INSTITUTO TECHNOLOGICO Y DE ESTUDIOS
SUPERIORES BE MONTERREY

CAMPUS MONTERREY

DIVISICN DE INGENIERIA
PROGRAMA DE GRADUADOS EN INGENTERIA

| BE MO INTERREY

R ITRINATIVAT AT ATV TATOTEN TN TNT TYNY NAT —ﬂ-(;qf\
&:.....}..v.../v.z_:k;&._.._ £ _;S__‘\, 5 UIN .’fi“. SAEN ol \

# > PN WY TRTRATS TS
CJ @ISR € 200 ...;.s__ Aé_u._.?i._.d“ _/\'} "‘\J ......R v-.._v\.-n A—S

VERTICAIES ¥ HORIZONT _.uS ERIVADAS DE L./
ACSGN DE SISMOS

R e 4

U2
ll}
5% )
|4d
}g
I

P
b
HEs
( )

00 REQUISITO PARCTAT, PARA

VENCS K a_\_,u-.au- - .__.

CETENER 3 GRATG ACADEMICO D

SIS AN IIRT PRSI TOT
.‘...’:\14\/ pherts LNt \/____.\ O ‘q

;u
5,
1>
JJ
t/)

Vet e

L & Y Ty A TNTETRYTOETS A NTA B Y
BN INGENIERIA Y ADETINT STRACION DR L4

AT IO ION FRPRECTATIDAD BN Y. -
COXNS e UUURON ESPECE ATIDRD fATER 'A_.L...—S

ViESTRUCTURAS DE ALTO COIT=CRTALTITNTO
POR:
JUAN DANTEL LARRINAGA CANO

INGENIERO CIVIL

MONTERREY, N. L, DICIEMERE 2011




INSTITUTO TECNOLOGICO Y DE ESTUDIOS
SUPERIORES DE MONTERREY
CAMPUS MONTERREY

DIVISION DE INGENIERIA
PROGRAMA DE GRADUADOS EN INGENIERIA

TECNCLOGICO
DE PMONTERREY

METODOLOGIA DE DISENO DE UNA CONEXION DE
CONCRETO PREFABRICADO PARA TOMAR CARGAS
VERTICALES Y HORIZONTALES DERIVADAS DE LA

ACCION DE SISMOS

TESIS PRESENTADA COMO REQUISITO PARCIAL PARA

OBTENER EL GRADO ACADEMICO DE
MAESTRO EN CIENCIAS

EN INGENIERIA Y ADMINISTRACION DE LA
CONSTRUCCION ESPECIALIDAD EN MATERIALES
Y ESTRUCTURAS DE ALTO COMPORTAMIENTO

POR:
JUAN DANIEL LARRINAGA CANGU
INGENIERO CIVIL

MONTERREY, N. L. DICIEMBRE 2011



INSTITUTO TECNOLOGICO Y DE ESTUDIOS SUPERIORES DE MONTERREY
CAMPUS MONTERREY

DIVISION DE INGENIERIA
PROGRAMA DE GRADUADOS EN INGENIERIA

(K¢ TECNOLOGICO
' DE MONTERREY,

METODOLOGIA DE DISENO DE UNA CONEXION DE CONCRETO PREFABRICADO PARA TOMAR
CARGAS VERTICALES Y HORIZONTALES DERIVADAS DE LA ACCION DE SISMOS

TESIS PRESENTADA COMO REQUISITO PARCIAL PARA
OBTENER EL GRADO ACADEMICO DE

MAESTRO EN CIENCIAS
EN INGENIERIA Y ADMINISTRACION DE LA CONSTRUCCION
ESPECIALIDAD EN MATERIALES Y ESTRUCTURAS DE ALTO COMPORTAMIENTO.

POR:

JUAN DANIEL LARRINAGA CANO

INGENIERO CIVIL

MONTERREY, N. L. DICIEMBRE 2011.



INSTITUTO TECNOLOGICO Y DE ESTUDIOS SUPERIORES DE MONTERREY
CAMPUS MONTERREY

ESCUELA DE INGENIERIA Y
TECNOLOGIAS DE INFORMACION

Los miembros del comité de tesis recomendamos que el presente proyecto de tesis presentado
por el ingeniero Juan Daniel Larrinaga Cano sea aceptado como requisito parcial para obtener el

grado académico de:

Maestro en Ciencias en Ingenieria y Administracion de la Construccién

Especialidad en materiales y estructuras de alto comportamiento.

Comité de Tesis:

5
erg&allegos Cazares

Asesor Principal

aymury’o Cordero Cuevas “ Dr. Jore Gémez Dominguez
Sinodal Sinodal

APROBADO:

Serg@éaﬂé%s{gézares, Ph.D.

Director de la Maestria de Ingenieria y
Administracion de la Construccién



MONTERREY, N. L. DICIEMBRE 2011

AGRADECIMIENTOS Y DEDICATORIAS

Dedico este trabajo a la memoria del Dr. Juventino Carlos Reyes Salinas, que gracias a sus conocimientos
hicieron que este trabajo pudiera realizarse. Le agradezco sus grandes ensefianzas, su dedicacion y su
amistad las cuales me acompafiaron a lo largo de mis estudios desde licenciatura hasta poder concluir mi
maestria.

Doy gracias a Dios por acompariarme todos los dias a lo largo de toda mi vida. Agradezco enormemente por
sus ensefianzas a mis profesores Dr. Sergio Gallego Cazares, Dr. Raymundo Cordero Cuevas, Dr. Carlos
Nungaray Pérez, Dr. Francisco Yeomans y Dr. Jorge Gémez Dominguez.

A mi mama por el apoyo y amor que me ha dado a lo largo de todos estos afios de mi vida y por ser un
ejemplo de vida a seguir. A Jorge y Lidia por siempre estar conmigo en las buenas y en las malas y nunca
dejarme caer en ningtin momento de mi vida al darme su apoyo siempre que lo he necesitado, eres el mejor
hermano. A mi novia Lucia por ser mi mejor amiga, mi aliada que me acompafié durante estos dos afios
mostrando un amor y carifio incondicional y mostrando una paciencia al estar ahi cuando mas la necesité. A
toda mi familia por siempre mostrar confianza en mi en todo lo que me propuse.

A todas las personas con las que convivi y me ensefiaron el verdadero significado de la amistad ya que
siempre tuvieron una palmadita de animo en la espalda en los momentos dificiles durante esta tesis, Pablo,
Xavo, Melvin, Carlos, Raul, Juan, Mary, y Dany.

Gracias a la Catedra de simulacién y mecanica computacional asi como al Centro de Disefio y Construccion
y al Consejo Nacional para la Ciencia y Tecnologia (CONACYT) ya que sin su apoyo esta tesis no se
hubiera logrado.



