso de irregularidad segun la Norma E.030-2017:

Existe irregularidad de rigidez cuando, en cualquiera de las direcciones de andlisis, en
un entrepiso la rigidez lateral es menor que 70% de la rigidez lateral del entrepiso
inmediato superior, 0 es menor que 80% de la rigidez lateral promedio de los tres niveles
superiores adyacentes. Las rigideces laterales podran calcularse como la razén entre la
fuerza cortante del entrepiso y el correspondiente desplazamiento relativo en el centro
de masas, ambos evaluados para la misma condicion de carga. Y existe esta

irregularidad si se cumple las siguientes desigualdades:
k; <0.70kiy; 0

0.80
k; < = (kig1 + kiyo +kiy3)
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Donde k; es la rigidez de un entrepiso, y se puede encontrar esta mediante la division

de la fuerza cortante en este entrepiso y el desplazamiento relativo del mismo:

Y Arel;

b) Irregularidad Extrema de Rigidez (Ia = 0.50)
Caso de irregularidad segun la Norma E.030-2016:

Se considera que existe irregularidad extrema en la rigidez cuando, en cualquiera de las
direcciones de analisis, la distorsion de entrepiso (deriva) es mayor que 1.6 veces el
correspondiente valor del entrepiso inmediato superior, o es mayor que 1.4 veces el
promedio de las distorsiones de entrepiso en los tres niveles superiores adyacentes. La
distorsiébn de entrepiso se calculara como el promedio de las distorsiones en los
extremos del entrepiso. Y existe estd irregularidad si se cumple las siguientes

desigualdades:

Ai+1>

Ai>16(
hi = \hjyq

ﬁzﬁ(Ai+1+Ai+2+Ai+3)
hi = 3 \hjp1  hiyz  hyys

Caso de irregularidad segun la Norma E.030-2017:

Existe irregularidad extrema de rigidez cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, en un entrepiso la rigidez lateral es menor que 60% de la rigidez lateral del
entrepiso inmediato superior, 0 es menor que 70% de la rigidez lateral promedio de los
tres niveles superiores adyacentes.

ki <0.60ki,; 6

0.70
k; < N (Kig1 + kivz + kiys3)

c) Irregularidad de Resistencia — Piso Débil (Ia = 0.75)

Existe irregularidad de resistencia cuando, en cualquiera de las direcciones de andlisis,
la resistencia de un entrepiso frente a fuerzas cortantes es inferior a 80 % de la
resistencia del entrepiso inmediato superior. Esta irregularidad se presenta cuando hay
cambio de secciones de un piso i a un piso i+1 de mayores secciones resistentes. Para

el caso en estudio no se presenta esta condicion.

d) Irregularidad Extrema de Resistencia (Ia = 0.50)
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Existe irregularidad extrema de resistencia cuando, en cualquiera de las direcciones de
analisis, la resistencia de un entrepiso frente a fuerzas cortantes es inferior a 65 % de la

resistencia del entrepiso inmediato superior.
e) Irregularidad de Masa o Peso (Ia = 0.90)
Se tiene irregularidad de masa (o peso) cuando el peso de un piso, es mayor que 1.5

veces el peso de un piso adyacente. Este criterio no se aplica en azoteas ni en sétanos.

mi+4
T 1T 1 1 1 1 1

ILLLL L [ [T

mi+3
I L L1

mi+2

ILILE L L [ 1

I I 1 I [IJI]

mi+1

ILLLL L [ [T

L1 [ I LI

A O O O

L L LI LI

Figut o L dificio

Fuente: Elaboracién propia

Y existe esta irregularidad si se cumple las siguientes desigualdades:

Al usar estas expresiones y los pesos por piso encontrados en el acapite anterior se

construye la siguiente tabla:

PISO PESO (ton) la
PISO 5 110.94

PISO 4 150.63

PISO 3 155.67 1.03
PISO 2 155.67 1.00
PISO 1 160.42 1.03

Tabla 57: Irregularidad por Masa o Peso no existente

Fuente: Elaboracion Propia

Al analizar la anterior tabla se comprueba que no existe esta irregularidad en este

proyecto.
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f) Irregularidad Geométrica Vertical (Ia = 0.90)

La configuracion es irregular cuando, en cualquiera de las direcciones de analisis, la
dimensién en planta de la estructura resistente a cargas laterales es mayor que 1.3
veces la correspondiente dimension en un piso adyacente. Este criterio no se aplica en

azoteas ni en sotanos.

b2

b1

(mm] (mm} (mm] (mm}

Figura 142: Irregularidad Geométrica Vertical

Fuente: Elaboracién propia

Y existe esta irregularidad si se cumple la siguiente desigualdad:

b,
—>1.3
b

El presente proyecto no cuenta con esta irregularidad, ya que no existen cambios

geomeétricos verticales.
g) Discontinuidad en los Sistemas Resistentes (Ia = 0.80)

Se califica a la estructura como irregular cuando en cualquier elemento que resista mas
de 10% de la fuerza cortante se tiene un desalineamiento vertical, tanto por un cambio
de orientacién, como por un desplazamiento del eje de magnitud mayor que 25% de la

correspondiente dimension del elemento.
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Figura 143: Discontinuidad en los Sistemas Resistentes

Fuente: Elaboracién propia

Y existe esta irregularidad si se cumplen las dos desigualdades:

Velemento

=010 vy
Veaificio

e > 0.25b

No existe esta irregularidad ya que no se hace cambio de orientacion ni de seccion de

ningun elemento vertical resistente a cargas laterales.
h) Discontinuidad extrema de los Sistemas Resistentes (Ia = 0.60)

Existe discontinuidad extrema cuando la fuerza cortante que resisten los elementos
discontinuos segun se describen en el item anterior, supere el 25% de la fuerza cortante

total.
Y existe esta irregularidad si se cumplen las dos desigualdades:

Velemento

>025 y
Vedificio

e > 0.25b

A continuacion, se presenta las Irregularidades Estructurales en Planta, la cual sirve

para ser analizada y comprobar la regularidad de la estructura en estudio:
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a) lIrregularidad Torsional (Ip = 0.75)

Existe irregularidad torsional cuando, en cualquiera de las direcciones de analisis, el
maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del edificio, calculado
incluyendo excentricidad accidental (A,,s,), €S mayor que 1.2 veces el desplazamiento

relativo del centro de masas del mismo entrepiso para la misma condicion de carga

(Acm)-
Este criterio sélo se aplica en edificios con diafragmas rigidos y sélo si el maximo

desplazamiento relativo de entrepiso es mayor que 50 % del desplazamiento permisible.

T _},A max
| ( |
|

[

iy

| ____>‘ |

T T

Figura 144: Irregularidad Torsional
Fuente: Elaboracion propia

Y existe esta irregularidad si se cumplen las dos desigualdades:

Améx ACM
> 1.2
h; e Y
Amélx > 05 (é)
hi h permisible

Para poder comprobar la existencia de esta irregularidad se debe hacer el analisis

sismico, la comprobacion se hace posterior al analisis sismico.

b) Irregularidad Torsional Extrema (Ip = 0.60)

Existe irregularidad torsional extrema cuando, en cualquiera de las direcciones de
andlisis, el maximo desplazamiento relativo de entrepiso en un extremo del edificio,

calculado incluyendo excentricidad accidental (A1), €S mayor que 1.5 veces el
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desplazamiento relativo del centro de masas del mismo entrepiso para la misma

condicion de carga (Acy)-

Este criterio s6lo se aplica en edificios con diafragmas rigidos y sdélo si el maximo

desplazamiento relativo de entrepiso es mayor que 50 % del desplazamiento.

Y existe esta irregularidad si se cumplen las dos desigualdades:

Ama’lx ACM
> 1.5
hi e 7
Bmix . 05 (é)
hi h permisible

Para poder comprobar la existencia de esta irregularidad se debe hacer el andlisis

sismico, esto se hace posterior al andlisis sismico.
¢) Esquinas Entrantes (Ip = 0.90)

La estructura se califica como irregular cuando tiene esquinas entrantes cuyas
dimensiones en ambas direcciones son mayores que 20 % de la correspondiente

dimensidn total en planta.

Figura 145: Esquinas entrantes

Fuente: Elaboracién propia

Y existe esta irregularidad si se cumplen estas desigualdades:

>020 vy

x| Q

> 0.20

| o

La estructura en estudio no cuenta con esquinas entrantes es por esto que no hay

presencia de esta irregularidad.

d) Discontinuidad del Diafragma (Ip = 0.85)
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La estructura se califica como irregular cuando los diafragmas tienen discontinuidades
abruptas o variaciones importantes en rigidez, incluyendo aberturas mayores que 50 %

del &rea bruta del diafragma.

~ .
~
~ .
~ 2
AN
-, ~
- ~

ol
o

i .

Figura 146: Discontinuidad del diafragma

Fuente: Elaboracién propia
Y existe esta irregularidad si se cumplen esta desigualdad:

A AB
huecos =" >050
Abruta CD

También existe irregularidad cuando, en cualquiera de los pisos y para cualquiera de las
direcciones de andlisis, se tiene alguna seccion transversal del diafragma con un area
neta resistente menor que 25 % del area de la seccion transversal total de la misma

direccién calculada con las dimensiones totales de la planta.

A ON 2—
SECCION2-2 _ o5

A.S‘ECCI()N 1-1
Para la estructura en estudio se obtiene:

Apuecos _ AB 2.40mx2.40m
Apruta  CD ~ 10.00mx15.50m

= 0.0375 < 0.50

Aspccion 2-2 _ 240 0.24 < 0.25

ASECCI()N 1-1 ~10.00
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Figura 147: Secciones del diafragma de la estructura

Fuente: Elaboracion propia
e) Sistemas no Paralelos (Ip = 0.90)

Se considera que existe irregularidad cuando en cualquiera de las direcciones de
andlisis los elementos resistentes a fuerzas laterales no son paralelos. No se aplica si
los ejes de los porticos o muros forman angulos menores que 30° ni cuando los

elementos no paralelos resisten menos que 10 % de la fuerza cortante del piso.

Sistemas no paralelos

Figura 148: Sistemas no paralelos

Fuente: Elaboracién propia

Finalmente no se tiene ninguna Irregularidad tanto en planta como en altura (Ia =
1y Ip = 1), el Coeficiente de Reduccion de las Fuerzas Sismicas (R = Ia.Ip.Ro) sera
Igual Coeficiente Basico de Reduccion de las fuerzas sismicas (Ro) que es 8. Teniendo

en consideracion que luego de comprobar las derivas del edificio mediante un analisis
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sismico, tendremos que comprobar las irregularidades por Rigidez e irregularidad
Torsional.

3.9.4. ANALISIS ESTATICO
El método de andlisis estatico se usa para poder escalar el andlisis dinamico, el cual se
usa en el disefio. La Fuerza Cortante en la Base se hall6 siguiendo las indicaciones de
la Norma E030-2016, con la siguiente expresion (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010):

,_ZUCs
==

El valor de C/R no deberéa considerarse menor que 0.125.
Z = Factor de zona, con un factor de 0.35 (item 3.8.2.1).

S = Factor de Sitio, igual a 1.15 (item 3.8.2.3).

Tp = Periodo Limite de la Meseta igual a 0.6 (item 3.8.2.3).

TL = Periodo del inicio del comportamiento inelastico del Suelo igual a 2.00 (item
3.8.2.3).

C = Factor de amplificacion sismica, 2.5 en los dos sentidos. (item 3.8.2.4)

U = Coeficiente de uso. La Categoria de la Edificacion es Comun por ser un edifico
Multifamiliar, U=1. (item 3.8.3.1)

R=Coeficiente de reduccién, R= 8 en los dos sentidos y serd comprobado al final del

analisis sismico mediante las irregularidades faltantes. (item 3.8.3.2)
P=Peso de la edificacion. (item 3.8.1.4)

Es asi que la cortante basal es:

V_Z.U.C.S p
= I

0.35* 1.00 * 2.50 * 1.15

3 * 92.24 ton = 92.24 ton

3.9.4.1. DISTRIBUCION DE LA FUERZA SISMICA EN ALTURA
Las fuerzas sismicas horizontales en cualquier nivel i, correspondientes a la direccion

considerada, se calculardn mediante:

Fi = ai.V
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o = P;. (hy)*
' ?=1Pi' (hl)k

Donde n es el nimero de pisos del edificio, k es un exponente relacionado con el periodo
fundamental de vibracién de la estructura T, en la direccién considerada, que se calcula
de acuerdo a: a) Para T menor o igual a 0.50 segundos: k = 1.00 y b) Para T mayor que
0.50 segundos: k =(0.75 + 0.50 T) < 2.00.

En el item 3.8.2.4 se calcularon los periodos para cada sentido Tx = 0.475 segundos y
Ty = 0.530 segundos. El periodo en la direccion X es menor a 0.50 por lo tanto k =
1.000 y en la direccion Y es mayor que 0.50 por lo tanto k = 1.015. Finalmente se obtiene

la distribucién de la fuerza sismica en altura tanto para X como Y:

PISO PESO (ton) Alturas hi (m) Pi*(hiy"k  Alfai Fi (ton)

PISO 5 116.11 13.95 1619.76 0.259 24.14
PISO 4 154.58 11.35 1754.49 0.280 26.15
PISO 3 155.26 8.75 1358.57 0.217 20.25
PISO 2 155.26 6.15 954.88 0.153 14.23
PISO 1 160.01 3.55 568.03 0.091 8.47

b2 741.23 6255.71954 1 93.23

Tabla 58: Distribucion de la Fuerza Sismica en Altura (eje X-X)
Fuente: Elaboracion Propia

El siguiente cuadro muestra la distribucion de la fuerza sismica en altura (eje Y-Y):

PISO PESO (ton)  Alturas hi (m) Pi*(hiy*k  Alfai Fi (ton)

PISO 5 116.11 13.95 1667.40115 0.260 24.25
PISO 4 154.58 11.35 1802.00644 0.281  26.21
PISO 3 155.26 8.75 1391.37156 0.217  20.23
PISO 2 155.26 6.15 974.149748 0.152  14.17
PISO 1 160.01 3.55 575.997188 0.090  8.38

3 741.23 6410.92608 93.23

Tabla 59: Distribucion de la Fuerza Sismica en Altura (eje Y-Y)
Fuente: Elaboracion Propia

Una vez modelado el edificio y tanto las cargas verticales como laterales, se
comprueban las derivas encontrando una deriva maxima en el sentido X de 6.4%o y en
el sentido Y de 7.4%o. La cual es mayor a la deriva limite de 7%o por ser una estructura
de concreto armado, pero es un valor cercano, y se debe comprobar mediante un

andlisis sismico dinamico, que se hace en los siguientes acapites:
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14.00

12.00
10.00
8.00 —o—SX ETABS
—— DERIVA MAXIMA
6.00 0.0067
—@—SX SAP2000
4.00
2.00
0.00 =
0 0.0035 0.007
Figura 149: Derivas del sismo estético en direccion en X
Fuente: Elaboracién propia
14.00
12.00
10.00
8.00 —8—SY ETABS
—— DERIVA MAXIMA
6.00 0.0079
—@—5Y SAP2000
4.00
0.0080
2.00
0.00 =
0 0.0035 0.007 0.0105

Figura 150: Derivas del sismo estético en direccion en Y

Fuente: Elaboracién propia

Desde el acapite 3.7 se uso esta configuracion estructural, que para el andlisis sismico
estatico se obtienen valores aceptables que estdn de acorde con la normativa peruana,
sin embargo, cabe sefialar que para el sismo en la direccion en Y, se bordea el 7%o., que
para caso del analisis sismico estético es aceptable ya que para el andlisis sismico

dinamico sera mucho, y se comprobara en los siguientes acapites:
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Figura 151: Configuracién Estructural Definitiva

Fuente: Elaboracién propia

A continuacion, se resume cada elemento y la seccion que la compone:

ELEMENTO ESTRUCTURAL bm) h (m)

VIGAS X

. V1, V2,V3,V4Y V5 0.25 0.40

13 V6 0.25 0.55

4°-5° V1,V2,V3,V4,V5YV6  0.25 0.40
VIGAS Y

1°-5° VA, VC, VD, VE Y VG 0.25 0.40

VIGAS CHATAS 0.25 0.20

COLUMNAS
c1l 0.40 0.80
C2 0.40 0.40

Tabla 60: Elementos estructurales Definitivos

Fuente: Elaboracién Propia

3.9.5. ANALISIS MODAL
Los edificios, asi como cualquier material, poseen diferentes formas de vibrar frente a
cargas dindmicas. Estos modos de vibrar, se producen a diferentes periodos, por lo que,
durante un terremoto, pueden afectar la estructura en mayor o menor medida,
dependiendo del contenido frecuencial del sismo. Estas formas de vibrar se conocen
como modos de vibraciéon. En la forma mas basica, las estructuras oscilan de un lado

hacia otro, esto corresponde con el modo fundamental o primer modo de vibracion.
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Considerando el edificio como un cuerpo tridimensional, los modos de vibracion pueden
ser rotacionales o torsionales. Para edificios regulares en altura y elevacion, y sin
irregularidades en la distribucion de masas vy rigideces, el principal modo de vibracién

se correspondera con el fundamental (De Montserrat, 2013).