INDICE DE CONTENIDO

INDICE DE ILUSTRACIONES.....ccosutemrenseseasesensssssssenssssnsssssessessssssssassressarsssssasessessssssess 4
INDICE DE TABLAS......cceveerrerenee veeeees et sr s e Rs R e et ereserasaseane 6
iNDICE DE ECUACIONES rrereetee s ae R A s aene R aasreares 7
(00X 23 1 i 1] 110 O 9
GENERALIDADES ....tvtieireeseessesessssnesessssssossassssansssssosssesssassesessonses sassesessassassesessssssssesssesessessss sassesssssssss saseessssssssssasasnesnssssssasassesnonssnns 9
1.1 INTRODUCCION oo ssscoossesseessssmsssssssssessssesssssesssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssamsmsssssssssssmsssssssssssssons 9

1.2 ANTECEDENTES coooocveeeveveeeesesoeeeevesessssssesssesssssssssessssssssssesssessessssssssssesessssssesssssssessssmesssssssssssssssssssssssssssssssesesess 10

1.3 DESCRIPCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL PROPUESTA PARA EL ANALISIS.coneoveorrrrinne 11

1.4 JUTIFICACION .coovosoerereeessrserssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssmsssssssssssssssasssssssssssssssssssssossssssssssssssssssasssssssin 14

1.5 ALCANCE ooeeeeeeereeeevevreeeeeeesesssssssessessssessessssssssessessssssssesssessesseessssssesssssssssssssesess st sess st sssssssssssessssssssssssosssmssssssssses 15

1.6 OBJETIVOS o seeevvssrssessssssssessssssssssssssssssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssessossssssessmssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss 15
T.6.1  GENERALES oooooomeeeeeeeeeeessoceeessesessssessssssssssmssssssssssssssssssessosssssss st sssssssssssssssssssssssssssssmsmsssssssossmssssssssossns 15
T.6.2  ESPECIFICOS oo eeeeeeeeveeosssscoeeeesessssseoeseessssssssstssesssssssssesssessesssssssssseessssssssssssessessssssssssssssssssssessossssssmsssssssssoss 15
CAPITULO1II.. ceressserbiRsR SRS SE SRS e e R RSO R s 16
MARCO CONCEPTUAL ............................................................................................................................ 16
2.1 ANTECEDENTES DE LA EVAL UACION DE LA RESPUESTA SISMICA DE SISTEMAS
ESTRUCTURALES AUTOCENTRATES cooovooseeereeeeersessesesssssmssssssessessssessssssssomsssssssssssssssssssssossassssssssssssssssssssssssssos 16

2.2 INVESTIGACIONES PREVIAS DEL SISTEMA DE AUTO-CENTRADO coeerrvevsveecersssssssssssesssssssssssssn 17
2.2.1 ESTUDIOS ANALITICOS DE LAS DEMANDA DE DESPLAZAMIENTO DE LOS SISTEMAS DE
AUTO-CENTRADO DE UN GRADO DE LIBERTAD cooooooooeosveveveveveosesessssssssssmsssssssssssssssssssssmmmassisssssssssosssssssss s 17
2.2.2 LOS ESTUDIOS ANALITICOS DE LAS DEMANDAS SISMICAS DE LOS SISTEMAS DE AUTO-
CENTRADO DE MULTIPLES GRADOS DE LIBERTAD. ccoevvvveesovecoreeeeveorsssscsssesssssssssssssssssssssssssssssssmssssssssssssns 18

2.2.3 ESTUDIOS EXPERIMENTALES ACERCA DE LOS SISTEMAS ESTRUCTURALES DE AUTO-
CENTRADOQ. ...ooovvoovvvevvveveesesseessessssssssessssonsssssssssssssesssssssssssssossssesesseeessessssssessssssessssesssssssesssssssesssassssssssssssssssossssossssssssssssssssssss 19
2.2.2.4 LIMITACIONES DE LOS CONOCIMIENTOS ACTUALES ACERCA DEL COMPORTAMIENTO
SISMICO DE LOS SISTEMAS ESTRUCTURALES DE AUTO-CENTRADO. cocevvevrvevvseeessrmssssssissssessssssssesns 19

2.3 ESTUDIOS DE LAS ESTIMACIONES DE LAS DEFORMACIONES MAXIMAS DE SISTEMAS
AUTOCENTRANTES DE UN GRADOQ DE LIBERTAD (SDOF)..ccuvovvorerrssseeessssrssssssssssssssssssssssssmsssssssssssisses 20
2.3.1 MOVIMIENTOS DEL SUELO UTILIZADOS couvcueeeeevrsccccermsssssssscceressssssssessssessosssssssssssssssmsssssssssssmsmsssssess 20
2.2.3.2 COMPORTAMIENTOS HISTERETICOS DE AUTO-CENTRADQ. co..cccooorvevrrsvveesssessssssssssrssssssssssrisesen 23
2.3.3 DEMANDAS DE DESPLAZAMIENTO NO LINEAL EN UN MODELO BILINEAL ELASTICO (BE). 24
2.3.3.1 TendenciQ CONEIAL AEI CRoeeeesesecsesserssrssiscsisrsssesssssssessessissssssssssssssssssessessssssssssssssssasassasssssssssssssssssasssssssasas 24
2.2.3.4 LA SENSIBILIDAD DE LAS DEMANDAS DE DESPLAZAMIENTO CON EL COMPORTAMIENTO
HISTERETICOcouoo..voovvvveeoeeseseeessmmssssssmmssssssssssssssssssssssssssssssssassssssssssssssssssesssssssssessssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssisssssssossississ 26
2.2.3.5 DEMMANDAS DE DESPLAZAMIENTO EN SISTEMAS BILINEALES Y EN EL MODELO
MODIFICADO DE CLOUGH woeeeeveeoooeeeeseesossseeressssssssmesssssssssssssesssssssssssssssssssssssssssosssssmsssssssssssssssssssessssssssmsssssssss 28
2.2.4 MODELACION DE SISTEMAS AUTOCENTRANTES DE MULTIPLES GRADOS DE LIBERTAD
(MDOF) covvoevessneeeessesssnsessssossssssessssssssessssssssssss s34 8444454358844 844 8545488318845 88 8558555 29
2.2.4.1 DISTRIBUCION DE LA CAPACIDAD AUTOCENTRANTE oovovoooooseeoessccrrersssrsssssssssssssssssssssmssssssssssssssonn 30
2.2.4.2 CARACTERISTICA DE LA RESPUESTA MONOTONICA DE MUROS POST-TENSIONADOS NO
ADHERIDOS. coooooeoeeovesseesessssssessssessessssssssssessesssssssesssssssesesssssssssssssssssssssosssssssssssssessssssssssossessssssssssomssssssssssssssssssssosssssssaes 31
CAPITULOIII... rereseases s A R p e E R R s een RO bt 33
METODOLOGIA DEL DISEN O cooumneeecvevasseesesesssssesssessesesssssesesmasessseseesesmmmnsssseeesesmmssssessessssssssssssssssssssssssssensissssssssmssasenes 33

3.1 CONCEPTO ccoeoerercvss st csssssssssncsssssss s ssiass s s ss s baas bbb AR SRS AR SRS SRR s R 33



3.2 PARAMETROS DE DISEN O oooooeeeeeoeeseeesesessssessesssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssssssossssssmsssssssssssssssssio 35

3.3 OBJETIVOS DE DESEMPENO ouooovvevorecesrsetsssmsssmserssssssssssssssssssssssssssssssssesmmssssssssssssmsmssssssssssmsssssssossssssssssssinsis 35
3.3.1 OCUPACION INMEDIATA. eoomeveeeeeoeseeseossecmssisssvessssssssssssisssssssssosssssssssssssssssssssssssisssssssssssssssssssmssssssssssssssssssssssanes 35
3.3.2 SOBREVIVENCIA.coeoeeeeeeveeereeereeesessssssmssseseesessevessssssssmsssssssssssssesssesssssassmsssssssssessscssossssmmsasssssssssssssssssssssamsssssssss 37
3.4 DISENO PRELIMINAR. ...ooooosieeeoeeeeecresssesseseseesseesesssessssssesssmsasesessecessessessseseseesssssssisseseessesssmssissassssssssssssssnsssssssssssssssass 39
3.4.7 SUPOSICIONES DE DISENOQ cooosoooeseeooeoees oo sessseessssssssssssssssssssssssssssssssssssassssssesssssssssesssssissssssssssssssssssssssosssssssssons 39
3.4.2 PROCESQ DE DISENO. coovveooeoeeeeerresesssserssicssssseeesssnsmsssssssssomsasssssssmmsassssesssassssssssssssassssssssssssssmssssssssssmsassssssssssssnns 41
3.4.2.1 ESTABLECER LAS PROPIEDADES DE LOS MATERIALES. oooooooeveeeveveeeeeevvvessisssssesssssssssssessssssssssssssises 42
3.4.2.2 OBTENER LAS CARGAS Y LOS DESPLAZAMIENTOS DE DISENO. ..coooovovsssscsvvioeceissssssesssssssmssnsinss 42
3.4.2.2.1 CONSTRUCCION DEL ESPECTRO DE DISENOQ. ..c..uccoveeevevveesvmsccssssiisssssssssssssssssssssssmssmssssssssssssssssssssssns 43
3.4.2.2.2 ANALISIS ESTRUCTURAL Y OBTENCION DE DISTORSIONES DE ENTREPISO. .....ccvvvvveevrresin, 45
3.4.2.2.2.1 DISTORSIONES DE SERVICIO. covoooooeeeoesoreooreeeeeesssesssesssssssrssssssssssssissssssssssssssssssssssssssssssssssssssssosssssssassssssoss 47
3.4.2.2.2.2 DISTORSIONES DE COLAPSO. coeeeeeeeeversrsorsssssssssemssssssssssssssssssssssssmsssssssssssssssssssssssmssssssssssssssssases 48
3.4.2.2.2.3 CARGAS DE DISENOD. coonoooooeeeseeeoooeersvettveesesssesssssssssssssssmessssssssssssssssssssssssssssssesssssssesssissssssssssssssssssesssssiss s 49
3.4.2.3 REVISION DE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS A DISENAR. ...couuvvvovveeomscssirssssesevesresess 49
3.4.2.4 ESTABLECER CONSTANTES oo reseessssssssssssssasssasssssssssssassassssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssos 50
3.4.2.5 ESTIMAR EL AREA REQUERIDA DEL ACERQ DE POSTENSADO. .e...covvvosoreveveesrssssissssssssssssssssssssas 51
3.4.2.6 ESTIMAR EL PARAMETRO DEL EJE NEUTRO, Hpes, PARA NUESTRO DESPLAZAMIENTO DE
DISENOQ. oooooooeeevvvoeeeeseeeesssssessssmssssssssesassssssssessasmssssssssssssssssssessssasssosssesssssasosssessssssmmnsssssssssassassssssssmsssssssssssssmsnsssssssssssssesssssisssnas 51
3.4.2.7 CALCULAR EL ALARGAMIENTO Y EL ESFUERZO DEL TORON DE PRESFUERZO A Opes......... 51
3.4.2.8 CALCULAR LAS FUERZAS DEL TORON DE POSTENSADO Y DEL GROUT EN LA ROTACION
@DES, .............................................................................................................................................................................................. 52
3.4.2.9 CALCULAR LA UBICACION DE LA FUERZA DE COMPRESION Y EL EJE NEUTRO. ....cccoccccne. 53
3.4.2.10 CALCULAR EL MOMENTO RESISTENTE DE LA SECCION. couunneeeoeeeeseveevevrirrnrssreesssssssssssssssirssssin 54
3.4.2.11 CONFINAR LA REGION A COMPRESION SEGUN SEA NECESARIOQ. ..ouuvvvvorvesssssssreersssssssssesssssssssis 54
3.4.2.12 CORTE EN LA INTERFACE DE LA CONEXION. ......covuvvevevverrsssssssssmsessssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssns 55
3.5 REVISION DEL DISEN Q. oo reeeesssessssesessmesmesesesssssessssmesseesssssssssssasmssssssssssssssssssssssssssassssassssssssssasssseassssssssssssssnasasees 56
305,10 MODELOD 2D eoooooeeoeoeooeeosooeeeeeeemssessessssssessssssmssmsesessessssssssssssssimsssssssssssssssssossssssssssmssssssssssssssssssossssssssossmssssssssssssesssos 56
3.5.2 PARAMETROS HISTERETICOS. oo sssssssssssmmssssmmssssssssssssssssssssssssssssss s 58
3.5.3 ACEIEFOGIAMQ ..cvovveorsirvrisssssicerissressssssssssssssss cassemmssssssssssasss s ssssssssass s s RS R RS R R 1 000 63
3.5.4 RESULTADOS. ouu.oovovveoovveessesmssssssssssssssssosssesssssssssssssssssssssssssssasssssssassssssssssssssssssssssss s s stsssssssassssss s 64
CAPITULO IV ceceerresnsessessssmsessssssssassssssssassssssssssssns vesernennesssanesanens eererasssssrsrenses .66
4.1 DESCRIPCION DEL PROBLEMA cooooreoereoreeeeomsessse s st s s sssssssssssssssssssssssssssssssssossssssssss 66
4.2 CONSTRUCCION DEL ESPECTRO DE DISENOQ .ouuoeeeeeeseveecormcssssssssssesecesssssmmmmmsssssssssssssssssssssmmasssssssssssss 71
4.3 PROCEDIMIENTO DEL ANALISIS PRELIMINAR oo sessstsssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssesssssssssssssssn 75
4.3.1 COMENTARIOS GENERALES DE LAS RESTRICCIONES DE DISENO. ..uvooeveveevresrsresssrerssesrsssssssssssssssr 75
4.3.2 ANALISIS PRELIMINAR .ooooeeeooereoessssessssemseesssssssssssssssmosssesssssassssssssssssssss s s sssssssssssssssssn 75
4.3.2.1 SELECCION DE LOS CRITERIOS DE DISENOQ ... ssessssssesssssssssssssssssssssesssssssssssssssssssssses 75
4.3.2.2 PROPIEDADES DE LOS ELEMENTOS c.coesssssecsssssssssssssasssssssssssssssssssssssmssssssssssssssssssssssssssasssssss 76
4.3.2.3 CARGAS GRAVITACIONALES ..ooooeooreossesesmimsssssmssssssssssssssssisssssassssssssssssssssssssssssasasssssssssssassssssssssss 76
4.3.2.4 TAMANO DE LOS ELEMENTOS. o.oooooeesseemsssssssossesssssssssssssssssssssssssasssssssssssssssssssasssssssssssssasssssass 77
4.3.2.5 COMBINACIONES DE CARGA.ccmeoeecessssssisssessssssssssssssssssissstssssssssssssssssssssssssssssossssssssssssssssssssssss 82
4.3.3 ANALISIS ESTRUCTURAL Y OBTENCION DE LAS DISTORSIONES DE ENTRE PISO Y CARGAS
DE DISENO ooooooveoooveoseseeeseevvsveseaseessssessssssssssessssssasssssssssssssssescsssssssssssssssssssssssessssssssssnssassssssssssssssssssssmssesssssssssssssssssessnasssssssssss 82
4.3.3.1 COMENTARIOS GENERALES AL ANALISIS ESTRUCTURAL ..coovveeesoseeessseessrssessssessssssessssssssssssssssssssssss 82
4.3.3.2 OBTENCION DE DESPLAZAMIENTOS coooooooesrssvessssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssss s 82
4.3.3.3 DISTORSIONES DE SERVICIO accumeereeeeereeeeesesesosisesssssessessssssssssmssssssssssssessasssssssssssssmssssssssssssssssssssssssssssssssss 83
4.3.3.4 DISTORSIONES DE COLAPSO caonunreeeecroseermmsmmmsessssssssmsessssssssssisssssssssssssssssssssssssssssasssssssssssssassssssssssss s 85
4.3.3.5 CARGAS DE DISERNQ eoeeoeeeeovevvvroreessssessesssessssssssssssssmmssssssssssesssssssssssmmmnsnsasssssossesssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssess 86
4.3.3 DISENO DE CONEXION .oooovvvovevvvsvsseommeseesemmasssssssessssssessssssssssssssssesssssssassssssssssssssssmssssasssassssassssssssssssssssssssssssossssssssssos 87