Se detalla con mayor precisién los célculos obtenidos en el item 3.8.2.3, en la siguiente

tabla:

PERIODO (SEG.) UXx uy RZ
0.522 0.000 0.898 0.000
0.469 0.861 0.000 0.000
0.391 0.000 0.000 0.862
0.162 0.000 0.079 0.000
0.146 0.101 0.000 0.004
0.122 0.002 0.000 0.096
0.087 0.000 0.018 0.000
0.073 0.027 0.000 0.000
0.062 0.000 0.000 0.028
0.056 0.000 0.005 0.000
0.044 0.008 0.000 0.000
0.041 0.000 0.001 0.000
0.037 0.000 0.000 0.008
0.031 0.002 0.000 0.000
0.025 0.000 0.000 0.002

z 1.00 1.00 1.00

Tabla 61: Factor de Masa Participativa

Fuente: Elaboracién Propia

o En sentido X como se puede observar la estructura tiene un 100.00% de la masa
participativa y en el sentido Y un 100.00% de la masa participativa, lo cual es
mayor al minimo del 90% que nos refiere la Norma E030-2016.

o Ademas, se observa que el primer modo de vibracion tiene una traslacion en “Y”.
el segundo modo traslacion en “X”, y el tercer modo es rotacional “Z”.

o El periodo fundamental de la estructura en direccion en X es 0.469 segundos y en
la direccién Y es 0.522 segundos.

o Al observar los dos primeros modos de vibracién, son casi perfectos, ya que la
participacion de la masa en los otros sentidos, no son predominantes en cada

modo de vibracién es casi nula, evidenciando una distribucibn simétrica de
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elementos resistentes a cargas laterales, disminuyendo las rotaciones
indeseadas.

o Se puede entonces tener una idea de que la estructura tendra un comportamiento
bueno ante la demanda sismica. Esto se comprueba en el analisis sismico
dinamico.

3.9.6. ANALISIS DINAMICO

Segun La Norma EOQ30 - 2016 el espectro de aceleraciones se obtiene con la siguiente

expresion:

Donde Z=0.35, U=1, S=1.15 y R=8 son valores conocidos que se vieron en el andlisis
estético de la estructura. Y g es la aceleracion de la gravedad.

Para ambas direcciones se utiliza un espectro de pseudo aceleraciones que se obtiene

y gréfica a continuacion:

o _Zucs _035-1-C-115

m m
a=—p 8= - +9.8067 — = 0.493C

Donde C esta en funcién al periodo:

T<T, C=25
Tp
Tp<T<TL C=25(?)
T, T
— N e
o, coas (B0

Al variar el periodo se puede encontrar el espectro de pseudo aceleraciones:

ESPECTRO DE DISENO

1.5
1.0 ] —— Espectro
g Inelastico
0.5 Tp = 0.60
0.0
0 2 P%riodo,T(g’) 8 10

Figura 152: Espectro de Aceleraciones en el sentido Xy Y (R=8)

Fuente: Elaboracion propia
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El criterio de superposicion utilizado para obtener la respuesta es el de Combinacién
Cuadratica Completa (CQC) para el cual se emplea un 5% de amortiguamiento y una

excentricidad accidental perpendicular a la direccion del sismo igual a 0.05.

Se analiza la estructura, para lo cual se obtienen los siguientes valores de derivas por

direccion:
14.00

12.00

10.00

8.00 —@— SX ETABS
—— DERIVA MAXIMA
6.00 0.0059
—@— 5X SAP2000
4.00
2.00
0.00
0 0.0035 0.007
Figura 153: Derivas del sismo dinamico en direccion en X
Fuente: Elaboracion propia
14.00
12.00
10.00
8.00 —8—SY ETABS
—— DERIVA MAXIMA
6.00 0.0070
—@—SY SAP2000
4.00
0.0072
2.00
0.00 -
0 0.0035 0.007 0.0105

Figura 154: Derivas del sismo dindmico en direccion en Y

Fuente: Elaboracion propia
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ETABS SAP2000

PISO  H(m) DESP. DESP.
ABSOLUTO  DERIVA  ABSOLUTO DERIVA
(m) (m)
1 3.55 0.00281 0.0047 0.0028 0.0048
2 2.6 0.00526 0.0057 0.0054 0.0059
3 2.6 0.00734 0.0048 0.0077 0.0052
4 2.6 0.00897 0.0038 0.0096 0.0044
5 2.6 0.01030 0.0031 0.0110 0.0034

Tabla 62: Analisis de Deriva en Direccidn X, menores a 0.007
Fuente: Elaboracion Propia

ETABS SAP2000
PISO  H(m) DESP. DESP.
ABSOLUTO ~ DERIVA  ABSOLUTO DERIVA
(m) (m)
1 3.55 0.0037 0.0063 0.0043 0.0072
2 2.6 0.0065 0.0064 0.0073 0.0070
3 2.6 0.0087 0.0051 0.0097 0.0055
4 2.6 0.0103 0.0036 0.0114 0.0039
5 2.6 0.0112 0.0020 0.0123 0.0022

Tabla 63: Andlisis de Deriva en Direccion Y, menores a 0.007

Fuente: Elaboracién Propia

Se observa en las anteriores tablas que la deriva maxima en el sentido X alcanza el
5.7%0 y en el sentido Y alcanza el 6.4%o, estos valores son menores a 7%o que es la
deriva limite segun la Norma E.030-2016. Por lo cual se valida las secciones utilizadas

para el andlisis (tanto de columnas como vigas).

3.9.7. VERIFICACION DE REGULARIDAD FINAL
Como lo visto en el acapite 3.8.3.2. existen irregularidades por comprobar tanto en
planta como en altura, para lo cual se debe hacer el andlisis sismico antes de comprobar
estas. Al comprobar el analisis sismico, como siguiente paso se debe comprobar la

regularidad de la estructura en estudio.
Para esto se comprueba si existe irregularidad en planta:
a) lIrregularidad de Rigidez — Piso Blando (Ia = 0.75)

Como se explica en el acapite 3.9.3.2. se debe verificar las rigideces de cada entrepiso
y no las derivas, puesto que si evaluamos las derivas conlleva a asignar esta
irregularidad en estructuras que no necesitan de esta. Pero para casos de comparacion

se evalla los dos casos:
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Segun la E.030-2016 existe estd irregularidad si se cumple las siguientes

desigualdades:

Ai+1>

Ai>14(
hi =7 \hiyq

1.25 (Ai+1 " Aitr + Ai+3>

Y
— =
n= 3

hiy1  hiyz  hiys

Para lo cual se analiza los pérticos de mayor desplazamiento en cada sentido Xy Y. A

continuacion se presenta el calculo hecho para la direccién en X:

s A5=1.00 10.41
EILEE 9.89 mm 3 4 ”'";_-_

T u f 8.97
|| s80 J/ DAF1ES :
ra

SRR N i
i
T

L 1/ 7ok
I

355 280 280 260 260
=
8
L(‘\‘

356m 2,60 260 260 280
[22]
)
[=3]

w
O

\:{ h E[ d E/ O
® o ‘XJ/_{ PORTICO 1 PORTICO 6

Figura 155: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando direccién en X

!
o

Fuente: Elaboracion propia

PISO ALTURA (m) Ae('g?;')co Inelastico/H=Ael*0.75*R/H
1 3.55 2.81 4.75
> 2.60 2.45 5.65
3 2.60 2.08 4.80
4 2.60 1.55 3.58
5 2.60 1.00 231

Tabla 64: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando Pértico 1 Direccién en X

Fuente: Elaboracién Propia

Al hacer el andlisis para el primer nivel, se comprueba que no existe esta irregularidad:

A; Aiyq
—=4.75>14 =140%+5.65=7.91
h; i+1

25
(5.65 + 4.8 + 3.58) = 5.85

—=4.75>
3

h; 3

A; 1.25 (Ai+1 4 Aiyr 4 Ai+3) _L

hiy1  hiyzs  hiys

Se resume los resultados de los otros pisos en la siguiente tabla tanto en X como en Y:
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A;
DERIVA DERIVA (E)

An /A Dy A
PISO U5 portico w4 (Portics ExtReEmMos (i) ()2 14 /(i
®) b + A‘”) >1.25
hi+3
5 0.0033 0.0023 0.0028
4 0.0043 0.0036 0.0040 1.41
3 0.0050 0.0048 0.0049 1.24
2 0.0055 0.0057 0.0056 1.14 1.44
1 0.0043 0.0047 0.0045 0.81 0.94

Tabla 65: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando Direccion en X segun E.030-2016
Fuente: Elaboracion Propia

PISO <ﬁ)
DERIVA DERIVA Ny h;
EXTREMO 1 EXTREMO3 PROMEDIO (#) / (h'“> (Am N Aiyr
Y 2 (Pértico Y 4 (Pértico EXTREMOS i i+1 / h; h;
> 1.4 A i+1 i+2
©) 1 + ’—*3) >1.25
i+3

> 0.0020 0.0020 0.0020

4 0.0036 0.0036 0.0036 1.798

3 0.0051 0.0051 0.0051 1.415

2 0.0064 0.0064 0.0064 1.246 1.78

1 0.0063 0.0063 0.0063 0.990 1.25

Tabla 66: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando Direccién en Y segun E.030-2016
Fuente: Elaboracion Propia

Se puede observar de los cuadros anteriores que segun la norma E.03-2016 existe esta
irregularidad, que para el caso de la estructura en estudio no existe ningn cambio de
elementos resistentes en las dos direcciones, tampoco las masas concentradas tienen
un cambio abrupto. Es asi que es conveniente hacer el estudio de la norma E.030-2017,

que evalla las rigideces de cada entrepiso.

Segun la E.030-2017 existe estad irregularidad si se cumple las siguientes

desigualdades:
ki <0.70k;;, O

0.80
ki = == (kiva + Kivz + kigs)

El andlisis se hace por piso, donde la rigidez se obtiene de la division de la fuerza

cortante del entrepiso entre el desplazamiento relativo del centro de masas:
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FUERZA DESP. k k; 3k;

PISO CORTANTE RELATIVO RIGIDEZ  k;.4 ki1 +Kkiz + ki3
(ton) CM (mm) (ton/mm) <0.70 <0.80
5 20.65 1.193 17.31
4 42.92 1.555 27.60 1.59
3 60.62 1.89 32.07 1.16
2 73.49 2.163 33.97 1.06 1.32
1 81.01 2.399 33.77 0.99 1.08

Tabla 67: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando Direccion en X segun E.030-2017
Fuente: Elaboracion Propia

FUERZA DESP. k; 3k;
PISO CORTANTE RELATIVO k&?ﬁffrﬁf)z ki1 ki1 +Kips +kiig
(ton) CM (mm) <0.70 <0.80
5 19.50 0.873 22.33
4 42.15 1.57 26.85 1.20
3 60.97 2.222 27.44 1.02
2 75.22 2.768 27.17 0.99 1.06
1 84.14 3.741 22.49 0.83 0.83

Tabla 68: Irregularidad de Rigidez — Piso Blando Direccién en Y segun E.030-2017

Fuente: Elaboracién Propia

Como se observa no existe irregularidad, si se evalla las rigideces de cada entrepiso y
es esta condicion la que se evalla en esta tesis, ya que nos dan valores cercanos a la
realidad, mientras si se usa la norma E.030-2016 se castiga a la estructura, sin ser

necesario.

Se comprueba que no existe irregularidad por rigidez o piso blando, ahora se debe hacer

el andlisis de la existencia de la irregularidad en planta:
a) Irregularidad Torsional (Ip = 0.75)
Existe estd irregularidad si se cumplen las dos desigualdades:

Améuc ACM
> 1.2
h; h;

—=>0.5
h;

Améx (A)
h permisible

Para lo cual se analiza los pérticos de mayor desplazamiento y el desplazamiento del
centro de masas en cada sentido X y Y. A continuacion, se presenta el calculo hecho

para la direccion en X en el ler piso de la estructura:
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-
T
rﬂzmj 0041
=
T *T\‘f |
J- LLA A méx=0.0047

Figura 156: Irregularidad Torsional ler piso direccion en X

Fuente: Elaboracién propia

Para poder analizar esta irregularidad debemaos comprobar que la deriva maxima es

mayor al 50% de la deriva limite=0.007:

Améx _ A _ _
=0.0047 > 0.5(— = 0.5*0.007 = 0.0035
hi permisible

Una vez hecho esto se debe comprobar que la relacién de deriva maxima y deriva del

centro de masas no deba exceder 1.20:

A Aoy
miX _ 0.0047 > 1.2-<

= 1.20 * 0.0047 = 0.0056
hy hy ’

Este procedimiento se realiza para cada piso y para cada direccién en analisis, por esto

se resume en las siguientes tablas:

)., Cr)
DRIFT X-X h; i
PISO CM DRIFT MAX (Acm> > 1.2 (A > 0.50
hi h permisible
S 0.0028 0.0031 111 0.9
4 0.0036 0.0038 1.05 1.1
3 0.0044 0.0048 1.10 1.4
2 0.0050 0.0057 1.13 1.6
1 0.0041 0.0047 1.17 1.4
Tabla 69: Irregularidad Torsional Direccién en X
Fuente: Elaboracion Propia
(Amax) (Aﬂéx)
DRIFT Y-Y h; i
PISO CM DRIFT MAX (Acm> >1.2 (é) > 0.50
hi h permisible
3) 0.0020 0.0020 1.00 0.58
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4 0.0036 0.0036 1.00 1.04
3 0.0051 0.0051 1.00 1.47
2 0.0064 0.0064 1.00 1.83
1 0.0063 0.0063 1.00 1.81

Tabla 70: Irregularidad Torsional Direcciéon en Y
Fuente: Elaboracion Propia

Al analizar estas dos irregularidades se comprueba que no existen en la estructura en
estudio, ademas se comprueba el factor de reduccion considerado en los analisis

sismicos.

3.9.8. CORTANTE DE DISENO Y FACTORES DE ESCALA
La fuerza cortante basal que es calculada con el analisis dinAmico no debera ser menor
que el 80% de la cortante basal calculada con el analisis estatico por ser regular ya
comprobado anteriormente. Es asi que se calculan los factores de escalamiento para
cada sentido del sismo.

% SISMO SISMO DINAMICO Factor de
ESTATICO escalamiento
80%X 80%Y X Y X Y

73.791 73.791 78.82 81.01 1.0000 1.0000
Tabla 71: Factor de Escala Y Sismo de Disefio

Fuente: Elaboracién Propia

3.10. DISENO

Se utilizé el método de disefio por resistencia, el cual es un disefio por estados limites.
La resistencia de la seccion debera ser mayor que las solicitaciones internas
combinadas por factores de amplificacién caracteristicos de los estados anteriormente

mencionados.
RESISTENCIA = X (CARGAS INTERNAS * FACTORES)
Las 5 combinaciones que usamos para el disefio, segun la norma de Cargas E 060 son:
1.4CM + 1.7CV
1.25 (CM+CV) + SX
1.25(CM+CV) + SY
0.9CM + SX

0.9CM £ SY
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3.10.1. DISENO DE VIGAS
Las vigas en su mayoria, reciben cargas de las losas y las transmiten a otras vigas o a
las columnas o muros. Ademas, las vigas tienen una funcion sismica importante
proporcionando rigidez lateral al sistema, ya que al producirse un sismo estas
redistribuyen los momentos producidos por el sismo, incursionando en el rango

inelastico (Blanco, 2010).

3.10.1.1. DISENO POR FLEXION
El disefio de las vigas esta gobernado por esfuerzos a flexién es asi que las vigas se
disefiaran por flexion, se basa en el equilibrio de la seccion en el estado ultimo, tanto
para momentos como para fuerzas. Logrado el equilibrio de la seccién, se debera
cumplir el requisito primordial del disefio por resistencia, en este caso aplicado a

elementos en flexion pura (Cisneros, 2016):
Mu < @Mn; @ = 0.90
Mu: Momento ultimo calculado del andlisis estructural.
Mn: Momento Nominal producido por la resistencia de la estructura.

También se puede calcular el momento nominal con la suma de dos fuerzas, una fuerza

en traccion en el acero de refuerzo y otra fuerza de compresién del concreto.
a
Mn =0.85.fc.a.b.(d — E)

Para tener un analisis y disefio de las vigas se utilizaron los siguientes supuestos:

e Las secciones planas permanecen planas. Conocido como Hip6tesis de Navier,
este principio empirico solo se usa cuando la longitud del elemento es cuatro
veces mayor a su peralte.

e Se desprecia el aporte del concreto a traccion.

e La adherencia entre el acero y concreto es perfecta.

e El efecto del endurecimiento es obviado solo para el disefio, ya que en el analisis
Pushover se usara ese efecto.

e Se usara el bloque equivalente de Whitney en el disefio.

e Se considera que el concreto llega a la falla cuando su deformacion unitaria

alcanza el valor limite de agotamiento de 0.003 (Cisneros, 2016).
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Figura 157: Bloque Equivalente de Whitney
Fuente: Elaboracion propia

Se debe analizar la seccion de concreto la cual debe tener por lo menos un area minima

de acero, asi como un area maxima:

o El area de acero minimo es aquel refuerzo que asegure gue la resistencia de
disefio (@*Mn) sea mayor que 1.2 veces el momento de agrietamiento por flexion
(Mcr) en cualquier area (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

@.Mn = 1.2Mcr
¢ La norma también sugiere la siguiente expresion, pero también indica que el

acero minimo no debe ser mayor al 1.33 de area de acero calculado:

—0'7‘/176.1;. d
fy

As min =

e El acero maximo no debe exceder del 75% del refuerzo que genera la falla
balanceada, donde la capacidad del concreto se agota de manera simultanea a
la fluencia del acero. Para el caso de una resistencia de fc = 210 kg/cm2, la
cuantia balanceada es de 2.12%, y el limite de acero maximo corresponde a una

cuantia de 1.60%.

3.10.1.2. DISENO POR CORTE
El disefio por corte, al igual que el disefio por flexion, se realiza mediante el Método por

Resistencia:
Vu < @¢Vn

La cortante nominal es proporcionada por el concreto (Vc) y el acero (Vs), las siguientes

expresiones definen estas dos cortantes:

Ve =0.53,/fc.b.d Vs = Av.fy.d/s
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Donde Av es el area de todas las ramas en una seccion de estribos, y s es la distancia

entre cada seccion.