4.3.3.2 REVISION DE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS A DISENAR.....cccoovumoscmmivessmsscsssssirssee 88

4.3.3.2.1 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPO Looeeeeevvressssssoserssssssssesssssssssmsmmsssssssssssssssssssssssssssmsssssssssssssssssssssss 88
4.3.3.2.2 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPQ 2.ooueeeoeeoeoescrereereessssssssssssssssissssssssssssssssssssssssmmsssssssssssssssessasssssassess 92
2.3.3.2.2 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPO 3eeeeeeoeeeoeeeeesesseoeeressissssssssesssssssssmmssssssssssssssssssssssssssmmsssssssssssssssssssssss 95
4.3.4 REVISION DEL DISENQ.ueooooeeeoeeoeceoeereevveress s sssscssssemmssssesssssssssssssssssssssssssssssssssosssssisssmssssssssssssossssssssssamssessss 99
4.3.4.1 CALCULO DE PARAMETROS HISTERETICOS wooeeooseeeseosssesssssesesssasssssssssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssins 99
4.3.4.1.1 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPO 1..oreerrsssevrrersssssssissrssones 99
4.3.4.1.2 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPQ 2.coeveserrereeresssssssssssssssssiins 104
4.3.4.1.3 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPOQ 3.....ococcvrsrssssssssssesessunnes 109
4.3.4.2 MODELQ 2D EN EL PROGRAMA RUAUMOKO ..ot sssssssssssssssssssssssssssssssmsssssssssssssssssssssssss 114
4.3.4.2.1 CALCULQ DE LAS MASAS SISMICAS ooooeetreseoeosresscesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssn 114
4.3.4.2.2 CALCULO DE CARGAS GRAVITACIONALES EN EL MARCO ccnceeeresccessssssssmssssssssssssssssssssssssssssis 116
4.3.4.2.3 ACELEROGRAMA . coooseoooeeeeseeessseseorssssssssssssssosssssssssssssssssssssssssssasss s s sssssssssssassssssassssssssssssessssssssssssssssss 119
4.34.2.4 RESULTADOS eooveeeovvvvvveereesseessssssscsmesessessssssssssssssiissesmsesssssssssssassssssssssessssssssssesssssassssssssmsssssssssossssssssssssssssines 120
4.3.4.2.4.1 MOMENTOS EN LAS CONEXIONES ..o oeoseeeosseesesessssssssssssssssssssssesssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssssans 121
4.3.4.2.4.2 DISTORSIONES DE ENTREPISO.oocooeoeoeeceooesoeorssessessessssssssnesssssssssasssssssssssssssssssssssssssssssissssssssssss 130
CAPIiTULOV veressssssnsssseresass cerersssssenssnenes 132
CONCLUSIONES Y COMENTARIODS wovvvumeeeeceeeeessesmsesesesesseasssssesssessssemmsmsssesssssssemmesssssssssssssnasssssssssesssssasssssesssssssssasenss 132
BIBLIOGRAFIA .....conemeereerremnsennsensreranns certreseaes s ere AR R AR RS R OB AR Ot 134




INDICE DE ILUSTRACIONES

Capitulo |
FIGURA | - 1. EJEMPLOS DE MODELOS HISTERETICOS DE AUTO-CENTRADO OBSERVADOS EN ESTUDIOS EXPERIMENTALES PREVIOS (PENG L,

D101 1) O DO U OO PPPTOPP P 10
FIGURA | - 2. SISTEMA ESTRUCTURAL CON COLUMNAS Y VIGAS PREFABRICADAS CON CONEXIONES POSTENSADAS. ........ ... 11
FIGURA | - 3. CONEXION HIBRIDA DE CONCRETO PREFABRICADO 1evvvuvuueernisierersessisieresssecetstnensurtesmersrsmerssisiisisisiesisisisioieisssnnsaierenens 11
FIGURA | - 4, DETALLE DE UNA CONEXION EXTERIOR POSTENSADA PROPUESTA CON VIGAS EN AMBOS LADOS. ..ovvvveviririiisrsisiisnsennennes 13
FIGURA | - 5. DETALLE DE UNA CONEXION EXTERIOR POSTENSADA PROPUESTA CON VIGA DE UN SOLO LADO ... .13
FIGURA | - 6.COMPORTAMIENTO DESEADQ DE LA CONEXION PROPUESTA .eereierieirieimmrerurtisreinetinisiinntieissessisisinssurnnsissssesssssseninsnens 14

Capitulo Il
FIGURA Il - 1. ESPECTRO DE RESPUESTA ESCALADO A Ts=0.55 PARA A) SUELOS TIPO AB, B) SUELO TIPO C, ¥ €) SUELO TIPO D (PENG LI,

FIGURA Il - 2. COMPORTAMIENTOS HISTERETICOS (PENG LI, 2005)
FIGURA 1l - 3. COMPARATIVA DE LAS DIFERENTES MEDICIONES DE LA TENDENCIA CENTRAL DE LA RELACION DE DESPLAZAMIENTOS

INELASTICOS PARA EL SISTEMA BILINEAL ELASTICO (PENG LI, 2005}, cveieiiiiirieiiiierins ittt s sbns e 25
FIGURA Il - 4. RELACION DE LAS DEMANDAS DE DEFORMACION DE SISTEMAS AUTO-CENTRANTES CON LAS DEMANDAS DE DEFORMACION DE
SISTEMAS ELASTO-PLASTICOS {PENG LI, 2005) . 1vieieieiireiiieerriierineeireceiantesstessarnesssastosneeessessssassssmsessossssssessssssaniasssessssans 26
FIGURA Il - 5. COMPARACION DE LA RELACION DE LOS DESPLAZAMIENTOS INELASTICOS DEL SISTEMA FS CON LOS SISTEMAS BILINEAL
ELASTICO (BE) Y LOS SISTEMAS ELASTO-PLASTICOS (EP) (PENG LI, 2005). ..cvvieveieiiiviniiniinieiniiicieircstteseisncaesesesansestbe s snnone 27
FIGURA Il - 6. RELACION DE LAS DEMANDAS DE DEFORMACION DE LOS SISTEMAS DE AUTO-CENTRADO CON LOS SISTEMAS ELASTO-PLASTICOS
(PENG LI, 2005}, 1eeeieeveirieiennerrieeeeersresiecomesseeesatessssssasasnsssasessssstessssssnssusssntessses isesnnsassessasssstesssensesnsasasesarsescesssnress 28
FIGURA Il - 7. DISTRIBUCION TIPICA DE LA CAPACIDAD AUTO-CENTRANTE EN UN EDIFICIO cieverervrirueerernruraiseseisisisireieisisassasasssnnesssenens 30

FIGURA Il - 8. CURVAS DE PUSHOVER PARA MURQS POSTENSADO CON DIFERENTES NIVELES DE ACERO DE POSTENSADO {KURAMA, 1996) 31

Capitulo Il

FIGURA 11l - 1. DIAGRAMA DEL MARCO CONCEPTUAL DE LA METODOLOGIA DE DISENO DE LA CONEXION PROPUESTA EN ESTE TRABAJO. .... 34
FIGURA 111 - 2. DISTORSION DE ENTRE PISO 1uvevuuetersseereerererareeeeeerenrsrisssssssrssssssssssenesssessasssssssssoretsreresiesssssssmbasissssssssomsssersssssanss 35
FIGURA 11 - 3. OBJETIVOS PARA LAS DISTORSIONES DE ENTREPISO PARA SATISFACER EL NIVEL DE DESEMPENQ DE OCUPACION INMEDIATA 37
FIGURA Il - 4. RESUMEN DE OBJETIVOS DE DESEMPERND 1.ivieiiieierirrrurerenrsioriiaiuiesssirstersetuiiistimmerrioseenstisiomisssssssnsasasassssssraraaes
FIGURA 111 - 5. CONFIGURACION TIPICA DE UNA CONEXION
FIGURA IIl - 6. FUERZAS EN LA CONEXION EN EL DESPLAZAMIENTO DE DISENO
FIGURA It - 7. DIMENSIONES Y DESPLAZAMIENTOS
FIGURA Tl = 8. FUERZAS ...vvveviuuiuesrerrerrereseeteiasaesiassssnsnsssesssamasassunsenasessseesasiommmenereeseesssssionmstsnetesestessativssvntsentessseeioraissnsunnees
FIGURA 111 -9, EJEMPLO DE ESPECTRO DE DISENIO 1iiiiivieieeerieeeererurerertnreieresssssioisisiesesssessietsaiemerestemetsarstiniaisisssnsmasasssssascarnaararens
FIGURA 1] - 10. IMAGEN DE LOS DESPLAZAMIENTOS DEL EDIFICIO. ¢1vveverererereseereraramessnsmessesieiseseresesioretstnrssnisisissnsssssssssnssnssanssnssess
FIGURA Il - 11. GRAFICA DE DISTORSIONES CUANDO NO CUMPLEN CON LOS OBJETIVOS ESTABLECIDOS ...cvvvvrermrrrmrenseranararenassnsonneseanens 47
FIGURA Il - 12. GRAFICA DE DISTORSIONES CUANDO CUMPLEN LOS OBJETIVOS
FIGURA 111 - 13. REGIONALIZACION DE VIGAS .1vuuvvveeievurreresanenesressmnreesssrenesssasecesessnestsssserssestsisiansssssstetstototvantsesessssasssasssessassarass
FIGURA Il - 14. FUERZAS ACTUANDO SOBRE LAS VIGAS .
FIGURA 11l - 15. VISTA ESQUEMATICA DEL MODELO 2D USADO PARA EL ANALISIS DE LA CONEXION ..c...viiimuieimnmncnieieinneeiesesnnnsesninanane 56
FIGURA I11 - 16. MODELO FISICO DE LA CONEXION «...vvrerreiuieaeraerreeeseennnnssisiesssnsnstnessioranenssistnessssssstosesssssnerssssanesssssssssssssnnvases
FIGURA 11l - 17. MODELO ANALITICO DE LA CONEXION
FIGURA Il - 18. ILUSTRACION DEL COMPORTAMIENTO DEL RESORTE ROTACIONAL DE ACERO DE POSTENSADO
FIGURA I}l - 19. PARAMETROS DEL MODELO HISTERETICO BI-LINEAL ELASTICO
FIGURA Il - 20. ENSAMBLADO VIGA-COLUMNA (PAMPANIN, 2001)...cccocevvrinienrnrreneenns
FIGURA Il - 21. CARACTERISTICAS FUERZA-DEFORMACION (PRIESTLEY, 1993}
FIGURA [11-22. UNION INTERIOR DE UNA VIGA = COLUMNA. ...t ceiurartateeesesaaaaanmanarnnnestensssesaassntanssestsssesasssasistbansnasenssaenonssiaenes
FIGURA IH = 23. FUERZAS EN ELPUNTO L.uvruvueecreriieriererrereueeseserennnmmresssssssssssssssssseiesststssermotetsesensrasimnesssmisisisisisisasaassasanes .
FIGURA 11 - 24. FUERZAS EN ELPUNTO 2.1vuvvetururereraerecrerseesaeserersereseresesesesestsrnmessssssissssssssisesstsseetetetnsnesiatsssssrsssrassesasensrasararaes




FIGURA Hl1 - 25. DEFINICION DEL BLOQUE DE COMPRESION EQUIVALENTE ..evrereeeriniiimreerreretesesisisiiinmmuseiessenssssisnssintenesesssssssssssnsannans 61
FIGURA 1l - 26. RELACION BILINEAL EQUIVALENTE (PRIESTLEY, 1993) ..iiiiiiiirieiciiinienessrte s er e sesresetnnees st s srbeesnes snnesnnesssnnee s 63
FIGURA [11 - 27. EJEMPLO DE UN ACELEROGRAMA (REYES, 2004 ) ......cciriireeiiiieiiiinrereieciveeessirerernissesssannenesssssnnsessannsessssssasessosas 64
FIGURA I - 28. EJEMPLO DE GRAFICA DE M VS Taoniiiiiiiriieeiiiiieieterreriererarererssssssans s s esesasasaenensesensesnresssssssrassssnsnsssesisssisssensnsons 65
FIGURA 11t - 29. EJEMPLO DE GRAFICA NIVEL VS DISTORSIONES ...c.eettierrrerrerererearararssssmieroressstasensstrereessmentsmrisisiemmrsimioatenn 65
Capitulo IV