El codigo ademés limita el refuerzo de estribos, de manera que la resistencia total de la
seccién no sea mayor a cinco veces la resistencia proporcionada por el concreto
(MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

En caso la fuerza cortante de disefio Vu sea menor al 50% de la resistencia nominal
reducida del concreto (Vu < 0.59Vc), no son necesarios estribos salvo por fines de
montaje, pero si es mayor al 50% son necesarios los estribos minimos, teniendo en
consideracion que no sobrepasara el 100% de la resistencia nominal reducida (0.5®Vc
< Vu £ ®Vc) (Chang Tokushima, 2015).

La norma nos indica el espaciamiento maximo de los estribos minimos (MINISTERIO
DE VIVIENDA, 2010):

Av. fy ‘= Av.fy

————,5ma
0.2/ f’c.bw 3.5.bw

Smax =

En el caso de sobrepasar el 100%Vn=®Vc, se necesitaran estribos por corte, y se

debera verificar el cortante limite de estribos:

Vslim = 1.1,/f’c. bw.d, para lo cual tendremos diferentes espaciamientos:

d

Si Vs < Vslim, entonces Smax = =6 0.60m
d,

Si Vs > Vslim, entonces Smax = 1 6 0.30m

En el caso de vigas que tengan responsabilidad sismica, estas deben cumplir con las
solicitaciones del capitulo 21 del RNE E.060. Esto se debe a que en vigas sismicas se
formaran rétulas plasticas, y requieren mayor cuidado en el disefio por corte, ya que
estos elementos disiparan gran cantidad de energia mediante un mecanismo de falla
ddctil.

Para vigas sismicas, la norma establece la necesidad de confinar las zonas cercanas a
los apoyos mediante una distribucion de estribos mas estricta. Estas zonas, llamadas
zonas de confinamiento, tienen una extension de dos veces el peralte del elemento a
partir de la cara del apoyo (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010).

La norma clasifica en dos grupos las disposiciones sismicas de vigas y columnas que

son las siguientes:
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a. GRUPO 1: Muros estructurales (R=6) y Dual Tipo | (R=7, la fuerza sismica

absorbida por los muros sea mayor o igual al 60% de la cortante total y menor o
igual al 80%).
b. GRUPO 2: Pérticos (R=8) y Dual Tipo Il (R=7, la fuerza sismica absorbida por

los muros sea menor al 60% del cortante total).

En las siguientes figuras 158 y 159 se ilustran las disposiciones sismicas propuestas

por el RNE E.060.

En cuanto a la fuerza cortante de disefio para vigas sismicas la Norma nos indica que

no debe ser menor que el menor valor de:

a. La suma del cortante asociado con el desarrollo de las cortantes nominales

(Mn) del elemento en cada extremo restringido de la luz libre y el cortante

isostatico calculado por las cargas de gravedad tributarias amplificadas.

b. El cortante maximo obtenido de las combinaciones de las cargas de disefio con

un factor de amplificacion para valores del sismo igual a 2.5.

Longitud de viga >= 4h

e

2h Zona de Traslapes de Refuerzo 2h
Zona de Zona de
Confinamiento_—AS1() As(-) As2(-)~_confinamiento

-

IRRRRRERn

o . . 1t 1t 1t .

A
/ K cligld,bpero no Ir’nen_org_e 1|5cm (Y
_ menor longitudinal _
ASL(+) S<= {24db estribo de confinamiento S<= @-5"
30cm

<=10cm

As en la cara del nudo: As1,2(+)>1/3.As1,2(-)
As en cualquier parte  As(-) y As(+)>1/4.As1,2(-)
de la viga: As(-) y As(+)>1/4.As1,2(+)

'As(+) "AS2(+)

Figura 158: Disposiciones sismicas del Grupo 1

Fuente: Elaboracion propia

Longitud de viga >= 4h

.
.

=
-

2h Zona de Traslapes de Refuerzo 2h
Zona de Zona de
Confinamiento_—AS1() As(-) AS2(-)~_confinamiento

)

‘ di4 Y

8db menor longitudinal

ASIKSi 24db estribo de confinamiento S<= {0-5"
30cm

<=5cm

As en la cara del nudo: As1,2(+)>1/3.As1,2(-)

As en cualquier parte  As(-) y As(+)>1/4.As1,2(-)
de la viga: As(-) y As(+)>1/4.As1,2(+)
As en traccion: <=0.025bd

5
'As(+) "As2(+)

Figura 159: Disposiciones sismicas del Grupo 2

Fuente: Elaboracion propia
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3.10.1.3. REDISTRIBUCION DE MOMENTOS
La redistribucion de momentos se puede desarrollar si la estructura tiene suficiente
ductilidad, los momentos flectores cerca a la fluencia, pueden transferir su demanda
hacia zonas que tengan reservas de resistencia. Asi formar un mecanismo plastico
hasta agotar su resistencia (Otazzi, 2014).

Cabe mencionar que la presente investigacion realiza una comparacion entre el disefio
tradicional el cual no realiza la redistribucion de momentos y el disefio con redistribucién
de momentos. Dentro del ejemplo de disefio de viga se presentan unos cuadros de
resumen del disefio con y sin redistribucién de momentos de cada columna que presenta

la estructura de esta investigacion.

1 1

™
2 REDUCCION

f “

z : : ) FN EL

4= > & / XLMOMENTO M
Zonas de Rotacion

AUMENTO EM EL MY Inelastica

Figura 160: Redistribucion de Momentos
Fuente: (Otazzi, 2014)

Con la redistribucion de momentos se podra reducir el uso excesivo de Refuerzo,

evitando congestion en los nudos viga-columna.

Dentro de los requerimientos para poder redistribuir los momentos segun (Otazzi, 2014)

se tiene:

e Seccion con ductilidad suficiente para poder aceptar rotaciones inelasticas.

e Las rotaciones inelasticas no deben formarse a nivel de cargas de servicio.

¢ Adicionalmente la estructura bajo cargas de servicio podria experimentar
deflexiones apreciables, incompatibles con los estados limites de servicio.

o El ajuste de los momentos negativos y positivos debe realizarse para cada
estado de carga.

e Se debe mantener el equilibrio estatico, entre la carga externa y las fuerzas
internas de seccion, en todos los apoyos (nudos) y tramos antes y después de

la redistribucion.
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e La cuantia del acero en traccion no debe sobre pasar el 50% de la cuantia del

acero balanceado. Que en este caso para un f'c de 210kg/cm2 es 1.06%.
Especificaciones de la Norma Técnica E060 (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010):

Permite disminuir los momentos amplificados (Mu), asumiendo un comportamiento
lineal elastico en secciones de maximo momento negativo o0 maximo momento positivo
en cualquier vano de un elemento continto sometido a flexién, poniendo como limite:

1000¢t (%). Donde ¢t es la deformacién unitaria neta de la seccion.

e La redistribucién se hara solo cuando la deformacion unitaria del acero (et) sea
mayor a 0.0075 (3.75¢y).

La redistribucion de momentos permite al disefiador estructural (Burgos, 2007):

e Reducir el momento negativo de la viga, y compensar esta reduccion,
aumentando los momentos en las regiones menos criticas (momentos positivos).
Esto hace posible una mejor distribucién de la utilizacion de la resistencia a lo
largo de la viga. Este ajuste sera hecho tal que los momentos de disefio negativo
y positivo en secciones criticas sean aproximadamente iguales para una mejor
ductilidad de flexion.

e Igualar el refuerzo superior o inferior en ambos lados de las columnas interiores
para tomar en cuenta las direcciones opuestas de las fuerzas aplicadas de sismo
y para una facil colocacién del refuerzo longitudinal a través de la conexion viga-
columna.

e Utilizar la capacidad minima de momento positivo requerida por cédigos cuando
este excede los requerimientos derivados del andlisis elastico. Muchos codigos
requieren que la capacidad del momento positivo sea por lo menos igual a 50%
de la capacidad del momento negativo en las caras de las columnas, esto
asegura que con la presencia del refuerzo por flexion en compresion, la curvatura
de ductilidad requerida pueda facilmente desarrollarse bajo grandes momentos

negativos.

Se tiene que analizar el proceso para realizar la redistribucion de momentos en una viga,

a continuacién, se presenta el proceso a seguir:

a) El primer paso es determinar los diagramas de momentos flectores con las
combinaciones propuestas por la E.060. Indicando los momentos en la cara de

columnas y en los nudos.
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b) De las combinaciones, se tienen que tomar los valores maximos de momento
negativo en la cara de las columnas, con estos momentos se determinan los
valores del factor de redistribucion para cada momento FR=1000¢t (%) el cual tiene

gue ser menor o igual a 20% segun (Otazzi, 2014). Y se obtiene de las siguientes

As /
h
d
E.N.
- e — Y =

A's r c E's
L N|
b " €cu=0.003

SECCION DEFORMACION
TRANSVERSAL

relaciones:

Figura 161: Célculo del factor de redistribuciébn de momentos

Fuente: Elaboracién propia

De la figura:

¢ Ecu
—= ..(3.10.—-1
d e+ & ( )

Donde c es la profundidad del eje neutro, d es el peralte efectivo del acero en traccion,
£y €S la deformacion limite del concreto en la fibra extrema de compresion y ¢; es la

deformacion del acero en la fibra extrema traccionada.

La resistencia nominal de flexion se alcanza cuando en la fibra extrema de compresion,

se produce la deformacion limite del concreto €., = 0.003:

0.003
& =—— (d—-c¢)..(3.10.-2)

A continuacion se presenta expresiones usadas para encontrar el valor de c:

As * fy
=—F">—..(3.10.-3
4 0.85%fcxb ( )
a As x fy

c =

o B*OBS*f%*b"(31a—4)

B =0.85

c) Para cada factor de redistribucion se redistribuyen los momentos negativos en los

nudos para combinacion de carga. Para combinaciones que sélo consideran cargas
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de gravedad no se redistribuyen los momentos en las uniones exteriores viga-
columna, ya que esto ocasionaria que los momentos en los nudos cambien, lo cual
no se busca.

d) Debe considerarse que el equilibrio estatico debe mantenerse en todos los apoyos,
lo cual se consigue de la siguiente forma (Burgos, 2007):

CASO 1 CASO 2

MB- MA-

MA-
Mmax

MCL+ MCL+
g L L f

Figura 162: Equilibrio estatico en Apoyos
Fuente: (Burgos, 2007)

De la Figura:
M; + Mgz
Mméx = ——2L + M}, ...(3.10.-5)
8 * Mmax

Expresiones para el célculo del momento en cualquier punto de la viga:

w*L*xx w*x?
2 2

M(x) = . (3.10.=7)

MRgie 5 — MR,;
MR(X) :( "””L e]eA)*x+MRejeA+M(X) ..(3.10.-8)

Donde MR(X) es el momento redistribuido a una distancia x.

e) Una vez encontrados los momentos de redistribucion, se puede realizar el disefio
de la viga, para lo cual se tomara el maximo momento negativo redistribuido en la

cara del apoyo.

3.10.1.4. DISENO DE CORTE POR CAPACIDAD
En cuanto a la primera metodologia que indica la norma para la obtencion de la cortante
de disefio, trata de interpretar el desarrollo simultaneo de dos rotulas plasticas debido a
las cargas laterales que se generan cerca a la cara de los nudos existentes en la viga,

las fuerzas de corte en cada luz se calculan facilmente.
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Puesto que las deformaciones de corte inelasticas estan asociadas con ductilidad
limitada, se debe evitar reduccion de la resistencia y significante pérdida de disipacién

de energia.

De esta forma, se necesita considerar las fuerzas de corte desarrolladas con la
sobrerresistencia de flexion de la viga en ambas rotulas plasticas. Este es el mas simple
ejemplo de la aplicacién de la filosofia de disefio por capacidad (Burgos, 2007). El
siguiente grafico representa esta metodologia que también es representada en la Norma
Peruana E.060.

Wu=1.254(CM+CV) Wu=1.254(CM+CV)

ITRRIRTRNNRTY TERTIRTRNINTEY

Mni+ Articulacion Plastica Articulacién Plastica
Vul " - — Yvul
Wnd- " mni- .

Vul=(Mnd + Mni)/Ln+WulLn/2 Vul=(Mnd + Mni)/Ln+WuLn/2

Figura 163: Filosofia del Disefio de Capacidad en Vigas
Fuente: Elaboracion Propia

La resistencia nominal probable (Mnd y Mni) se debe a cargas gravitaciones
amplificadas, y se debe suponer que en cada nudo se encuentran momentos de signos
opuestos, la resistencia que soportara la fuerza cortante se debe a que la resistencia
real del refuerzo longitudinal puede exceder la resistencia a la fluencia y debido a que
es probable que se dé el endurecimiento del refuerzo longitudinal en el nudo el cual se

sometera a grandes rotaciones.

3.10.1.5. EJEMPLO DE DISENO
Se presenta como ejemplo, el disefio de la Viga del eje 4 del primer nivel, para lo cual
primero se hace el disefio del acero longitudinal. Se redistribuye los momentos del

andlisis, para hallar el acero longitudinal. Después de esto, se disefia la viga por corte.
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REDISTRIBUCION
DE MOMENTOS

ACERO
TRANSVERSAL

DISENO POR
CAPACIDAD

DISENO POR
FLEXION

REQUISITOS DE
LA NORMA E.060

Figura 164: Proceso del disefio de vigas

Fuente: Elaboracién Propia

1. REDISTRIBUCION DE MOMENTOS:

Para realizar la redistribucion de momentos en las vigas se debe seguir el proceso

descrito en el acapite 3.9.1.4.:

a) A continuacién, se presentan las combinaciones de disefio segun el RNE vy la

M (ton.m)

M (ton.m)

envolvente de cargas de estas combinaciones:

O O
L (m)

0 0 © P,
.73 N\
600 \ . 6.83
—— 1.ACM+1....
5
400 O O 340 on9 -3.40
Figura 165: DMF ante la combinacién 1.4CM+1.7CV
Fuente: Elaboracion Propia
600 0 O 0 0
4.78
4.00 b c6 /\
2.00 \
' ——— 1.25(CM+CV)+-5X Max
0.00
5
-2.00
400 O O 3.28 -3.28

Figura 166: DMF ante la combinacién 1.25(CM+CV) +-SX max

Fuente: Elaboracion Propia

66
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M (ton.m)

M (ton.m)

M (ton.m)

12.00 O

10.00

8.00

6.00

4.00

2.00

0.00

-2.00

-4.00 O

2.00 O

1.00

0.00

-1.00

-2.00

-3.00

-4.00 O

8.00 O

6.00

4.00

2.00

0.00

-2.00 O

.48

/\ 10.35
8.53

-2.53

O O
L (m)

——1.25(CM+CV)+-SX Min

-2.53

/48
43

Figura 167: DMF ante la combinacion 1.25(CM+CV) +-SX min
Fuente: Elaboracion Propia

o O
L (m)

7

8

Figura 168: DMF ante la combinacion 0.9CM+-SX max
Fuente: Elaboracion Propia

o

o
/\7.46
6.1 6.12

5

-1.33 (L)(m(g

=09 CM+-SX Min

-1.33

Figura 169: DMF ante la combinaciéon 0.9CM+-SX min
Fuente: Elaboracion Propia
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12.00

8.00

4.00

M (ton.m)

0.00

—— 09CM+-SX Min
—— 1.4CM+1.7CV
1.25(CM+CV)+-5X Max
—— 1.25(CM+CV)+-5X Min
—— 09CM+-SX Max

Figura 170: DMF ante la Envolvente de Cargas

Fuente: Elaboracion Propia

b) De las combinaciones, se toman los valores maximos de momento negativo en la

cara de las columnas, con estos momentos se determinan los valores del factor de

redistribucion para cada momento (FR %):

ITERACION CD-AD CI-AD CD-DG CI-DG
M(-)(kg.m) 7531.52 8528.72 8528.72 7531.52
o] 0.0076 0.0087 0.0087 0.0076
1 As 6.44 cm2 7.40 cm2 7.40 cm2 6.44 cm2
p col/p bal 0.36 0.41 0.41 0.36
c 7.13 8.19 8.19 7.13
FR(%)=1000¢t 11.31 9.45 9.45 11.31
MR(kg.m) 6679.60 7722.46 7722.46 6679.60
o] 0.0066 0.0078 0.0078 0.0066
5 As 5.64 cm2 6.62 cm2 6.62 cm2 5.64 cm2
p col/p bal 0.31 0.37 0.37 0.31
c 6.25 7.33 7.33 6.25
FR(%)=1000¢t 13.33 10.92 10.92 13.33
MR(kg.m) 6527.41 7597.47 7597.47 6527.41
o] 0.0065 0.0076 0.0076 0.0065
3 As 5.50 cm2 6.50 cm2 6.50 cm2 5.50 cm2
p col/p bal 0.30 0.36 0.36 0.30
c 6.09 7.20 7.20 6.09
FR(%)=1000¢t 13.75 11.17 11.17 13.75
MR(kg.m) 6496.09 7575.75 7575.75 6496.09
o] 0.0064 0.0076 0.0076 0.0064
4 As 5.47 cm2 6.48 cm2 6.48 cm2 5.47 cm2
p col/p bal 0.30 0.36 0.36 0.30
c 6.06 7.17 7.17 6.06
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FR(%)=1000¢<t 13.84 11.22 11.22 13.84

MR(kg.m) 6489.46 7571.90 7571.90 6489.46
o] 0.0064 0.0076 0.0076 0.0064
5 As 5.47 cm2 6.48 cm2 6.48 cm2 5.47 cm2
p col/p bal 0.30 0.36 0.36 0.30
c 6.05 7.17 7.17 6.05
FR(%)=1000¢t 13.85 11.23 11.23 13.85
MR(kg.m) 6488.05 7571.22 7571.22 6488.05
o] 0.0064 0.0076 0.0076 0.0064
5 As 5.46 cm2 6.47 cm2 6.47 cm2 5.46 cm2
p col/p bal 0.30 0.36 0.36 0.30
c 6.05 7.17 7.17 6.05
FR(%)=1000¢t 13.86 11.23 11.23 13.86

Tabla 72: Determinacion del Factor de Redistribucion
Fuente: Elaboracion Propia

Como se puede observar en cada iteracion, la cuantia es menor al 50% de la cuantia

balanceada ademas la deformacion unitaria en traccion en cada una es mayor al 0.0075.