FIGURA IV - 1. PLANTA ESTRUCTURAL, MODELO DE OFICINAS cevevevterrrrrrrnrsisisssisissmrsessessstststenietetsermmetsteesisisisistsmsmsssrreraasssers 66
FIGURA IV - 2. ELEVACION FRONTAL Y LATERAL TIPICA. MODELO DE OFICINAS ... eeierriaereeeeieeaerimiienrrereessosssesssntnnstnsscosssraraissssnnes 67
FIGURA IV - 3. ELEVACION LATERAL TIPICA DEL MARCO RESISTENTE A CARGAS LATERALES. ..ooocoriiinicieiiireinirirmrisisinensasnans 68
FIGURA IV - 4. MODELO DE OFICINAS GENERADO EN ELSAP2000ADV.V14 ...ttt ias s are 69
FIGURA IV - 5. PLANTA DONDE SE MUESTRAN LA UBICACION DE LOS MARCOS RESISTENTES A CARGAS LATERALES .....ovvvievivieiensinnnnnnennnne 70
FIGURA IV - 6. ESPECTRO DE DISERO PARA ESTRUCTURAS DE LA CATEGORIAB Y CONTS=2SY Q=1...ovmviiiieieniiiiiiiereeiiecc e 72
FIGURA IV - 7. ESPECTRO ELASTICO PARA ESTRUCTURAS DE LA CATEGORIA B Y CON TS=2S ..eviiiiiiiiiiiinininiiiineisic s iiniecesiininsens 73
FIGURA IV - 8. GRAFICA COMPARATIVA DE LOS ESPECTROS DE RESPUESTA PARA ESTRUCTURAS DE LA CATEGORIA B CONTS=25Y Q=1 .... 74
FIGURA IV - 9. OBIETIVOS DE DESEMPENO PARA ESTRUCTURA SOBRE SUELO CON PERIODO DOMINANTE DE TS=2S....oveiiuirinencinreninnnn, 75
FIGURA IV - 10. SECCION TIPICA DE LOSA CON NERVADURA DE ENTREPISO Y AZOTEA ...cevvvviiiisiriiiirrnirniireninssessssirnresssserersssesssinnnnes 76
FIGURA IV - 11. VARIACION DEL TAMARO DE LAS COLUMNAS RESPECTO A LOS NIVELES DEL EDIFICIO.cuuvviivvirieiieiiisinnnnenranerensssisisinnnnes 77
FIGURA IV - 12. CONFIGURACION TIPICA DE ENTREPISO Y AZOTEA .e1uvrvvrrurerersrarsenaasansnssessesessiseeserneesennrerssissssssssisissssarssssssssannnns 78
FIGURA IV - 13. PLANTA ESTRUCTURAL. LOSAINIVEL L, 2 3 . iiiiiiiieieen ettt tecrr e e snitnbabt e s s s smanasanas s e s e re s bannenrenanens 79
FIGURA IV - 14. PLANTA ESTRUCTURAL. LOSANIVEL G, 5Y 6. coeerrriiiiiieceieneeersiierceereie s nnntanbine e s e snesnbbnrs s e s e s e sensansnasnanenes 80
FIGURA IV - 15. PLANTA ESTRUCTURAL. LOSA NIVEL 7 Y AZOTEA.....cmiiiiiiiiis st 81
FIGURA IV - 16. DISTORSIONES DE SERVICIO TSZ2S Q=1 ..utveeieeiiirieiirienrnisiiceeiennaieesimnreessiatantesvntess et snnnteaassnnssasssnnasssanssennssns 84
FIGURA IV - 17. DISTORSIONES DE COLAPSO TS=25 Q=1 coieiiiiiiiiiiiiieieeireeseemnicrree e reesesessoiimbnnnetsteneessssesenntransaesesenensnssanntnnanns 86
FIGURA IV - 18. REGIONALIZACION DE ELEMENTOS. 1eieievreretrietererirrrirererrermisrasnssssmsrasssststesteietermeneissserssssinsssssrierssasserarsssserarennns 87
FIGURA IV - 19. NO. DE TORONES EN LOS GRUPOS DE VIGAS. +eeeererriererererrmissesssestmrereseieresssesistesimseestsemmmmmmssisssssmminsasarssssasssssness 98
FIGURA IV - 20. MODELO DE LA VIGA-COLUMNA EN EL PROGRAMA RISA = 2D ..ottt 100
FIGURA IV - 21. MODELO BILINEAL ELASTICO PARA LA CONEXION DEL GRUPO L...ociviiiiiiiiiiiiiiiniiiiiiiniiinnernrner i eeeanns 103
FIGURA IV - 22. MODELO DE LA VIGA-COLUMNA EN EL PROGRAMA RISA = 2D ..ottt e niiinine e s 105
FIGURA IV - 23. MODELO BILINEAL ELASTICO PARA LA CONEXION DEL GRUPO 2....evvrereeeiereiiniiniiniineiiencieeeserensnassnrasesssessonsnsenionens 108
FIGURA IV - 24. MODELO DE LA VIGA-COLUMNA EN EL PROGRAMA RISA = 2D ...ceerrrireeirer ittt e 110
FIGURA IV - 25. MODELO BILINEAL ELASTICO PARA LA CONEXION DEL GRUPO 3.iiiiiiiiiiiiiirnnisisiiiiciinnien e sinsasssnanressnnnnnes s ascevnnos 113
FIGURA IV - 26. AREA TRIBUTARIA CORRESPONDIENTE A CADA MARCO. ....vveveereertesrerseassessersnrssesssanessessessnesssissenesastorsesssnsessesionas 114
FIGURA IV - 27. DISTRIBUCION DE LAS MASAS SISMICAS EN EL PROGRAMA RUAUMOKO ....coooiviiiiiiiiiiiiiiren e 115
FIGURA IV - 28. AREA TRIBUTARIA PARA CARGAS GRAVITACIONALES. ...vvevvrereererreerrerresssrareessesserersersseesseossessnsssesssnssssssnssssssesnsnns 116
FIGURA IV - 29. CARGAS GRAVITACIONALES EN LOS NODOS. 1.vieeeterererererererestararursmimississistseteiaitimierininteterniissramesarasansasaseraes 117
FIGURA IV - 30. MODELO 2D DEL MARCO RESISTENTE A CARGAS LATERALES EN PROGRAMA RUAUMOKO .....ccvviiviiiiiininnneiininnnnn, 118
FIGURA 1V - 31. ACELEROGRAMA DEL SISMO DEL 85 PARA UN TST2S..c.uuurererirrreisiiieietcoinnneisinnresseitntenssssnsnnseissnnesassiessessananns 119
FIGURA IV - 32. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 1 PERTENECIENTES ALGRUPO 1 ..oonvviiviiiiniviiiiinniicniinenans 121
FIGURA IV - 33. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 2 PERTENECIENTES ALGRUPO 1 .ovnviiiiiiiiinieeni e 122
FIGURA IV - 34. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 3 PERTENECIENTES AL GRUPO 1 ....vvviieiiiviniiiiinnniee e 123
FIGURA IV - 35. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 4 PERTENECIENTES AL GRUPO 2 ....evvienrieniiieeniinraineenennecanne 124
FIGURA IV - 36. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 5 PERTENECIENTES AL GRUPO 2 ....ovvveiiririviriinnnnnescnenenans 125
FIGURA IV - 37. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 6 PERTENECIENTES AL GRUPO 2 ..oovuvirireiinniiinianreessnnnnsens 126
FIGURA IV - 38. MOMENTOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 7 PERTENECIENTES ALGRUPO 3 ...oiiiiiieniiniinerininncn s 127
FIGURA IV - 39. MOMENTQOS VS TIEMPO DE LAS CONEXIONES DEL NIVEL 2 PERTENECIENTES ALGRUPO 1 .ooiovviiiiniiiiiiiiniinniriiienns 128
FIGURA IV - 40. DISTORSIONES MAXIMAS DE ENTREPISO. 1eeeeevereririrerereresseserermesssststsrsisivisesistassietermessenmmnnnssnssssansnssssreresssssstsnens 130

Capitulo V



INDICE DE TABLAS

Capitulo |

Capitulo 1

TABLA 1l - 1.MOVIMIENTOS S{SMICOS GRAVADOS POR EL NEHRP PARA UN SUELO TIPO AB (PENG LI, 2005). ....cvvrerorviiiinnrerininnne, 21
TABLA Il - 2. MOVIMIENTOS SISMICOS GRAVADOS POR EL NEHRP PARA UN SUELO TIPO C (PENG LI, 2005). ...cvvvvveereecienrnnvreeneereaene 21
TABLA Il - 3. RESUMEN DE LOS MOVIMIENTOS SISMICOS DE LARGA DURACION (PENG LI, 2005). ..covviiirverimmiercerinececrirseeeesnnecnens 22

Capitulo 1l
TABLA 11l - 1. DISTORSIONES PERMISIBLES DE ENTREPISO tevveeeeeerereeerervessnunssrsssnsessnsnsnssssssessasemerensatsssssssanmnissssssnssssssossossrorssnsssssons 38