€) Una vez encontrados los factores de redistribuciéon, se debe hacer la redistribucién
para cada combinacion, para entender los calculos se usa la siguiente

nomenclatura, recomendada por (Burgos, 2007):

@ @) ®

SR
| | | | |
| \%/ L;JJ \TC{E;‘/ |

Figura 171: Nomenclatura de la obtencién de momentos redistribuidos
Fuente: Adaptado de (Burgos, 2007)

Donde CD es la cara derecha de columna, ED es el eje de columna para el lado derecho
de columna, CI es la cara izquierda de columna, El es el eje de columna para el lado

izquierdo de columna, CL es el centro de luz y Ti es el tramo “i” de la viga continua.

Como ejemplo del proceso de célculo seguido para la redistribucion de momentos, se

muestra el calculo hecho para la combinacion 1.25 (CM+CV)-SX min.
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P

M{ED-TAE)=-9483.10kg.m

|
I | | oLy |

| M{CL-TAE)=2531.64kgm M{CL-TEG)=2531.64kg'm |
FR=13.86% FR=11.23% FR=11.23% FR=13.86%

Figura 172: DMF ante la combinacion 1.25(CM+CV) +-SX min
Fuente: Elaboracion Propia

¥

M{EI-TAE)=10345.80 kg.m=M(ED-TEG)
M(EI-TEG)=-9483.10 kJ.m

Se redistribuye el maximo momento negativo del primer tramo de la viga, el cual esta en

el eje del apoyo E:

M{(E-TAE}=-10345.80kg.m ® M(ED-TEG)=-10345.80kg.m

M(ED-TAE}=-9483.10kgm (1) 3 l-’i?fi M(EHTEG)=-9483.10 kgm
‘ MR(EI-TAE)=-8184.15kg. * R(ED-TEG)=-9184.15kg.m

| | | | s
| W | \@#W |
FR=13.86% FR=11.23% 'FR=11.23% FR=13.86%

1)
B

Figura 173: Redistribucién de momentos Apoyo E

Fuente: Elaboracién Propia

Mg _r4g = —10345.80 kg.m
100 —11.23
100
AM = Mgj_r4p — MRgj_rar = 1161.65 kg.m

MREI—TAE = - _1034580 = _9184’15 kgm

La diferencia de momentos se suma al momento del segundo tramo de la viga en el gje

del apoyo E:

MRyp_rpc = —10345.80 + 1161.65 = —9184.15 kg.m
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Se redistribuye el maximo momento negativo del segundo tramo de la viga, el cual esta

en el eje del apoyo G:

M{ED-TAE)=-9483.10kgm (1)
N @ MR(EI-TAE)=-9184.15kam ¢ MR(ED-TEG)=-9184.15kam (3
MR(ED-TAE)=-§483.10kgm =9483.10kg.
! | i

|
|
|
|

FR=11 ,33% FR=11.23% FR=13.86%

(1 \§ |

(NLI

FR=13.86%

Figura 174: Redistribucién de momentos Apoyo Ay G
Fuente: Elaboracion Propia

MEI—TEG = —948310 kgm
MRg;_rge = (100 — 13.86)/100 - —9483.10 = —8168.86 kg.m
AM = MEI_TEG— MREI—TEG = 1314‘24 kgm

La diferencia de momentos se suma al momento del primer tramo de la viga en el gje
del apoyo A:

Finalmente, se encuentran los momentos redistribuidos en las caras de los apoyos y en

el centro de la luz de cada tramo usando las ecuaciones (3.10.-5) y (3.10.-6).

Para el Tramo 1: AE

9483.10 — 10345.80

max1 = 2

+2531.64 = 12446.09 kg.m

_ 8-12446.09

= = 4189.61
w4 18752 89.61 kg/m
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P

e T
|
|

M(E-TAE)
M(EI-TEG)=9483.10 kd.m

co cl

|

| | |

| M(CLTAEIEZ531 64G T | M(CL-TEG)=2531.64kgm |
FR=13.86% | FR=11.23% FR=11.23% FR=13.86%

Figura 175: Obtencién Momento Maximo

Fuente: Elaboracion Propia

Con estas expresiones se puede encontrar el momento redistribuido en la cara derecha de la

columna del eje A:

w-L-x w-x? 4189.61-4.875-0.275 4148.20-0.2752
M (x=0.275) = s T = 3 - 5 = 2649.93

(MRe jeE — MRe 'eA)
MRcp_rag = MR(x=0.275) = / L L2 x + MRgjeq + M(x=0.275)

_ (—9184.15 + 8168.86)

1875 +0.275 —9184.1 + 2649.93 = —5576.21

De igual manera se puede encontrar el Momento redistribuido del centro de luz de la

viga:
w'Lx w-x?> 414820-4.875-2.4375 4148.20-2.43752
M(x=2.4375) = 2 - ) = ) - 2
= 12446.09
(MRgje g — MRgjen)
MRci—rag = MR(x=24375) = = L JEEL x4 MRgjeq + M (x=24375)

_ (-9184.15 + 8168.86)

2.4 —9184.1 + 12446.09 = .
4875 * 24375 —9184.1 + 6.09 = 3769.58

De igual manera se puede encontrar el Momento redistribuido en la cara izquierda de la

columna del eje E:

w-Lx w-x%? 414820-4.875-4.675 4148.20-4.6752
Mx=4675) = > T = 5 - 5 = 1958.64

(MReje E — MRejeA) .
L

~ (—9184.15 + 8168.86)

B 4.875

MR¢i_rag = MR(x=4.675) = X+ MRegjes + M(x=4675)

*4.675 —9184.1 + 1939.28 = —7183.85
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Lo mismo se hace para el otro tramo EG, lo cual se resume en la siguiente tabla:

APOYO UBICACION  X(m)  FR(%) Mu M(X) Mred
A ED 0.0000 13.86  -9483.10 -8168.86
CD 0.2750 -7531.52 2649.93 -5576.21
CL 2.4375 2531.64 12446.09 3769.58
Cl 4.6750 -8528.72  1958.64 -7183.85
E El 48750 11.23  -10345.80 -9184.15
E ED 0.0000 11.23 -10345.80 -9184.15
CD 0.2000 -8528.72  1958.64 -7183.85
CL 2.4375 2531.64 12446.09 3769.58
Cl 4.6000 -7531.52 2649.93 -5576.21
G El 4.8750 13.86  -9483.10 -8168.86

Tabla 73: Momentos redistribuidos Viga del Eje 4

Fuente: Elaboracién Propia

o}
11.00
I8

6.00

——1.25(CM+CV)
+SX Min

M (ton.m)

1.00

-4.00 O -3.77 -3.77

Figura 176: Momentos redistribuidos Viga del Eje 4

Fuente: Elaboracién Propia

De los momentos antes de la redistribucion y después de esta se resume:

ANTES DE LA REDISTRIBUCION DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

APOYO UBICACION  Mu As a Mr MU As a Mr
colocado colocado

(kg.m) (cm2) (cm) (kg.m)  (kg.m) (cm2) (cm)  (kg.m)

A cD 7531.52 8.00 753 9143.15 557621 6.00 5.65 7070.82
CL 3402.71 4.00 3.76 4856.19 3903.39 4.00 3.76  4856.19

E Cl 8528.72 7.87 7.41 9012.78 7183.85 6.58 6.19 7686.45

E CcD 8528.72 7.87 7.41 9012.78 7183.85 6.58 6.19 7686.45
CL 3402.71 4.00 3.76 4856.19 3903.39 4.00 3.76 4856.19

G Cl 7531.52 8.00 7.53 9143.15 5576.21 6.00 5.65 7070.82

Tabla 74: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos
Viga del Eje 4 del 1er al 3er piso

Fuente: Elaboracion Propia
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De lo visto en esta tabla para la cara derecha de la columna del eje A, antes de la
redistribucion se usa la siguiente distribucion de aceros: A’s = 8cm? y As = 4 cm?y
después de la redistribucién A’s = 6 cm? y As = 4 cm?. Para esto se evalGa la ductilidad

por curvatura de estas distribuciones, obteniendo 7.71 y 9.57 respectivamente:

14
12
10
§ —@— ANTES
e —@— DESPUES

0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1

Flgura 1' . I_lluululllu vivitivliiwwv Ul VAUALUT UL LUdItv o _y ULI\JHU\‘\J UL 1L Tvuiounivuvivla de
momentos para la viga del eje 4 en la columna del eje A
Fuente: Elaboracion Propia

La demanda de ductilidad de curvatura aumenta en la seccion en donde se reduce el
momento maximo negativo, y disminuye en la seccién en donde se incrementa el
momento positivo. Esto se hace evidente en esta distribucion donde se posee una mayor

ductilidad en la seccion redistribuida.

Una vez encontrados los diagramas redistribuidos se procede con el disefio por flexién

de la viga:
12.00
10.00 O O 00 00
8.00 [\ e
—8— 1.4CM+1.7CV
— 6.00
€ 1.25(CM+CV)+SX
[
S 4.00
< 1.25(CM+CV)-SX
2.00
0.9(CM+CV)+SX
0.00 ——0.9(CM+CV)-SX
0.0p0
-2.00
-4.00 0O g & (oXo)

Figura 178: Envolvente de momentos redistribuidos

Fuente: Elaboracion Propia
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ELEVACION EJE 1

V1 05 (.25X.40)

C1

. 2.60

Cc2

c2

V1 04 (.25X.40)

C1

. 2.60

c2

c2

V1 03 (.25X.40)

2.60

C1

Cc2

Cc2

V1 02 (.25X.40)

C1

. 2.60

Cc2

c2

V101 (.25X.40)

3.55

C1

c2

c2

c1

c1

C1

C1

C1

Y W Vs
3.55 , 265 , 3.55

Figura 179: Pértico del eje 1

Fuente: Elaboracion Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

A CcD 8019.86 8.00 7.53 9143.15 5201.83 6.00 5.65 7070.82
CL 707.98 4.00 3.76  4856.19 2140.35 4.00 3.76  4856.19

C Cl 6128.52 6.00 5.65 7070.82 4145.22 4.00 3.76  4856.19
C CDh 4749.01 6.00 5.65 7070.82 3743.39 4.00 3.76  4856.19
CL 347.80 4.00 3.76 4856.19 1753.09 4.00 3.76  4856.19

E Cl 4749.01 6.00 5.65 7070.82 3741.46 4.00 3.76  4856.19
E cD 6128.52 6.00 5.65 7070.82 4435.63 4.00 3.76  4856.19
CL 707.98 4.00 3.76 4856.19 2141.88 4.00 3.76  4856.19

G Cl 8019.86 8.00 7.53 9143.15 5260.35 6.00 5.65 7070.82

Tabla 75: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Viga del Eje 1 del l1er al 3er piso

Fuente: Elaboracién Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

A CD 5305.65 6.00 5.65 7070.82 2989.91 4.00 3.76 4856.19
CL 735.98 2.58 2.43 3197.41 2109.29 2.58 2.43 3197.41

C Cl 3020.96 4.00 3.76 4856.19 1983.61 4.00 3.76 4856.19
C CD 3100.04 4.00 3.76 4856.19 2233.05 4.00 3.76 4856.19
CL 407.60 2.58 2.43 3197.41 1209.56 2.58 2.43 3197.41

E Cl 3100.04 4.00 3.76 4856.19 2220.16 4.00 3.76 4856.19
E CD 3020.96 4.00 3.76 4856.19 1990.76 4.00 3.76 4856.19
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CL

735.98

2.58

243 3197.41 2119.39

2.58

2.43

3197.41

Cl

5305.65

6.00

5.65 7070.82 2986.07

4.00

3.76

4856.19

Tabla 76: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Viga del Eje 1 del 4to y 5to piso

Fuente: Elaboracién Propia
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Figura 180: Pértico del eje 2

Fuente: Elaboracién Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a(cm) Mr Mu As a Mr
(kg.m)  colocado (kg.m)  (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

A CD 5876.82 5.29 498 6300.92 3455.92 4.00 3.76 4856.19
CL 1534.99 4.00 3.76  4856.19 2058.92 4.00 3.76 4856.19

C Cl 5679.28 5.29 498 6300.92 3863.71 4.00 3.76 4856.19
C CD 5319.28 5.29 498 6300.92 4019.21 4.00 3.76 4856.19
CL 294.12 4.00 3.76  4856.19 670.83 4.00 3.76 4856.19

D Cl 4617.92 5.29 498 6300.92 3634.74 4.00 3.76 4856.19
D CD 4617.92 5.29 498 6300.92 2672.09 4.00 3.76 4856.19
CL -294.12 4.00 3.76  4856.19 1748.09 4.00 3.76 4856.19

E Cl 5319.28 5.29 498 6300.92 288151 4.00 3.76 4856.19
E CD 5679.28 5.29 498 6300.92 3229.75 4.00 3.76 4856.19
CL 1534.99 4.00 3.76  4856.19 2394.82 4.00 3.76 4856.19

G Cl 5876.82 5.29 498 6300.92 3403.88 4.00 3.76 4856.19

Tabla 77: Momentos resistentes antes y después de la redistribuciéon de momentos

Viga del Eje 2 del ler al 3er piso

Fuente: Elaboracion Propia
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APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

A CD 4665.94 4.00 3.76 4856.19 2856.05 4.00 3.76 4856.19
CL 1413.46 2.58 2.43 3197.41 1938.06 2.58 2.43 3197.41

C Cl 4530.04 4.00 3.76 4856.19 3042.78 4.00 3.76 4856.19
C CD 1612.28 4.00 3.76 4856.19 778.18 4.00 3.76 4856.19
CL 113.01 2.58 2.43 3197.41 1301.32 2.58 2.43 3197.41

D Cl 2571.30 4.00 3.76 4856.19 960.20 4.00 3.76 4856.19
D CD 2571.30 4.00 3.76 4856.19 1763.79 4.00 3.76 4856.19
CL -113.01 2.58 243 3197.41 472.68 2.58 243 3197.41

E Cl 1612.28 4.00 3.76 4856.19 1477.44 4.00 3.76 4856.19
E CD 4530.04 4.00 3.76 4856.19 3443.01 4.00 3.76 4856.19
CL 1413.46 2.58 2.43 3197.41 1726.00 2.58 243 3197.41

G Cl 4665.94 4.00 3.76 4856.19 3980.67 4.00 3.76 4856.19

Tabla 78: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Viga del Eje 2 del 4to y 5to piso

Fuente: Elaboracion Propia

ELEVACION EJE 3-4-5

V3-4-5 05 (.25X.40)

Cc2

2.60

Cc2

V3-4-5 04 (.25X.40)

Cc2

Cc2

. 2.60

Cc2

V3-4-5 03 (.25X.40)

Cc2

Cc2

2.60

Cc2

V3-4-5 02 (.25X.40)

Cc2

2.60

Cc2

Cc2

V3-4-5 01 (.25X.40)

Cc2

3.55

c2

T

4.875

Cc2

4.875

Cc2

7

®

®

(&)

Figura 181: Portico del eje 3,4y 5

Fuente: Elaboracién Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)
A CD 7531.52 8.00 7.53 9143.15 5576.21 6.00 5.65 7070.82
CL 3402.71 4.00 3.76 4856.19 3903.39 4.00 3.76 4856.19
D Cl 8528.72 7.87 7.41 9012.78 7183.85 6.58 6.19 7686.45
D CD 8528.72 7.87 7.41 9012.78 7183.85 6.58 6.19 7686.45
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CL 3402.71 4.00 3.76 4856.19 3903.39 4.00 3.76 4856.19
G Cl 7531.52 8.00 7.53 9143.15 5576.21 6.00 5.65 7070.82

Tabla 79: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos
Viga del Eje 3,4 Y 5 del 4to y 5to piso

Fuente: Elaboracién Propia
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Figura 182: Pértico del eje 6

Fuente: Elaboracién Propia

APOYO UBICACION  ANTES DE LA REDISTRIBUCION DESPUES DE LA REDISTRIBUCION
Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

A CD 14430.31 9.16 8.62 15473.62 1614153 1058  9.96 17605.12
CL 3146.76 4.00 3.76 7124.19 4883.24 400  3.76 7124.19
D Cl 14150.91 9.16 8.62 15473.62 1112855 8.00  7.53 13679.15
D CD 14150.91 9.16 8.62 15473.62 1112855  8.00  7.53 13679.15
CL 3146.76 4.00 3.76 712419 4883.24  4.00  3.76 7124.19
G Cl 14430.31 9.16 8.62 15473.62 1614153 1058  9.96 17605.12

Tabla 80: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos
Viga del Eje 6 del 1ro al 3er piso
Fuente: Elaboracion Propia

APOYO UBICACION ANTES DE LA REDISTRIBUCION DESPUES DE LA REDISTRIBUCION
Mu As a Mr (kg.m) Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)
A Cb 610159 6.00 565 7070.82 4904.87 529  4.98 6300.92
CL 3146.76 4.00 3.76 4856.19 4013.31 4.00 3.76 4856.19
D Cl 5268.88 6.00 5.65 7070.82  3499.26 5.29 498 6300.92
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D Cb 5268.88 6.00 5.65 7070.82  3499.26 5.29 4.98 6300.92

CL 3146.76  4.00 376  4856.19  4013.31  4.00 3.76 4856.19

G Cl 6101.59 6.00 5.65  7070.82  4904.87 5.29 4.98 6300.92

Tabla 81: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos
Viga del Eje 6 del 4to y 5to piso

Fuente: Elaboracién Propia

ELEVACION EJE A-G
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Figura 183: Pértico del eje Ay G
Fuente: Elaboracion Propia

APOYO UBICACION ANTES DE LA REDISTRIBUCION DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m)  colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

1 CD 7053.56 8.00 7.53 9143.15 4024.54 6.00 5.65 7070.82
CL 394.33 4.00 3.76 4856.19 806.78 4.00 3.76 4856.19

2 Cl 5682.77 6.00 5.65 7070.82  3750.90 4.00 3.76 4856.19
2 CD 5828.74 6.00 5.65 7070.82  4556.03 4.00 3.76 4856.19
CL 114.82 4.00 3.76 4856.19  1455.67 4.00 3.76 4856.19

3 Cl 5456.82 6.00 5.65 7070.82  3982.69 4.00 3.76 4856.19
3 CD 5513.02 6.00 5.65 7070.82  4014.15 4.00 3.76 4856.19
CL 179.13 4.00 3.76 4856.19 1617.64 4.00 3.76 4856.19

4 Cl 5373.40 6.00 5.65 7070.82  3926.54 4.00 3.76 4856.19
4 CD 5472.67 6.00 5.65 7070.82  4033.16 4.00 3.76 4856.19
CL 186.84 4.00 3.76 4856.19  1476.50 4.00 3.76 4856.19

5 Cl 5184.41 6.00 5.65 7070.82  3787.94 4.00 3.76 4856.19
5 CD 6031.31 6.00 5.65 7070.82  4753.63 4.00 3.76 4856.19
CL 261.93 4.00 3.76 4856.19  1589.48 4.00 3.76 4856.19
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6 Cl

8206.81

8.00

7.53 9143.15

6773.90

6.00

5.65

7070.82

Tabla 82: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Vigas del Eje Ay Eje G del 1er al 3er piso

Fuente: Elaboracion Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m)  colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

1 CD 3791.62 4.00 3.76 4856.19 2012.13 4.00 3.76 4856.19
CL 350.74 4.00 3.76 4856.19 827.72 4.00 3.76 4856.19

2 Cl 2135.38 4.00 3.76 4856.19 1416.20 4.00 3.76 4856.19
CD 3082.00 4.00 3.76 4856.19 2587.48 4.00 3.76 4856.19

CL 132.55 4.00 3.76 4856.19 642.07 4.00 3.76 4856.19

3 Cl 2247.43 4.00 3.76 4856.19 1711.71 4.00 3.76 4856.19
3 CD 2959.25 4.00 3.76 4856.19 2315.64 4.00 3.76 4856.19
CL 184.21 4.00 3.76 4856.19 477.92 4.00 3.76 4856.19

4 Cl 2860.19 4.00 3.76 4856.19 2131.00 4.00 3.76 4856.19
4 CD 2830.26 4.00 3.76 4856.19 2078.75 4.00 3.76 4856.19
CL 211.34 4.00 3.76 4856.19 573.95 4.00 3.76 4856.19

5 Cl 2999.05 4.00 3.76 4856.19 2216.76 4.00 3.76 4856.19
5 CD 1495.88 4.00 3.76 4856.19 1135.31 4.00 3.76 4856.19
CL 214.36 4.00 3.76 4856.19 1098.99 4.00 3.76 4856.19

6 Cl 4343.09 4.00 3.76 4856.19 3157.45 4.00 3.76 4856.19

Tabla 83: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Vigas del Eje Ay Eje G del 4to y 5to piso

2.60

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 184: Pértico del eje D

Fuente: Elaboracion Propia
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APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m) colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

2 CD 6744.45 8.00 7.53 9143.15 3566.31 8.00 7.53 9143.15
CL 242.51 4.00 3.76 4856.19 655.15 4.00 3.76 4856.19

3 Cl 5150.26 5.29 498 6300.92 3155.79 4.00 3.76 4856.19
3 CD 5383.63 5.29 498 6300.92 3329.58 4.00 3.76 4856.19
CL -329.94 4.00 3.76 4856.19 634.98 4.00 3.76 4856.19

4 Cl 4631.06 5.29 498 6300.92 2296.83 4.00 3.76 4856.19
4 CD 5440.85 5.29 4.98 6300.92 4538.50 4.00 3.76  4856.19
CL 338.46 4.00 3.76 4856.19 1310.52 4.00 3.76 4856.19

5 Cl 5177.57 5.29 4.98 6300.92 3760.10 4.00 3.76 4856.19
5 CD 5325.29 5.29 498 6300.92 4307.44 4.00 3.76 4856.19
CL 212.62 4.00 3.76 4856.19 893.51 4.00 3.76 4856.19

6 Cl 8529.03 8.00 7.53 9143.15 7518.62 8.00 7.53 9143.15

Tabla 84: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Viga del Eje D del 1er al 3er piso

Fuente: Elaboracion Propia

APOYO UBICACION

ANTES DE LA REDISTRIBUCION

DESPUES DE LA REDISTRIBUCION

Mu As a Mr Mu As a Mr
(kg.m) colocado (cm) (kg.m) (kg.m)  colocado (cm) (kg.m)
(cm2) (cm2)

2 CD 4573.00 6.00 5.65 7070.82 2653.13 4.00 3.76  4856.19
CL 223.02 4.00 3.76  4856.19 692.91 4.00 3.76 4856.19

3 Cl 597.00 5.29 498 6300.92 598.42 4.00 3.76  4856.19
3 CD 3183.00 5.29 498 6300.92 2581.86 4.00 3.76  4856.19
CL -367.15 4.00 3.76 4856.19 509.57 4.00 3.76  4856.19

4 Cl 2036.00 5.29 498 6300.92 1012.35 4.00 3.76 4856.19
4 CD 2689.26 5.29 498 6300.92 2262.18 4.00 3.76 4856.19
CL 383.67 4.00 3.76 4856.19 894.55 4.00 3.76  4856.19

5 Cl 2746.00 5.29 498 6300.92 1997.49 4.00 3.76  4856.19
5 CD 155.00 5.29 498 6300.92 396.86 4.00 3.76  4856.19
CL 133.07 4.00 3.76 4856.19 921.81 4.00 3.76 4856.19

6 Cl 5489.00 6.00 5.65 7070.82 4501.09 4.00 3.76  4856.19

Tabla 85: Momentos resistentes antes y después de la redistribucién de momentos

Viga del Eje D del 4to y 5to piso

Fuente: Elaboracion Propia

2. DISENO POR FLEXION

Antes de comenzar con el disefio por flexién, se debe considerar el valor de acero

minimo segun la norma E.060 en su item 10.5.2:
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0.7/ c 0'7‘/210!;792
“b-d= —%a 25cm - 34cm = 2.05cm?2
fy 4200_g
cm?2

ASmin =

Mientras que el valor del acero maximo es 0.75 % de la cuantia balanceada Asb:

ASpay = 0.0162- b - d =0.0162-25-34 = 13.77cm?2

Se calcula la cuantia de acero (r), mediante a expresion:

—(flc>- 0.8475 0.7182 1695 » Mu
Py )\ T e a2

Luego se calcula el area de acero requerida:

As=p-b-d

Se hace el célculo para la viga en ejemplo, que es simétrica para lo cual se obtiene:

DATOS (+) Q) (+) (+) Q) (+)
M(kg.m) 5576.21  3903.39 7183.85 7183.85 3903.39 5576.21
o] 0.0055 0.0037 0.0072 0.0072 0.0037 0.0055
Asreq. 4.64cm2 3.18cm2 6.11 cm2 6.11 cm2 3.18 cm2 4.64 cm2
0] 3P5/8" 295/8"  295/8"+2d1/2" 205/8"+2d1/2"  2P5/8" 3P5/8
Ascol 6.00cm2 4.00 cm2 6.58 cm2 6.58 cm2 4.00cm2 6.00 cm2

Tabla 86: Calculo del area de acero en flexién Viga del eje 4

Fuente: Elaboracién Propia

)/ 0,400 ,J/ 4,400 ,J/ 0,400 )/
1,20 1,20
Ve /
7 4
2 .
4 1gse b 205/8 212> )
H I ! I
l 1
2 D > |)2a@se s |
0,400 4,400 0,400
1 1

Figura 185: Disposicién de acero longitudinal Viga del eje 4
Fuente: Elaboracion Propia
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Para determinar la longitud de corte de las varillas, se calcula el momento nominal del
acero restante en el punto de corte y se ubica este valor en el diagrama de envolventes.
Para la medida obtenida se obtiene una longitud tedrica que se le agrega el valor del
peralte efectivo o 12 db (el mayor). Adicionalmente debe verificarse que ningin bastén
tenga una longitud menor que su longitud de anclaje (Id). La siguiente figura muestra el

esquema de disposicion y corte de acero:

Diogroma de momento flector

Resistencio de lo barra b

Punto de inflexién (P..)

|
\ I
I
; | /~ Centro de la luz
Punto de corte Resistencio de lo

tedrico borra o

2d,12d,81,/16

|
|
|
fs— 21y — |
|
|
|
|

Barra b pynto de corte
o “’.—212d56d tedrico
Barra o ™2y

—=  j=212dy6d

<

A 2lg

Figura 186: Disposicién de acero longitudinal Viga del eje 4
Fuente: (Harmsen, 2012)

Para lo cual se calcula el Momento nominal de acero resistente, para el acero negativo
de la parte derecha e izquierda de la viga del eje 4, asi como la longitud tedrica y la

longitud de corte:

CD(+) Cl(+)
0] 5/8" 5/8"
n 2 2
As resistente= 4.00 cm2 4.00 cm2
a= 3.76 cm 3.76 cm
Mr=  4856.19 kg.m 4856.19 kg.m
L(tedrica)= 80.00 cm 80.00 cm
d= 34.00 cm 34.00 cm
12db= 19.05 cm 19.05 cm
L (corte)= 120.00 cm 120.00 cm

Tabla 87: Calculo de la longitud de corte del acero en flexioén Viga del eje 4

Fuente: Elaboracion Propia
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3. DISENO POR CAPACIDAD

Una vez encontrados el acero longitudinal de la viga, se procede con el disefio del acero
transversal, el refuerzo transversal se disefia con las fuerzas de corte desarrolladas con
la sobrerresistencia de flexion de la viga en ambas rétulas plasticas. Se obtiene como
superposicion de una viga simplemente apoyada sometida a los momentos de

sobrerresistencia y a la accidn de carga gravitatoria (Burgos, 2007).

Wu=1.25(CM+CV) Wu=1.25(CM+CV

IIERRIRRNTINY IRRRTRRRTRNRY

Mprd=1.25Mnd Mpri=1.25Mni

Articulacion Plastica Articulacion Flastica
& ® @& ®
Ln Ln
Mpri=1.TSMni Mprd=1T5Mnd
Vui Wud Vui¥ Vud
Vui= (Mnd+ Mni)/Ln +WuLn/2 Vud=(Mnd+ Mni)/Ln +WulLn/2

Figura 187: Fuerza cortante de disefio en vigas
Fuente: Adaptado de NTEOQ.60 Art. 21.5.4

Del metrado de cargas se puede obtener las cargas muerta y viva que afectan la viga

en el eje 4:

kg kg
CM =1790.50—=, CV =567.50—=
m m

k
wy, = 1.25(CM + CV) = 1.25(1790.50 + 567.50) = 2948;‘9

Después de haber hecho esto se debe encontrar los Momentos nominales:

@ Wu=1.254(CM+CV)=2948kg/m @

" 205/8" "
125/8 201/2
As1sup=6cm2

: 2 Mﬁd
| : ~
" _\Vui 2@5/8" As2inf=4cm2 i
pri 4.40 Wu
—o ¢
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@ Wu=1.254(CM+CV) =2948kg/m @
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105/ 20172 As2sup=6.58cm2 __|
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Figura 188: Casos de la obtencién de los momentos nominales de la viga del eje 4

Fuente: Elaboracion propia

Al analizar la fuerza sismica proveniente en la direccion izquierda, se puede encontrar
los momentos nominales y a su vez los momentos probables al multiplicarlo por 1.25,

gque son analizadas desde la cara izquierda de la viga As inferior, y la cara derecha de
la viga As superior:

Asinferior izquierda = 4cm2

As- fy 4-4200

085 fc b 085 210.25 > /6¢m

ainferior izquierda

a 3.76
Mnnferior izquierda = A4S * fy- (d - E) =4-4200- (34— — T) = 4856.19kg.m
MpTi =125- Mninferior izquierda = 6070-24kg.m
Assuperior derecha = 6.58cm?2

As-fy  6.58-4200
085 fc-b 0.85-210-25

= 6.19cm

QAsuperior derecha =

a 6.19
Msuperior derecna = As - fy - (4 = 5) = 6,58 4200 (34 - T) — 8540.50kg.m

Mprd = 1.25 * Migyperior derecha = 10675.62kg.m

Una vez encontrados los momentos probables, se pueden encontrar las fuerzas
cortantes Ultimas en cada lado de la viga:

Mpri+ Mprd wy, -Ln
+
Ln 2

Vud = Vui =

_ 6070.24 + 10675.62 N 2948 - 4.40
- 4.40 2

= 10291.48kg
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Figura 189: Momentos probables en la Viga del eje 4

Fuente: Elaboracién propia

Se tiene que comparar el aporte del concreto, para poder evaluar la necesidad de acero

de corte:
@Vec=10.85-0.53,/fc-b-d=0.53-v210-25 (40 — 6) = 5549.11kg

Cbomo la cortante Ultima es mayor a la cortante resistente del concreto, se necesita acero

por corte, y la cortante para este refuerzo se encuentra:

Jo_Vu=0-Ve 1029148-5549.01
ST T 0.85 = 2279.20kg

Ademas existe un limite del aporte del acero:
Vs<21-yfc-b-d=21-v210-25-(40 —6) = 25867.11kg

Al ser menor al aporte limite del acero, se procede con el célculo del espaciamiento
entre estribos en la zona confinada (2h), que se calcula mediante la siguiente expresion
(3/8”):

Av-fy-d 1.42-4200-34
s = =

Vs 557926  So-34em

4. REQUISITOS DE LA NORMA E.060 PARA EL ACERO TRANSVERSAL EN
VIGAS

Después se tiene que comparar este resultado con los requerimientos minimos de la

norma E.060 en el articulo 21.5.3:
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Longitud de viga >= 4h

Zona de Zona de
Confinamiento_—AS1(") As(-) As2()~_confinamiento

2h Zona de Traslapes de Refuerzo 2h

e o

As(+) As2(+)
K d/4 N
8db menor longitudinal
ASL(+) \ S<=24db estribo de confinamiento S<= @-5d
30cm
<=5cm

As en la cara del nudo: As1,2(+)>1/3.As1,2(-)

As en cualquier parte  As(-) y As(+)>1/4.As1,2(-)
de la viga: As(-) y As(+)>1/4.As1,2(+)
As en traccion: <=0.025bd

Figura 190: Requerimientos minimos de la Norma E.060 para refuerzo transversal
Fuente: Elaboracion propia

Para esto se debe escoger el menor valor de:

d_34_ ..
4—4 = o.oCm

8db menor longitudinal = 8-5/8"-2.54 = 12.7cm
24db estribo = 24-3/8" - 2.54 = 22.86¢cm

Por lo tanto, el espaciamiento del refuerzo transversal, s, en las zonas de rétulas
plasticas (2h=2*40cm=80cm) es de 8.5cm en los dos extremos de la viga.

En zonas donde no se producen rétulas plasticas, las recomendaciones de la norma es
gue los estribos no deben estar espaciados mas de d/2; es decir el espaciamiento no

debe ser mayor a:

Smax =

N

oy
—2— cm

Por lo tanto la distribucién del refuerzo transversal es:
3/8”,1@0.05m, 10@0.085m, resto@0.17m

3.10.2. DISENO DE COLUMNAS
En la estructura de un edificio, a los elementos verticales que soportan carga axial y

flexion (flexocompresion) se les suele denominar como columnas (Otazzi, 2014).

Las columnas tienen solicitacién por flexién, compresion y corte al mismo tiempo, es por
esto que se debe disefar considerando las combinaciones de estas solicitaciones. Se

realiza de acuerdo a las mismas hipotesis que en el disefio por flexion, utilizando
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secciones planas, un blogue equivalente de compresién en el concreto y una plataforma

infinita de fluencia en el acero.

3.10.2.1. DISENO POR FLEXOCOMPRESION
Al analizar una seccion con una determinada distribucion de acero, sometida a
flexocompresion podemos encontrar diferentes valores de momento y cargas axiales,
de acuerdo a la posicion del eje neutro. Si realizamos este procedimiento varias veces
variando el eje neutro, y unimos los pares de valores encontrados podemos encontrar
una curva de resistencias nominales Mn vs Pn, conocida como Diagrama de Interaccion

(Moyano Rostworowski, 2016).

La resistencia en compresion pura, que viene dada por la siguiente ecuacion, raramente
se puede alcanzar ya que siempre habra un momento flector asociado con la carga
axial, ya sea por el desalineamiento vertical de la columna, por el desalineamiento del
refuerzo vertical, por la falta de uniformidad en la compactacion del concreto, por la
presencia de momentos desequilibrados en los nudos provenientes de las vigas, etc. En
consecuencia la Norma establece como valor maximo de la carga que produce la falla

en compresion lo siguiente (Otazzi, 2014):
Columnas con estribos: (o = 0.8, ¢ = 0.7)

Pn max = 0.80Po
Puméx = §0.80Po = ¢0.80[0.85f'c(Ag — Ast) + fyAst]

Columnas con espirales: (o = 0.85, ¢ = 0.75)

Pn max = 0.85Po
Puméx = §0.85Po = ¢0.85[0.85f'c(Ag — Ast) + fyAst]

Al igual que las secciones sometidas a flexion pura, como antes mencionamos las
columnas pueden presentar falla por compresion, por tensién, o falla balanceada. Sin
embargo, a diferencia de ellas, una columna puede presentar cualquiera de los tres tipos
de falla dependiendo de la excentricidad de la carga axial que actla sobre ella. Si ésta
es pequenfa, la falla sera por compresion; si la excentricidad es mayor, la falla sera por
tension. Ademas, cada seccion tiene una excentricidad Unica, denominada

excentricidad balanceada que ocasiona la falla balanceada de la seccion.