Capitulo IV

TABLA IV - 1. DESPLAZAMIENTOS TSZ2S Q=1 ..oiiiiiiiciiiereiitiieeenieneeeseirereeesiaeaesenareres s aiacnenennetsesonnteess iorneesssnntatssosinnessissssasass 83
TABLA IV - 2. DISTORSIONES DE SERVICIO TS=25 Q=1 .. uuuivrirereariieieiirrrnreressieeionsreraessaeeseasssosssmsseneeesenstesssesnanntosessssenesonsassisnens 84
TABLA [V - 3. DISTORSIONES DE COLAPSO TS=25 QU= L. uuuriiieieeiireieeinrninrresessiesssnranseeseeessesssossassraneeeseresesssesamstessiseensssosivssssnnes 85
TABLA IV - 4. MOMENTOS, CORTANTES Y DISTORSIONES DE DISENO DE TS=25 Q=1 ooevvriiiiiiei ittt 87
TABLA IV - 5. PROPIEDADES DE LOS MATERIALES ..eviieieuturrurriaeeeesieransresneeseesesamsmnnersenneeestesssanmmnmessissteeeeeesiomsiarssssiessesissssnssinsses 88
TABLA IV - 6. PROPIEDADES DE LOS ELEMENTOS DEL GRUPO L. ceiiiiiiiiiieirreereiriiiesaeirmmreriiiereesesersiattsesieesesesssnsnnnnnsastessssssnannsannas 99
TABLA IV - 7. RESULTADOS DEL RISA - 2D PARA EL CALCULO DE LOS DESPLAZAMIENTOS EN EL PUNTO 1 DE LA CONEXION DEL GRUPO 1100
TABLA IV - 8. M VS ROT DE LA CONEXION DEL GRUPO 1 ..uvriiiiiieriiiiriiieieieienesssrnminnrenneeesiee s sststssesenssosssssssnsassassssssossosssansnas 102
TABLA IV - 9. PROPIEDADES DE LOS ELEMENTOS DEL GRUPD 2. ceivvrreurnrvisransiisisrseressssiaiianenenststrmmmssistsissssssisiaassisisressansenens 104
TABLA IV - 10. RESULTADOS DEL RISA - 2D PARA EL CALCULO DE LOS DESPLAZAMIENTOS EN EL PUNTO 1 DE LA CONEXION DEL GRUPO 2

............................................................................................................................................................................ 105
TABLA IV -11. M VS ROT DE LA CONEXION DEL GRUPOD 2 eviiiiiirvierreriurarsrstaranmnnnssieiesissessessessiatarssiomsnesrmsisssssssssssensssmsnsnsnssasanes 107
TABLA IV - 12. PROPIEDADES DE LOS ELEMENTOS DEL GRUPO 2. .evvuuerurereranseiierasissororsstensateirerersusssariissmmissssrsieiarassissaaaasassenens 109
TABLA IV - 13. RESULTADOS DEL RISA - 2D PARA EL CALCULO DE LOS DESPLAZAMIENTOS EN EL PUNTO 1 DE LA CONEXION DEL GRUPO 3

............................................................................................................................................................................ 110
TABLA IV - 14. M VS ROT DE LA CONEXION DELGRUPO 3 .oeieieieerierverinieteneniesereeiastassiieseossssssssninssssenressossnesssransensrseraresasssen 112
TABLA IV - 15. PARAMETROS HISTERETICOS DE LAS CONEXIONES PARATS=2 Q=1 ..ouviiiiiiiiiininiiiiiieiiiiiiniccsanien e sninse s sineecsnennnns 113
TABLA IV - 16. DISTORSION DE ENTREPISO QUE CAUSA DARO EN SISTEMAS ESTRUCTURALES DE ACERO Y CONCRETO REFORZADO (REYES,

D001 ) OO O OO OO OO OO UT PO PO P PPN 120
TABLA IV = 17, RESUMEN DE LAS GRAFICAS 1vvveeeeierrersisasereaeriessiossorsrastessaeressssosaniassssssiersssisssssssiesssanssessosiesisrsrassrasrerssensasases 129
TABLA IV - 18.TABLA DE DISTORSIONES MAXIMAS DE ENTREPISO. 1vvuueunrnrssssioserererorsersreerisiseanmmmmusrmsrsruisminisisissesasaasaasaserasssranmanis 131

Capitulo V



INDICE DE ECUACIONES

Capitulo |
Capitulo Il

Capitulo lil
ECUACION Il - 1. ORDENADA DEL ESPECTRO DE ACELERACIONES PARA DISENO SISMICO, A, EXPRESADA COMO FRACCION DE LA GRAVEDAD

.............................................................................................................................................................................. 43
ECUACION HI - 2. COEFICIENTE DE ACELERACION DEL TERRENO .. uvtvvrreersirrossnenmeeemensersaiosisinenerrteesssssissssmsmetsssssesensmmsirssressrassreress 43
ECUACION (11 - 3. COEFICIENTE SISMICO 1eieieviieierrurterressereaiareesnnnnnneteseserssssseseeeseeeetessissaammmmmesssesssrsionsisiniatsssssseseeisessinsnananeres 44
ECUACION [l - 4. PERIODO CARACTERISTICO DELSUELD TA o iiiiiiiiiitiierererercmimisisisrsienieietieetaserriatetasteiestntsesssassssesssasassssaasananss 44
ECUACION 1l - 5. PERIODO CARACTERISTICO DEL SUELD TB iieiriiiierrinreeiererererenrnseseersssisieisiomsssesessssesiotetsnnnssssssstsrssassssnnsssessaes a4
ECUACION [11 = 8. COEFICIENTE K.uvvvrererrereessiesesssenssnrrrstsessassasnssarusasessssesasamestessssssssssstsassssmssntmestssssanionsssrssteesseserenansrusnsaneres 44
ECUACION HI - 7. FACTOR DE DUCTILIDAD Q +vvvveeenrereerarureeeisiseseranrunseesessnreresasessesssisstases sosssetsssoranessssststesesssnessisinnnsssinssnssnsnns 44
ECUACION 1§l - 8. FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA ...vtvrrreetersronsunrarrrrreresseseaamsmnnmmsetsssssssiemmmsnnsssssseesessiossasssananassssssersssssnsisssesesss 45
ECUACION 111 - 9. DESPLAZAMIENTO DE SERVICIO «..vuvrvreneeeesssernsrnrrrnrereressesesassreusssstsssssssanmssstnnsnssessssesiossssrnsssasersssemsnnsnesiessens 47
ECUACION ] - 10. DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO «.vvviiiateeieiesintnnnrannieeeeeaaasmnareetetassssassananmsntssntetsseiseisinssssenteasererassssnssnreeesaes 48

"ECUACION (11 = 11, LIMITE DE PERALTE DE VIGA .vvvvvevererersrunsnsnsnsansnssssssiesssssssseressssetesssstnmetasinrsrsrsmatssissisisissistasaesssrsasmessssnsnnnnns 50
ECUACION {11 - 12, LIMITE PARA ANCHO DE VIGA «1uuuurerersrereraseeeaesresserrererererersssesssssresssisisisisssesssemetstsssmmmmsmmsmssismsrsansieressses 50
ECUACION Il - 13. INCREMENTO DE ESFUEZO EN EL TORON DE POSTENSADO ENTRE EL DESPLAZAMIENTO CERO Y EL DE DISENO CUANDO LA