Es asi que una columna puede encontrarse desde una zona en compresion pura (falla
fragil), hasta una zona en flexion pura (falla ddctil). Independientemente de donde se

encuentren las solicitaciones de las cargas externas (cargas ultimas Mu, Pu) mientras
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estén dentro del diagrama de interaccion se considerara que la seccion con el acero

distribuido son suficientes para soportar estas cargas.

P, +8 Nominal
0.8 Po l/’_’_

B Disefio

EZ"-{_'_Pb! Mb

Falla por compresién
] Falla por traccién

o F F o\ "
= 0.9 / M, Mn
G

Figura 191: Forma tipica de un diagrama de interaccién para una columna con estribos
Fuente: (Otazzi, 2014)

Dentro de los limites de cuantia que la Norma nos indica es 1% < p < 6%, pero si
alcanzamos una cuantia mayor al 4%, tendra que presentarse en los planos el armado
de la unién viga-columna, por la congestién de acero. Siendo esto un problema en obra,

utilizaremos como un limite maximo de cuantia al 3%.

3.10.2.2. DISENO POR CORTE
El disefio por fuerza cortante es similar al disefio de vigas, se basa en los mismos
criterios del disefio por resistencia en donde se busca que las solicitaciones amplificadas

sean menores a las resistencias nominales reducidas.

Esto indica que la demanda de corte que no puede ser resistida por el concreto, sera

tomada por los estribos necesarios.

La principal diferencia reside en que es posible considerar el aporte de las cargas axiales
de compresién de la columna en el calculo de la resistencia proporcionada por el
concreto. La resistencia al corte del concreto queda definida por (Chang Tokushima,
2015):

Nu
Ve = 0.53,/f cbhd (1 + 0.0071 @),donde:

Nu= Carga axial sostenida sobre la columna

Ag= Area bruta de la seccion.
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En cuanto a columnas con responsabilidad sismica, al igual que las vigas se separan
en dos grupos como fue mencionado en el disefio de vigas, a continuacion se presentan
dos gréficos con las solicitaciones sismicas de la Norma E.060.

igual 0 menor i igual 0 menor i )
de 15cm I h de 15cm [~ h
’YT'Y —

1%<?<6%

1%<?<6%

8db menor longitudinal 6db menor longitudinal
Zona de So<=(h/2 Zona de So<=(h/3
Confinamiento 10cm Confinamiento 10cm
h 4444// h
hel6 rs=| g hel6 ps=
50cm 50cm EABL/
-9 -9
Zona Central Zona Central
(Zona de - h (Zona de -
Traslapes de 5<=30cm ¢ Traslapes de S<=30cm he
Refuerzo) ) Refuerzo) )
. -9
Zona de Zona de
Confinamiento So Confinamiento So
Lo :F//ﬁ Lo

S<=15cm S<=15cm
nudo

= =

Figura 192: Disposiciones sismicas del Grupo 1: Izquierda y del Grupo 2: Derecha

Fuente: Elaboracion propia

3.10.2.3. DISENO DE CORTE POR CAPACIDAD
Al igual que las vigas se debe evitar una falla por compresion, antes de alcanzar la
fluencia del acero. Debemos considerar las fuerzas de corte desarrolladas con la
sobrerresistencia de flexion de la viga en ambas rétulas plasticas, que se generan cerca

a los nudos del portico. El siguiente grafico representa esta metodologia que también
es representada en la Norma Peruana E.060.
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Mprs Mprs
u ~ —e- P =-—0-
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© | ] o
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2 | \ 2 Mpr=1.25M
&/ lPu lPu\\ o pr=1.25Mn
c NS
9 c o .
g ) &8
g\\ /E
£ | = —1 Pu
< | | <
‘\ ) pr
ol Vu, Vu e |
Mpri Mpri My

Figura 193: Filosofia del Disefio de Capacidad en Columnas
Fuente: (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010)

3.10.2.4. EJEMPLO DE DISENO
Como ejemplo de disefio, se disefia la columna C1 que se ubica entre el Eje 1y Eje A,

la columna C1 tiene una cuantia de 1.59%(10®1”):

C1

. N

L ®

L 0.80 L

o

<

o
N\

Figura 194: Columna C1
Fuente: Elaboracion Propia

A continuacion se presentan las cargas actuantes en la columna, a su vez se presentan

los diagramas de interaccion para cada excentricidad de la columna:

CASO DE P (ton) VX VY MX MY
CARGA (ton) (ton) (ton.m) (ton.m)
Muerta -35.01 -0.72 0.17 0.18 -0.77
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Viva -4.62 -0.16  0.02 0.02 -0.17
Sismo X  18.46 10.19 0.38 0.82 26.09
SismoY  15.64 0.66 5.40 11.66 1.69

Tabla 88: Cargas Actuantes en Columna C1

Fuente: Elaboracion Propia

SENTIDO COMBOS P M2 M3

XyY 1.4CM+1.7CV 56.86 0.27 -1.36
1.25(CM+CV)+SISXX 68.00 1.06 24.92
1.25(CM+CV)-SISXX  31.07 -0.58 -27.26

SIS XX 0.9CM+SISXX 49.97 0.98 25.40
0.9CM-SISXX 13.05 -0.66 -26.78
1.25(CM+CV)+SISYY 65.17 11.90 0.52

SIS YY 1.25(CM+CV)-SISYY  33.90 -11.42 -2.86
0.9CM+SISYY 47.14 11.82 1.00

0.9CM-SISYY 15.87 -11.50 -2.38

Tabla 89: Combinacion de cargas de la columna C1
Fuente: Elaboracion Propia

700

P(TON)

-120 120

-300
M(TON.M)

Figura 195: Diagrama de Interaccion Excentricidad X
Fuente: Elaboracién Propia
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700

P(TON)

-300
M(TON.M)

60

Figura 196: Diagrama de Interaccion Excentricidad Y

Fuente: Elaboracion Propia

Una vez disefiada la columna por Flexocompresion, se disefia la columna por corte,

para lo cual se verifica la cortante por capacidad:

Mpr 01ton.m

[
s

=
|

Articulacion Plastica
-]
=
Ln=3.05m

Vu=67.51ton

pri=81.01ton.m

Pu=68.00ton

\
Mu=24.92ton.m

/|
Mn=64.81ton.m

Figura 197: Disefio por Cortante Columna C1

Fuente: Elaboracion Propia

234




COMB. 1.25(CM+CV)+SX FORMULA

Pu (ton) 68.00 Mayor Combinacion de Carga
Mn (ton.m) 64.81 Diagrama de Interaccion
Mpr(ton.m) 81.01 Mpr=1.25Mn

Vpr (ton) 53.12 Vpr=2*Mpr/H

N

Ve (ton) 26.16 Ve = 0.53/Fchd (1 +0.0071 A—;)

Vs (ton) 36.34 Vs=Vpr/®-Vc

S (cm) 12.14 S=Av*fy*d/Vs

Tabla 90: Disefio por Cortante Columna C1
Fuente: Elaboracion Propia

La cortante encontrada por capacidad es 53.12 ton, mientras que la cortante encontrada
en el andlisis estructural es 10.32 ton. Es por esto que el espaciamiento encontrado por
la cortante de capacidad es necesario para el disefio por corte. Este espaciamiento

debera ir en la zona de confinamiento que para la horma es h=80cm.

La distribucién propuesta por la Norma E.060 representado en la Figura 192, se puede
observar que la distribucion para la columna es mas estricta en las zonas de

confinamiento, para lo cual obtendremos la siguiente distribucion:
®3/8" 1 @ 0.05, 8 @ 0.10, RESTO @ 0.20m (C/E)

En los nudos, la norma E.060 (Art. 21.4.5.5) indica que el refuerzo transversal no debe

de exceder a los 15 cm. Se colocé estribos de 3/8” cada 12.5 cm.

Finalmente se presentan todas las columnas disefiadas en este trabajo:

CUADRO DE COLUMNAS
~_TIPO
NIVEL~_ c1 c2
/\ /\
N N
g? N I g(
/) S RPN
1°-2° B I
L 0.80 L 0.40
/ 7
) @3/8" - 1@0.05,8@0.10, ) @3/8" - 1@0.05,6@0.10,
RTO. @0.20m (cle) RTO. @0.20m (cle)
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g( g(
“/'777\\\\ g “/,—'—\\‘ g
s xS
N RN
~ N
30_40_50
L 0.80 L 0.40
/ /
o 6@3/4" o 433/4"
) @3/8" - 1@0.05,8@0.10, &) @3/8" - 1@0.05,6@0.10,
RTO. @0.20m (c/e) RTO. @0.20m (c/e)

Figura 198: Columnas disefiadas

Fuente: Elaboracién Propia

3.10.3. DISENO DE NUDOS VIGA COLUMNA

Uno de los principales mecanismos que se desean dentro del disefio por capacidad es
el llamado columna fuerte — viga débil. Debido a la carga en compresién que tienen las
columnas, éstas suelen tener una ductilidad muy baja o, incluso, nula. Esto puede
ocasionar una falla muy fragil cuando se requiera un giro inelastico para un extremo de
columna. Por lo tanto, el concepto de columna fuerte — viga débil evita estas fallas
fragiles en las columnas y evita que se formen rétulas concentradas en un solo
entrepiso, conocido como piso débil o piso blando (Asmat, 2016).

'] P P

& >

(a) (b) (c)

Figura 199: Mecanismos de rétulas (a) en las columnas de un entrepiso, (b) en las
vigas y columnas en varios niveles y (c) en las vigas del edificio y luego en la base de
las columnas
Fuente: Adaptado de (Asmat, 2016)

Como se puede observar en la anterior figura los dos primeros casos de formacion de

rétulas son indeseables, ya que la formacion de rétulas se da en un entrepiso o0 en pisos
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donde no contemplan la participacion de toda la estructura. Mientras que en el caso c,

la formacién de rétulas se da en las vigas primero y después en la base de columnas.

Entonces se debe asegurar el comportamiento columna fuerte — viga débil. Por ello la
norma exige comparar las resistencias a flexion de los elementos que llegan al nudo y
establecer que la suma de resistencias de las columnas debe presentar por lo menos
20% mas resistencia que la suma de resistencias de las vigas (MINISTERIO DE
VIVIENDA, 2010).

Las condiciones en gue se deben analizar las resistencias que llegan a cada nudo se

muestran en la siguiente figura:

Carga Sismica Carga Sismica

Z Mn col = 1.202 Mn vigas

Figura 200: Resistencia a flexion de las columnas en las caras de los nudos
Fuente: (MINISTERIO DE VIVIENDA, 2010)

Donde:

Y. Mn col = suma de los momentos nominales de flexion de las columnas que llegan al
nudo, evaluados en las caras del nudo. La resistencia a la flexién de la columna debe
calcularse para la fuerza axial amplificada, consistente con la direccion de las fuerzas

laterales consideradas, que conduzca a la resistencia a la flexion mas baja.

Y Mn vigas = suma de los momentos resistentes nominales a flexion de las vigas que

llegan al nudo, evaluados en las caras del nudo.

Las resistencias a la flexion deben sumarse de tal manera que los momentos de las
columnas se opongan a los momentos de las vigas. Para momentos en las vigas

actuando en ambas direcciones en el plano vertical del pértico que se considera.
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Ademas, Para cuidar el confinamiento del concreto en la zona de union (Refuerzo
transversal en los nudos) la norma peruana E.060 en el acapite 21.7.3. recomienda que
cuando existan vigas que llega en los cuatro lados del nodo y el ancho de cada viga
mida por lo menos tres cuartas partes del ancho de la columna, se permite que el
refuerzo transversal dentro del nodo sea al menos igual a la mitad de la cantidad

requerida por criterios de confinamiento (acapite 21.6.4.).

Y el espaciamiento por confinamiento se puede incrementar a 15cm dentro de la altura

h de la viga menos alta.

N —

|

by=3/4hy
=
e

—

bx=3/4hx
hx

Figura 201: Confinamiento de un nudo

Fuente: Elaboracién Propia

Finalmente se tiene que verificar la resistencia a fuerza cortante de la conexion,

haciendo un disefio por corte de la seccion.

Se considera que un elemento (viga) proporciona confinamiento al nudo si al menos las
tres cuartas partes de la cara lateral del nudo estan cubierta por el elemento que llega

al nudo, como lo visto en la figura anterior.

Ademas la altura h del nudo no debe ser menor que la mitad de la altura de cualquier
viga que llegue al nodo, que genere cortante en el nodo y que sea parte del sistema de

resistencia de fuerzas sismicas.

238



Area efectiva,

A; del nudo N

Profundidad [ Ancho efectivo
del nudo = h ,l"_ delnudo p + A
en el plano del f sh+2x
refuerzo que N {
genera el cortante \ l

i

)

. Iy Nota: El drea efectiva
Refuerzo que L7 o x delnudo para las fuerzas
genera el cortante| ™| en cada direccion del

* portico se considera por

LA |« —| h separado. El nudo
Hustrado no cumple con

s lustrado n :

las condiciones de
10.8.3.2 y 18.8.4.1
!'IL‘(.'E:GEII’IHS |'!lit|"d lillt‘ sead

Direccion de cnn?‘ldegadfln %Q!?n
las fuerzas que Tos elementos que.
generan cortante \ '

concurren no cubren al
menos 3/4 de cada uno
de los nudos.

Figura 202: Requerimientos para nudos
Fuente: Elaboracién Propia

Para poder encontrar los esfuerzos debemos encontrar:

e Momentos maximos probables en columnas (Mpr,,): que se obtiene del
diagrama de interaccion de la columna, para la fuerza axial Pu proveniente de la
combinacion de cargas gravitacionales y sismicas, que conduzca a la mayor
capacidad a flexién en la columna, es el mismo momento utilizado para el disefio
por corte.

e Momentos maximos probables en vigas (Mpr,;44): que se obtiene considerando

un esfuerzo cedente esperado de 1.25fy en el acero a traccién de la seccién en
la cara de la columna.

M

pr col sup
v KN\
col sup
= R v vig Der
Mpr vig Izq \\\\Q\ | ) MPr vig Der
\ vig lzq B i
V

\J col Inf

M

pr col Inf

Figura 203: Distribucion de fuerzas en los nudos

Fuente: Elaboracion Propia
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Una vez encontrado los momentos maximos probables en columnas y vigas podemos

encontrar las fuerzas cortantes provenientes de las columnas y vigas respectivamente:

e Corte en columnas (V.,;): Se obtiene a partir de la suma de los momentos
méaximos probables en los extremos de la columna, divididos entre la luz libre del
elemento.

e Corte en vigas (Vy;44): Se obtiene a partir de la suma de los momentos maximos
probables en los extremos de las vigas, divididos entre la luz libre, més el corte
proveniente de las cargas gravitacionales mayoradas actuando a lo largo del

elemento.
Cy T3
Vcolsup :—1——
[ —L' '—] -l Vvuga Der
Gs="T; ; EM \\Q\\ — T;=125f A
T,=1.251,A, — _33" Ci=T
Vs | TITTH
T2 Vcolinf
y
T,
VcoISup P —
C,=T, E > T,=1.25f A,
_________ S—— _ _ ____
Vi E —C, =T
T,=125fA, < e | =2l

Figura 204: Cortantes actuantes en los nudos (superior e inferior)

Fuente: Elaboracion Propia

De la figura anterior, haciendo el equilibrio de fuerzas podemos encontrar la cortante

interna en el nudo:
le =C+ Ty —Veo sup — 1-25(‘451 + A2)fy — Veor sup
Vj2 =06+T, - Vcolinf = 1.25(As1 + As2) [y — Ve inf

Finalmente la cortante interna en el nudo (V;) es el mayor valor entre V;; y Vj,. Y la

cortante resistente del nudo se encuentra (V), para concreto con agregado normal, se

tiene:

e Para nudos confinados en las cuatro caras: V;, = 5.3,/f c 4;

e Para nudos confinados en tres caras o en dos caras opuestas: I, = 4.0,/f c 4;
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e Paraotros casos: V;, = 3.2\/f'c 4;

Donde 4; es el area horizontal efectiva de la seccion transversal en un plano paralelo
al acero de refuerzo que genera el corte en el nodo = A; = bjh;, h; representa la

profundidad del nudo y b; el ancho efectivo del nodo.

En vigas de menor ancho de la columna, como se puede observar en la figura 197, el

ancho efectivo del nudo es igual al menor valor entre:

e El ancho menor de la viga mas la profundidad de nodo.
o Dos veces la distancia perpendicular mas pequefa del eje longitudinal de las

vigas al lado de la columna.

Al encontrar la cortante resistente del nudo y la cortante interna actuante en este, se

verifica:
oV = Vi max @ =0.85

3.10.3.1. EJEMPLO DE DISENO
Para el caso del ejemplo disefiaremos el nudo entre los ejes Dy 4, se haré el andlisis
de columna débil y columna fuerte segun el RNE. Y el andlisis del nudo se haré en la

direccion Y:

@ 2.00 155@.325@325@155@ 2.00 @
1 C1 C

T
{

i

¢ 1 . e N—1 T
VEOI-03 (Z5%.55] E V5 OL03(Z5%55) G -
o= ® / 2] \
g B ; : g e / 1 \
g B e -t /// A \\\
@ c2 a c2. @ . / (e»] \
9
2
@ cz c2 @ [ cz \‘
i | |
8 13| 8 |
o § o i A“
G ¢ |3) ‘
o
(@) ¢ o2 1(2) ﬂ'
. i \\\ x //
c1 1 Iy .
@ @ S~
o

200 155 1.325 —%-1.325

OBNORORONORGHEIC

Figura 205: Ejemplo de disefio en nudo

Fuente: Elaboracion Propia
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Debemos entonces verificar los momentos nominales que llegan al nudo, para el caso
de la columna debemos calcular la fuerza axial amplificada por cada combinacion de

cargas, que conduzca a la resistencia a la flexion mas baja:

COMBINACION P (ton) Mn X (ton.m)
1.4CM+1.7CV 49.61 32.562
1.25(CM+CV)+SISYY  45.19 32.44
1.25(CM+CV)-SISYY 40.64 32.37
0.9CM+SISYY 28.53 31.49
0.9CM-SISYY 23.99 31.09

Tabla 91: Capacidades en los nudos relacionadas con Pu para cada combinacién

Fuente: Elaboracién Propia

Ademas, el Mn en vigas en los dos sentidos es:

Mnc
@87 200 { : AsSupg@.SscmZ
i l i A 3
| Mnv 3 Mnv —
2056 Asint=4.000g2 ’
Mnc
e7s

Figura 206: Elevacion viga que confina el nudo
Fuente: Elaboracion Propia

Asfy 4cm - 4200kg/cm?2
a; = ——— = = 3.76cm
0.85f'cb 0.85-210kg/cm2-25cm

a 3.76
Mnvg = fyAs (d - E) =4200-4- (34 — T) = 5.40ton.m

Asfy ~ 6.58cm-4200kg/cm2

= = =6.19
%= 085fch  0.85-210kg/cm2 - 25cm can

a 3.76
Mnv; = fyds (d —3) = 4200- 6,58 (34 = =) = 8.54t0n.m
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Para esto se comprueba la expresion recomendada por el RNE:

Y Mn col _31.09 +31.09
Y Mnvigas  5.40 + 8.54

=446 > 1.20

Se comprueba que la columna es mucho mas fuerte que la viga, comprobando asi la

filosofia por capacidad.

Ademas el diametro del refuerzo longitudinal de la viga entre la dimensién de la columna

paralela al refuerzo de la viga debe ser mayor o igual que 20:

heot 40 cm

= = . >
dbl 1.5875cm 25.20 = 20

Ahora se tiene que calcular los momentos probables en columna y vigas, es por esto
gque en el caso de columnas tendremos que calcular estos momentos del diagrama de
interaccion de la columna que para el presente trabajo es la columna C2, y la carga axial
gue ocasiona el maximo momento probables es 49.61 ton, como también se observa en
la tabla 79:

A 32.562
155
390
325+
260+
195+
130
19.61)
O+ | [ - - i | . >
0 3.5 7 10,5 14 175 21 245 28 31, 35

Figura 207: Diagrama de interaccion columna C5 y maximo momento probable.

Fuente: Elaboracion Propia
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Con este dato se puede calcular la cortante superior e inferior probable en el nudo:

Mpr sup = My ins = 32.56 - 1.25 = 40.70ton

40.70 +40.70

Vpr sup = Vpr inf = m = 26.69ton

Finalmente se puede encontrar la cortante interna en el nudo:

Vip = 1.25(Ag1 + As)fY = Veorsup = 1.25(6.58 + 4)4.2 — 26.69 = 28.86ton
Vi = 1.25(Ag + A2)fY = Veoriny = 1.25(6.58 + 4)4.2 — 26.69 = 28.86ton

De las dos expresiones anteriores escogemos la cortante maxima:

I/}- = 28.86ton

Ahora se tiene que hacer la comparacion, si la cortante resistente en el nudo es mayor

a esta cortante interna en el nudo, para lo cual se usa la expresion donde la seccién no

se encuentra confinada ya que le ancho de las vigas es menor al 75% del ancho de las

columnas:

@V, = 0.85- 1.2,/ c A; = 0.853.20 - V210 - (25 + 2+ 7.5) - 40 = 63.07 ton >V,

Al ser mayor la cortante resistente en el nudo puede resistir el corte que se produce en

este nudo.
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CAPITULO IV

DESEMPENO SiSMICO

En este capitulo se evalla el desempefio sismico del edificio en estudio, como primer
paso se desarrolla el modelo inelastico para evaluar su desempefio ante diferentes

solicitaciones sismicas y segundo paso se describen los resultados obtenidos.

4.1. MODELO INELASTICO
Se desarrolla un modelo en las dos direcciones, considerando un comportamiento
inelastico en los extremos de todos los elementos estructurales tanto vigas y columnas,
como se explicé en el acapite 2.6.3., para lo cual se asigna rétulas para cada elemento
estructural. Asignando un diagrama momento-giro por cada rétula segun el FEMA 356
(FEMA356, 2000):

Figura 208: Generacion de Rétulas en Elementos Estructurales. I1zquierda: Direccion
X. Derecha: Direccion Y.

Fuente: Elaboracion propia
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4.2. REPRESENTACION DE LA DEMANDA SiSMICA
La representacion de la demanda sismica se hace a través de espectros de demanda
gue representan el nivel de peligro sismico. Ademas, se encuentra un espectro de

demanda para cada nivel de peligro sismico.

4.2.1. ESPECTRO DE DEMANDA
Segun (Mufioz, 1999) manifiesta que diversos estudios e investigaciones que se

realizaron, sugieren aceleraciones pico en la roca en la costa de América del Sur:

NIVEL DE PELIGRO SISMICO  ACELERACION MAXIMA EN LA ROCA

Z(9)

Frecuente (69% en 50 afios) 0.20
Ocasional (50% en 50 afios) 0.25
Raro (10% en 50 afios) 0.40
Muy Raro (5% en 50 afios) 0.50

Tabla 92: Aceleracion maxima en la Roca en la costa de América del Sur.
Fuente: (Mufioz, 1999)

En el caso de la actualizacién de la Norma E.030-2016, indica que el valor de
zonificacién en la costa peruana es el factor de la aceleracion maxima horizontal en
suelo rigido equivalente a 0.45g, con una probabilidad de 10 % de ser excedida en 50
afios, entonces se refiere a un sismo raro para lo cual se usa este nivel de peligro como

base para encontrar los otros niveles de peligro sismico.

Para lo cual se necesita hallar los espectros de respuesta elasticos de cada nivel de
peligro sismico segun los parametros de la norma peruana, esto se hace para poder
encontrar el espectro de demanda para cada nivel de peligro sismico. Para la obtencion
del Espectro de Respuesta en la ciudad de Huancavelica considerada por la norma
como zona de peligro sismico 3, se usan los siguientes valores Z=0.35, U=1.00y S=1.15

(ya definidos en el acapite 3.9.4.).
S, = ZUCSg

Donde el Factor de Amplificacion Sismica (C) esta en funcion al periodo:

T<T, =25
Tp
Tp<T<TL CZZS(F)
T, T
— (P "L
T>T, c_2.5<T2)
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Al variar el periodo se puede encontrar el espectro de respuesta elastico que es un
espectro de respuesta asociado a un sismo raro, en funcion a este se pueden encontrar
los espectros de respuesta para cada nivel de peligro sismico que se presentan a

continuacion:

ESPECTROS DE RESPUESTA
1.60
1.40
1.20 _‘\
1.00 \\
® 0.80 \\
0.60
0.40 \\\\
0.20 S
0.00 |
0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00
Periodo, T(s)
= S|ISMO MUY RARO = S|SMO RARO
e SISMO OCASIONAL SISMO FRECUENTE

Figura 209: Espectros de Respuesta para cada nivel de peligro sismico

Fuente: Elaboracién propia

Para realizar la conversion de cada punto del espectro de respuesta al espectro de
demanda se utiliza la siguiente expresion, descrita en el acépite 2.3.:

- T?Sa
T 4n?
ESPECTROS DE DEMANDA
> 1.60
8 1.40
—= 1.20 N
@©
£ 1.00 \ \\
2 0.80 AN ~
& 0.60 \\\\
S 0.40 \‘\ — T
S 0.20 | ~
@ 0.00
=t 0.00 10.00 20.00 30.00 40.00 50.00
< Desplazamiento Espectral, Sd (mm)
= SISMO MUY RARO = SISMO RARO
=== SISMO OCASIONAL SISMO FRECUENTE

Figura 210: Espectros de Demanda para cada nivel de peligro sismico

Fuente: Elaboracion propia
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4.3. ANALISIS INELASTICO INCREMENTAL Y ESPECTRO DE
CAPACIDAD
Para realizar el andlisis no lineal de la estructura se utiliza el programa ETABS y se toma

en cuenta las siguientes caracteristicas para modelar la estructura:

e Se usan los modelos de esfuerzo deformacién descritos en el acapite 2.6.2.,
modelo de Mander y modelo Elastoplastico con endurecimiento para el concreto
y acero respectivamente.

e Se verifica que no se generan rétulas en etapa de servicio (100%CM+25%CV).

e Para poder definir el patron de cargas se usa el Caso 4, descrito en el acapite
2.4.2, para lo cual se presenta la siguiente tabla con la fuerza lateral
correspondiente en cada piso (ASCE/SEI7-10, 2010):

PISO PESO Alturas hi Fi

Ton m ton
PISO 5 105.78 13.95 22.19
PISO 4 147.59 11.35 25.19
PISO 3 152.16 8.75 20.03
PISO 2 152.16 6.15 14.08
PISO 1 156.68 3.55 8.37
b2 88.86

Tabla 93: Fuerza Lateral aplicada en el Andlisis No Lineal Estatico en direccién X
Fuente: Elaboracion Propia

PISO PESO Alturas hi Fi

Ton m ton
PISO 5 105.78 13.95 22.22
PISO 4 147.59 11.35 25.21
PISO 3 152.16 8.75 20.02
PISO 2 152.16 6.15 14.06
PISO 1 156.68 3.55 8.35
> 88.86

Tabla 94: Fuerza Lateral aplicada en el Andlisis No Lineal Estético en direccion Y

Fuente: Elaboracién Propia

e Una vez definida el patron de cargas, se realiza el analisis incremental tomando

como nodo de control, el ubicado en el centro de masa en el techo del edificio.
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4.3.1. ANALISIS COMPARATIVO ENTRE DISENO CON REDISTRIBUCION
DE MOMENTOS Y SIN REDISTRIBUCION DE MOMENTOS

En el acapite 3.10.1 se estudi6 el uso de la redistribucion de momentos como parte del

disefio por flexion de vigas de concreto armado. Por esto el disefio se hizo

convencionalmente sin redistribucion momentos y con redistribucion de momentos.

Pudiendo asi hacer un analisis comparativo del analisis no lineal por medio de la curva

de capacidad que se presente a continuacion:

350

300 bw . 22.51; 304.14

250 41; 270.88

BN
g o
o O

FUERZA CORTANTE ENE LA
BASE (TON)

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00
DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)

PUSHOVER - SIN REDISTRIBUCION PUSHOVER - CON REDISTRIBUCION
® DISENO ———- RESISTENCIA TEORICA

redistribucion de momentos usados en el disefio de acero longitudinal de vigas.

Fuente: Elaboracion propia

® 400
cfg 350 . 22.51;
S 300 | 1 4.14; 274.91 304.1—4:%‘
< I
;e 250 22.41;
=S 200 270,88
57 150 !
&"\U‘ 100 i
§ 50 .
T8 oc .

0 5 10 15 20 25

Desplazamiento en el Techo (cm)

Figura 212: Direccion +X y —X, analisis comparativo con redistribucion y sin
redistribucion de momentos usados en el disefio de acero longitudinal de vigas (Curva
bilineal).

Fuente: Elaboracion propia

Como se puede observar en la figura 211 y 212 el desplazamiento maximo de los dos

casos es practicamente igual 22.41cm = 22.51cm con una diferencia de tan solo
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1.10mm. Mientras que para la cortante Ultima, la diferencia es de 33.26 ton, a pesar de
esto se observa que se supera ampliamente la cortante de disefio de la estructura con
una sobrerresistencia de 2.95 y 3.49 (con redistribucibn de momentos y sin
redistribucion de momentos respectivamente) con respecto a la cortante de fluencia.
Ademas de esto se observa que se tiene una mayor ductilidad = 6.53 para un disefio
con redistribucion de momentos que para un disefio de sin redistribucion de momentos
= 5.44. Esto es de esperarse ya que al redistribuir los momentos las secciones que

conforman la estructura tienen una mayor ductilidad.

400

18.19; 341.34

w
a1
o

w
o
o

250

200

150

100

FUERZA CORTANTE ENE LA BASE (TON)
0
S

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)

PUSHOVER - CON REDISTRIBUCION PUSHOVER - SIN REDISTRIBUCION
e DISENO — — —- RESISTENCIA TEORICA

Figura 213: Direccion +Y y —Y, analisis comparativo con redistribucion y sin
redistribucion de momentos usados en el disefio de acero longitudinal de vigas.

Fuente: Elaboracién propia

Como se puede observar en la figura 213 y 214, el desplazamiento maximo de los dos
casos son aproximados con una diferencia de tan sélo 1.50mm. Mientras que para la
cortante Ultima, la diferencia es de 24.86 ton, a pesar de esto se observa que se supera
ampliamente la cortante de disefio de la estructura con una sobrerresistencia de 3.91y
4.21 (con redistribucion de momentos y sin redistribucibon de momentos
respectivamente) con respecto a la cortante de fluencia. Ademas de esto se observa
gue se tiene una mayor ductilidad = 4.84 para un disefio con redistribucién de momentos

gue para un disefio sin redistribuciéon de momentos = 4.75. Esto es de esperarse ya que
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al redistribuir los momentos las secciones que conforman la estructura tienen una mayor
ductilidad.

400
350
300
250
200
150
100

50

FUERZA CORTANTE ENE LA BASE (TON)

0 1
0 5 10 15 20

DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)

Figura 214: Direccién +Y y —Y, analisis comparativo con redistribucién y sin
redistribucion de momentos usados en el disefio de acero longitudinal de vigas (Curva
bilineal).

Fuente: Elaboracion propia

Se observa ademas que la estructura tiene un buen comportamiento con los momentos
redistribuidos, es por esto que la presente investigacion se decide usar el disefio de

vigas con redistribucion de momentos.

4.3.2. MECANISMO DE SUCESION DE ROTULAS Y EL COLAPSO DE LA
ESTRUCTURA

En la Direccion X, la primera rétula se produce en la viga del eje 2 del primer piso con

un desplazamiento en el techo de 1.33cm y las siguientes rétulas se producen en la

mayoria de las vigas de los tres primeros pisos con un desplazamiento de 3.35cm en el

techo. Simultdneamente se forma la primera rétula en la base de la columna del eje 6 y

eje A del primer piso, evidenciando la metodologia por capacidad de la estructura

(columna fuerte y viga débil).
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Figura 215: Aparicion de la primera rotula en la viga del eje 2 del primer nivel
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Fuente: Elaboracion propia
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Figura 216: Aparicion de mayoria de rétulas en vigas de los tres primeros niveles
Fuente: Elaboracion propia
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Figura 217: Aparicion de la primera rotula en la columna del eje Ay 6 del primer nivel
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Segun continda el andlisis se siguen formando rétulas tanto en vigas como en columnas,

cuando el desplazamiento de la azotea es de 19.74cm, se forman rétulas en el 90% de

vigas y en algunas columnas del primer nivel de la estructura. Cuando el desplazamiento

de la azotea es de 22.72cm la mayoria de rotulas en las columnas del primer nivel se

generan produciendo el colapso de la estructura.

34323237  _——T___--

22.41,
270.88

FUERZA CORTANTE ENE LA BASE
(TEN)
o

100
50
0
0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00
DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)
CURVA DE CAPACIDAD - --- CURVABILINEAL
X FLUENCIA EFECTIVA ® COLAPSO

Figura 218: Formacion de rétulas de la estructura direccion X

Fuente: Elaboracién propia

En la Direccién Y, la primera rétula se produce en la viga del eje D entre el tramo 2-3,

con un desplazamiento de 1.56cm en la azotea y las siguientes rotulas se producen en

la mayoria de las vigas de los cuatro primeros pisos con un desplazamiento de 5.22cm

en el techo. Al seguir formandose las rétulas en las vigas, aparece las primeras rétulas

en las columnas de las cuatro esquinas y la columna del eje 1 y eje C del primer nivel

simultaneamente al alcanzar un desplazamiento de 5.22cm en el techo de la estructura.
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Fuente: Elaboracion propia
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Figura 220: Aparicién de mayoria de rétulas en vigas de los cuatro primeros niveles

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 221: Aparicién de la primera rétula de las columnas del eje 6 del primer nivel

Fuente: Elaboracion propia

Segun contindia el andlisis se siguen formando rétulas tanto en vigas como en columnas,
cuando el desplazamiento de la azotea es de 18.04cm, se forman rétulas en casi todas

las vigas y columnas del primer nivel de la estructura, y la estructura llega al colapso.
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FUERZA CORTANTE ENE LA BASE

0.00 5.00 10.00 15.00 20.00

DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)
CURVA DE CAPACIDAD
---- CURVA BILINEAL

Figura 222: Formacion de rétulas de la estructura direccion Y

Fuente: Elaboracién propia

4.3.3. CURVA DE CAPACIDAD
En los primeros pasos que realiza el analisis computacional, se concluye que las cargas
de gravedad no realizan incursiones inelasticas en la estructura, por lo que las
incursiones inelasticas son ocasionadas por las cargas laterales, obteniendo la curva de

capacidad de la estructura. Se ubicaron puntos importantes en la curva de capacidad:

e P1=Punto de aparicion de la Primera Rétula
e PFE=Punto de fluencia efectiva

e Pc=Punto de colapso de la estructura.

o AFE=Desplazamiento de fluencia efectiva.

e Ap=Desplazamiento inelastico
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Figura 223: Curva de Capacidad Direccién X
Fuente: Elaboracion propia

PUNTO A: Desplazamiento (cm) V: Cortante en la base (ton)

P1 1.33 102.14
PFE 3.43 232.37
Pc 22.41 270.88

Tabla 95: Puntos importantes en la curva de capacidad Direccion X

Fuente: Elaboracién Propia
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Figura 224: Curva de Capacidad Direccion Y

Fuente: Elaboracion propia
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PUNTO A: Desplazamiento (cm) V: Cortante en la base (ton)

P1 1.56 113.47
PFE 3.73 255.32
Pc 18.04 316.48

Tabla 96: Puntos importantes en la curva de capacidad Direccion Y
Fuente: Elaboracion Propia

La fuerza cortante sismica (Vs), de acuerdo al cddigo peruano (MINISTERIO DE

VIVIENDA, 2010) con el que fue disefiado el edificio en estudio:

Vs, = 78.82ton

Vsy = 81.01ton

Segun la norma de disefio sismorresistente la distorsién de piso permisible es 7%, €l

edificio alcanza esta distorsién cuando el desplazamiento en el techo llega:

Ax, V74, = H ¥ 0.007 = 1305¢m * 0.007 = 9.135cm

Como se puede observar la distorsibn méaxima en los dos sentidos es 9.315cm que para

este desplazamiento en la curva de capacidad para cada sentido se obtiene:

FUERZA CORTANTE ENE LA BASE

Vxs9, = 240.98 ton

300

————————————— 22.41,;270.88
9.135; 240.98
0.00 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00
DESPLAZAMIENTO EN EL TECHO (CM)
CURVA DE CAPACIDAD ---- CURVABILINEAL

X FLUENCIA EFECTIVA ® COLAPSO
DESPLAZAMIENTO MAXIMO

Figura 225: Curva de Capacidad X con distorsion maxima

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 226: Curva de Capacidad Y con distorsion maxima

Fuente: Elaboracién propia

Dentro de los puntos importantes presentados en los graficos anteriores, se puede hacer

un resumen y a su vez estudiar la ductilidad y sobrerresistencia de cada curva de

capacidad en funcién a su direccién en andlisis:

PUNTOS DIRECCION X  DIRECCION Y
IMPORTANTES A(cm) V(ton) A(cm) V (ton)
DISENO 1.10 78.82 112 8101
PRIMERA ROTULA 1.33 102.14 154 113.47
FLUENCIA EFECTIVA  3.43 23237 3.84 265.90
COLAPSO 2241 270.88 18.79 327.75

Tabla 97: Puntos importantes en la Curva de capacidad en cada Direccion

Fuente: Elaboracién Propia

Se presenta a continuacion la sobrerresistencia y ductilidad del sistema en funcion a la

Cortante de disefio y la Cortante producida por la primera Rétula:

DIRECCION

SOBRERRESISTENCIA XX vy

RESPECTOALVDE —ftrcciin oo 315 346
DISENO P

Colapso/Disefio 3.67 4.29

RESPECTO AL V DE F.Efectiva/1Rot 2.27 2.25

LA PRIMERA ROTULA Colapso/1Rot 2.65 2.79

Tabla 98: Sobrerresistencia Respecto a la Cortante de Disefio y a la Cortante
Producida por la Primera Rétula

Fuente: Elaboracion Propia
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Finalmente se calculan las ductilidades del edificio en estudio:

DUCTILIDAD DIRECCION
XX YY
Colapso / 1ra Rétula 14.20 12.23
Colapso / Fluencia Efectiva 6.09 4.89

Tabla 99: Ductilidad del Edificio
Fuente: Elaboracion Propia

4.3.4. DETERMINACION DE LOS NIVELES DE COMPORTAMIENTO
SISMICO
Para determinar los niveles de comportamiento del edificio, se tiene que sectorizar la
curva de capacidad en funcion a los porcentajes propuestos por el SEAOC utilizada en
la presente tesis, donde el nivel operacional corresponde a la fase elastica y los demas
niveles a fracciones del desplazamiento inelastico.

Esta sectorizacion es de utilidad para evaluar los puntos de desempefio ante los
diferentes niveles de amenaza sismica descritos anteriormente, que da un resultado de

la evaluacién de los puntos desempefio en funcion del sector donde son encontrados.

NIVEL DE DESCRIPCION LIMITE DE Dt(cm)
DESEMPENO CUALITATIVA DESPLAZAMIENTO
SP-1 OPERACIONAL Ay 3.43
SP-2 FUNCIONAL Ay+0.3Ap 9.13
SP-3 RESGUARDO DE VIDA Ay+0.6Ap 14.82
SP-4 CERCA AL COLAPSO Ay+0.8Ap 18.61
SP-5 COLAPSO Ay+Ap 22.41

Tabla 100: Niveles de Desempefio y Desplazamiento Asociados en Direccion X
Fuente: Elaboracion Propia

NIVEL DE DESCRIPCION LIMITE DE Dt(cm)
DESEMPERNO CUALITATIVA DESPLAZAMIENTO
SP-1 OPERACIONAL Ay 3.84
SP-2 FUNCIONAL Ay+0.3Ap 8.33
SP-3 RESGUARDO DE VIDA Ay+0.6Ap 12.81
SP-4 CERCA AL COLAPSO Ay+0.8Ap 15.80
SP-5 COLAPSO Ay+Ap 18.79

Tabla 101: Niveles de Desempefio y Desplazamiento Asociados en Direccion Y

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 227: Niveles de comportamiento Estructural del edificio en Direccién X

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 228: Niveles de comportamiento Estructural del edificio en Direccion Y

Fuente: Elaboracion propia
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4.3.5. DETERMINACION DEL PUNTO DE DEMANDA
Para la determinacion del punto de demanda se us6 el procedimiento explicado en el
Capitulo Il (Método de espectro capacidad), para lo cual se presenta un cuadro resumen
de cada nivel de demanda y los resultados de Periodo efectivo de la estructura (Tef) del
Amortiguamiento Efectivo (Bef) de la Respuesta en Fuerza Cortante y Desplazamiento
del Techo (At, V). También se presenta el punto de fluencia (Ay, Vy) para cada
solicitacion de peligro sismico, asi como la ductilidad demandada para este. Analisis de

cada punto de demanda en la direccion en X:

NIVEL DE Tef Bef Vv At ud Ay Vy
DEMANDA (s) (%) (ton) (cm) (cm) (ton)

SISMO FRECUENTE 0.61 11.68% 206.45 533 240 222  161.93
SISMO OCASIONAL 071 15.72% 22839 7.52 3.07 245 173.32
SISMO RARO 0.83 20.02% 261.58 12.50 4.67 2.67 187.68
SISMO MUY RARO 088 20.46% 27552 1567 557 2.81  196.61
Tabla 102: Cuadro Resumen de Determinacion del Punto de Demanda en Direccién X

Fuente: Elaboracion Propia
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Figura 229: Punto de demanda ante un nivel de peligro sismico de sismo frecuente

Direccion X
Fuente: Elaboracién propia
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Fuente: Elaboracion propia
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Figura 232: Punto de demanda ante un nivel de peligro sismico de sismo muy raro

Direccion X

Fuente: Elaboracion propia

NIVEL DE Tef Bef Vv At pd Ay Vy
DEMANDA (s) (%) (ton) (cm) (cm) (ton)
SISMO FRECUENTE 063 9.67% 232.86 4.54 2.13 213 160.91
SISMO OCASIONAL  0.68 11.31% 253.93 587 237 247 184.07
SISMO RARO 0.87 18.34% 294.15 10.60 3.62 293 217.53
SISMO MUY RARO 091 19.76% 308.06 14.40 455 3.16 235.39

Tabla 103: Cuadro Resumen de Determinacion del Punto de Demanda en Direcciéon Y

Fuente: Elaboracion Propia
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Analisis de cada punto de demanda en la direccion en Y:
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Figura 233: Punto de demanda ante un nivel de peligro sismico de sismo frecuente
Direccién X

Fuente: Elaboracion propia
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Figura 234: Punto de demanda ante un nivel de peligro sismico de sismo ocasional
Direccion Y

Fuente: Elaboracién propia
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Fuente: Elaboracion propia
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Figura 236: Punto de demanda ante un nivel de peligro sismico de sismo muy raro

4.3.6.

Direccion Y

Fuente: Elaboracion propia

EL SEAOCY LA NORMATIVA PERUANA

La evaluacion de desempefio que se realiza, esta en funcion a la ubicacion del punto de

EVALUACION DE DESEMPENO — ANALISIS COMPARATIVO ENTRE

demanda en la sectorizacion de la curva de capacidad. A continuacion, se presenta |

analisis hecho en la direcciéon X:
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Figura 237: Niveles de comportamiento Estructural del edificio en Direccion X

Fuente: Elaboracion propia
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NIVEL DE

NIVEL DE DEMANDA

DEMANDA

Tipo de Sismo OPERACIONAL FUNCIONA RESGUARDO CERCA AL

SP1 L SP-2 DE VIDA SP-3  COLAPSO SP-4
Sismo Frecuente @
(69% 43 afios)
Sismo Raro (10%
475 afos) @

Tabla 104: Sismo de Analisis y Desempefio Esperado en Direccion X (Normativa
Peruana)

Fuente: Elaboracién Propia
e EVALUACION DEL DESEMPENO SEGUN LA NORMATIVA PERUANA:

Como se puede observar ante un sismo frecuente o moderado la estructura sigue siendo
funcional. Ademas, ante un sismo raro o severo la estructura es capaz de proporcionar
seguridad ante una posible evacuacion, ya que la estructura no ha colapsado y tiene un

poco de reserva de ductilidad para seguir soportando mayores deformaciones.
e EVALUACION DEL DESEMPENO SEGUN VISION 2000:

Se puede entonces deducir el comportamiento estructural en base al punto de

desempefio y el sector donde se encuentra.

Como se puede observar para un Sismo Frecuente, el edificio excede el nivel de
desempefio esperado, lo cual indica que tendra algunos dafios no estructurales,
mientras que, para Sismos Ocasionales, Raros y Muy Raros tendremaos un desempefio

estructural esperado segun VISION 2000.

Entonces se deduce que los dafios ante un sismo frecuente son no estructurales, pero
teniendo en cuenta que no cumplimos con el objetivo de desempefio propuesto por
VISION 2000 ante este peligro sismico. Pero para la normativa peruana si se cumple el
objetivo propuesto por esta, ya que nos indica que se pueden tener dafios reparables

ante un Sismo frecuente.

Tipo de Sismo OPERACIONAL FUNCIONA RESGUARDO CERCA AL
SP1 L SP-2 DE VIDA SP-3 COLAPSO SP-4

Sismo Frecuente X

(69% 43 afios)
Sismo Ocasional

(50% 72 afios) @
Sismo Raro (10%

475 afos) @
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Sismo Muy Raro
(5% 975 afios)

©

Tabla 105: Sismo de Analisis y Desempefio Esperado en Direccion X (VISION 2000)

Fuente: Elaboracién Propia

A continuacion, se presenta el analisis hecho en la direccién Y:

e EVALUACION DEL DESEMPENO SEGUN LA NORMATIVA PERUANA:

Al igual que la direccién en X, ante un sismo frecuente o0 moderado la estructura sigue

siendo funcional. Ademas ante un sismo raro o severo la estructura es capaz de

proporcionar seguridad ante una posible evacuacién, ya que la estructura no ha

colapsado vy tiene un poco de reserva de ductilidad para seguir soportando mayores

deformaciones.
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Figura 238: Niveles de comportamiento Estructural del edificio en Direccion Y

Fuente: Elaboracién propia
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Tipo de Sismo OPERACIONAL FUNCIONA RESGUARDO CERCA AL

< SP1 L SP-2 DE VIDA SP-3 COLAPSO SP-4
w
0 2 sismo Frecuente
; : ©
u <§f (69% 43 arfios)
=
Z A Sismo Raro (10%
475 afos) @

Tabla 106: Sismo de Analisis y Desempefio Esperado en Direccion Y (Normativa
Peruana)

Fuente: Elaboracién Propia
e EVALUACION DEL DESEMPENO SEGUN VISION 2000:

Como se puede observar para un Sismo Frecuente, el edificio excede el nivel de
desempefio esperado, lo cual indica que tendra algunos dafios no estructurales,
mientras que, para Sismos Ocasionales, Raros y Muy Raros tendremos un desempeiio

estructural esperado segun Vision 2000.

Se puede entonces deducir el comportamiento estructural en base al punto de
desempefio y el sector donde se encuentra, entonces se deduce que los dafios ante un
sismo frecuente son no estructurales, pero teniendo en cuenta que no cumplimos con el
objetivo de desemperio propuesto por VISION 2000 ante este peligro sismico, pero para
la normativa peruana si se cumple el objetivo propuesto por esta ya que nos indica que
se pueden tener dafios reparables ante un Sismo frecuente.

Tipo de Sismo OPERACIONAL FUNCIONAL RESGUARDO CERCA AL
SP1 SP-2 DE VIDA SP-3 COLAPSO SP-4

Sismo Frecuente X
(69% 43 afios)

Sismo Ocasional @
(50% 72 afios)

Sismo Raro (10%
475 afos) @

NIVVFI DF DEMANDA

Sismo Muy Raro @
(5% 975 afios)

Tabla 107: Sismo de Analisis y Desempefio Esperado en Direccion Y (VISION 2000)

Fuente: Elaboracion Propia

Es evidente entonces que las dos direcciones en analisis de la estructura tienen un
comportamiento parecido, ya que presentan dafios no estructurales ante un sismo

frecuente. A su vez ante los otros niveles de peligro sismico, si se cumple con la
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normativa de VISION 2000. Y en funcién a la norma peruana, se cumples los objetivos
propuestas por esta, siendo asi un desempefio aceptable. Ademas, evidenciando la
capacidad de la estructura, el ingeniero estructural puede entonces tomar decisiones a
partir del comportamiento de la estructura como por ejemplo dotar de mayor rigidez si
€s gue se quiere esto, o0 sino rigidizar solo las zonas que tienen mayor incursién en el
rango inelastico. Ademas, el ingeniero estructural es capaz de tomar estas decisiones
en conjunto con el duefio de la edificacion, evidenciando asi la importancia del disefio

sismico basado en desempefio.
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5.1.

CAPITULO V

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
CONCLUSIONES

Los criterios, basados en la NTE-030 que se tomaron en cuenta para lograr una
adecuada configuracion, contribuyeron en el buen desempefio sismorresistente
de la estructura.

El analisis sismico realizado en base a la NTE-030, cumplié con el principal
objetivo de la presente norma que es salvaguardar las vidas y sus minimos
recursos necesarios. Presentando dafios reparables para un sismo moderado y
no llegando al colapso ante un sismo severo.

La redistribucion de momentos flectores en vigas de concreto armado les

adicioné mayor ductilidad alcanzado un valor promedio equivalente a: pi,,om, =

11.84, lo cual contribuyo a mejorar la ductilidad global del sistema en las dos

direcciones ortogonales: ugiopar x = 6.09 Y tgiopar y = 4.89.

El disefio de la estructura basada en la NTE-060 condujo a lograr refuerzos por
flexion en vigas con un promedio de cuantias de 0.0048 (30% del 75% de la
cuantia maxima); y los refuerzos en las columnas resultaron con cuantias del 2%
en los dos primeros pisos y 1.4% promedio en los pisos superiores.

Lo que antecede ayudd a que la estructura obtenga una sobrerresistencia con
respecto a la fuerza cortante de disefio. Esto se puede observar en la curva de
capacidad obtenida del analisis sismico por desempefio con la formacion de las
primeras rotulas en el primer nivel para las dos direcciones X, Y. Las dos
primeras rétulas obtenidas alcanzaron sobrerresistencias de 1.51 en Xy 1.35 en
Y. La fuerza cortante de colapso se da en el momento que aparecen rétulas con
un dafio considerable en el eje 6 de los tres primeros pisos, obteniendo
sobrerresistencias de 3.73en Xy 3.90en Y.

El analisis no-lineal estatico utilizando el Método de Espectro Capacidad,
cumplié con dar resultados claros y aproximados a la realidad del desempefio
sismico ante diferentes niveles de amenaza sismica. Llegando a conocer el
comportamiento estructural que tendrd la estructura ante cada nivel de peligro
sismico.

Segun el SEAOC el comportamiento del edificio, considerado como una
Edificacion Bésica, puede ser tomado como aceptable ante sismos frecuentes,

ya que solo se cuenta con dafios en elementos no estructurales. Ante la
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5.2.

ocurrencia de sismos ocasionales, el edificio continda siendo funcional. Ante la
ocurrencia de un sismo raro, el edificio proporciona una seguridad a la integridad
de las personas sin colapsar y se pueden notar deformaciones importantes en
los elementos estructurales. Mientras que, ante la accion de un sismo muy raro,

el edificio se encuentra cerca al colapso.

RECOMENDACIONES

Se recomienda ampliar el estudio ante diferentes tipos de suelo y ante diferentes
tipos de edificaciones utilizando el método de espectro capacidad propuesto por
VISION 2000.

En este trabajo se empled el Procedimiento de Demanda Capacidad para
estimar el desempefio sismico ante 4 niveles de amenaza sismica. Se
recomienda hacer un estudio comparativo con el andlisis no lineal dindmico

propuesto por el FEMA 273.
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ANEXOS

ANEXO 01

- PROCESO DE MODELAMIENTO UTILIZANDO EL PROGRAMA
COMPUTACIONAL ETABS.

ANEXO 02
— PLANOS A01, A02 ARQUITECTURA
— PLANOS EO1, EO2, E03 ESTRUCTURAS-VIGAS Y COLUMNAS
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