RESISTENCIA DEL CONCRETO Y EL GROUT SON INFINITAS. ©vvvveitreeseeieeunnrunreeeseresonssomsistmeneeeresseiossissrsnmsssssneeresssssisiassssrssrssasnsen 50
ECUACION I§1 - 14. AREA DE ACERO DE POSTENSADO ....vvevvevistersissrsesessessreosessesssrssesssssssnsenssmssassesseesnemsesotentesssanssnsontessssnssiessess 51
ECUACION 111 - 15. PARAMETRO DEL EJE NEUTRO INICIAL. 1evveeeeierererererrrenmesnrnrsrsssessssssesssissseesieiaeiemntnenssnsinssssssasensnensnsnrasssesarerens 51
ECUACION I}l - 16. ALARGAMIENTO DEL TORON DE PRESFORZADO 1..vvvverersinrenmruriieiiesissesiesinssnrnrrssssesseressnsissnsnsnersnessonnnrensiessses 51
ECUACION Il - 17.CAMBIO DE ESFUERZO DEL TORON ENTRE EL DESPLAZAMIENTO CERO Y EL DE DISENO ..vvvvviuniiaraeniiiiiennnnnenvnieceees 51
ECUACION Il - 18. ESFUERZO DEL TORON DESPUES DE LAS PERDIDAS Y EN DESPLAZAMIENTO CERO. toeioiiviiirmniereieninininianinanansasaeaees 52
ECUACTON 11 = 19 e ieeieseeeeerterbettttereeseeestsesesstsnnsaseesssassassssssssanassesesasnnsrenerestssssseeiammssisssnstessssosinemenanssessnrasssenionasonsrarans 52
ECUACION Il - 20. ESFUERZO EN EL TORON EN EL ESTADO LIMITE DE DISENO (1) cevvivvimiiniiiiiiiiniiiiiin st 52
ECUACION 11l - 21 ESFUERZO DEL TORON EN EL E STADO LIMITE DE DISENO (2).1erevereeeeieiiiinireineiecinniesiiien s et 52
ECUACION 111 - 22. FUERZA DEL TORON DE POSTENSADO EN EL ESTADO LIMITE DE DISENIO vevvvrenvrririicinieieirinene e cinrnese s nninas e 52
ECUACION 111 - 23. FUERZA EN LA VIGA DE CONCRETO EN LA UNION DE LA VIGA-COLUMNA EN EL ESTADO LIMITE DE DISENO ................. 53
ECUACION [If - 24. PROFUNDIDAD DEL BLOQUE DE ESFUERZOS DE WHITNEY (1eiiiiiiviiiriuimiuinnseisisininnierernesesesmmminiemnnnnnnnassseseresess 53
ECUAGCION = 25, 1enneeiiieeeereerreitrieseessesasssssisssasesstasssasiasasassnnsstesssesasssnsseseeeetesetsssiatnonmninassstesssssisssssssnaressssaesrerorarisnsrsenares 53
ECUACION il - 26. PARAMETRO DEL EJE NEUTRO 1uuuuuetetererereseeeererreressseseenenenissesesssrsssesssisiosesssssstetststnmnmumnsnsrssissssnesasansnsssasasass 54
ECUACION Ill - 27. MOMENTO RESISTENTE PROVISTO POR EL TORON DE PRESFUERZO EN EL ESTADO LIMITE DE DISENO ....ovviiviiirninnnnns 54
ECUACION ill - 28. CAPACIDAD DE MOMENTO DE LA VIGA EN LA UNION CON LA COLUMNA EN EL ESTADO LIMITE DE DISENO .....ccvvvininne 54
ECUACION 1= 29, .eeeieeieeiiertereetereestressossssssassasetsesseriasasssssressssassassssssaseeseeessses iosibisnmnrreestssessssssssnsenntanaresassniensenrurseensresess 54
ECUACION 11 - 30, LONGITUD DE LA ARTICULACION PLASTICA «.uverererreriririereeteseceeeseesramsisssmsssisiessesesstesssensessrssusesinnmmnnsnnonsssssseseses 55
ECUACION Il - 31. DEFORMACION DE COMPRESION EN LA LONGITUD DE LA ARTICULACION PLASTICA ..vvviiiiiiiiniiiiiniininianiensssnenenens 55
ECUACION Il - 32. RESISTENCIA DE CORTE DE LA CONEXION L..iiiiiereierererarerermeretmmermeiiasiiniisisisisiresssessarsananmsieissssssnsssssssenssssssssests 55
ECUACION Il - 33. CORTE ULTIMO EN LA INTERFAZ DE LA VIGA. .. uuuvrrrereeesaeiaammnreritieetertseeiassnatsnnssssseseressesssistuseinsiessasesansassiorses 56
ECUACION 111 - 34. MOMENTO CORRESPONDIENTE AL PUNTO L. coitiiiiiiiiieemierrereratinne i isinesiatienires s e s setsensneststesereansresssssnaransrassses 59
ECUACION Il - 35. FUERZA LATERAL CORRESPONDIENTE ALPUNTO 1 ..iiiiiiiiiiiiimmmmimierieniisin i inentiesrensrennraiarssnanasanses s esastens 60
ECUACION 11 - 36. MOMENTO EN ELPUNTO 2 .evvvvvureennnnnnnsesssssnsnrersssesasesesasessssecensestorsrsssssssssisisisesessrsasenmsmsssssmmmmrmmmmsissseseses 60
ECUACION 111 - 37. DESPLAZAMIENTO EN EL PUNTO 2 cuuvieeeeiirierrennerreessareerssesseesssssssesossssnrnsessesntntseiossssssesssanesssnnersasssuessesenes 61
ECUACION 111 - 38. ROTACION EN EL PUNTO 2 EN RADIANES L1uvuvuuvrererererrsrsrssesasasasserssesesinrernrmssesssssisieresssasessessssssnsnrnrsresenssssnssnss 61
ECUACION {11 - 39. MOMENTO DEL BLOQUE EQUIVALENTE DE COMPRESION RESPECTO AL EJE NEUTRO .uvreeeiiiniurinnenernniisaecesennnencsses 61
ECUACION Il - 40. INCREMENTO EN LA DEFORMACION DEL ACERO DE PRESFUERZO ...uvvvuiuiiisivisisininireninenrinnnnrniesisiniunamasensersasiens 62

ECUACION (11 - 41. PROFUNDIDAD DEL EJE NEUTRO 11vuuueususnseserareiasrersesesreesneeressssssstssntomensusssssssssisistsessnsastsmsnmmmnismmmnsmsnssssesssssses 62



ECUACION 111 -42. MOMENTO ENELPUNTO 3 oooiiiiiiiieieieererennseeenrennresereresanssseossrerassnssssstsarsessessssssssossnnsssssssssennrnrssessoratsesesenss 62

ECUACION 111 - 43. EXTENSION DEL TORON DE PRESFUERZO 1.vvutuuunetrrrennnnrerreceeninesesereasisssestesinistessssiiaiessresensistsrersusiorasserararsesssses 62
ECUACION 1l - 44. ROTACION APROXIMADA ...uuneieirrenaneeserestniarssessnsnssasrermernsssssesrenassssssrsrsssssetniasioietssreiaiistermrarmsierassanenserssesse 62
ECUACION LIl - 45. DESPLAZAMIENTO EN EL PUNTO 3 1ovuuuereererunneeeerernnnnrrrrerserssaasersntasssssrensnassessissisietserressssiereranarissesaserarssssess 63

Capitulo IV

Capitulo V



Capitulo |

Generalidades

1.1 INTRODUCCION

Desde la su introduccién en los afios 20’s los cédigos de construccién para sismos han apuntado a
preservar la vida y prevenir el colapso. Mas recientemente algunos codigos han apuntado a limitar los
desplazamientos laterales porque se ha visto que cuando quedan con desplazamientos residuales en los
sismos, aunque no colapsan, su reparacidon es muy cara y en ocasiones terminan por demolerlas y
volverlas a construir.

Ahora para limitar o eliminar el dafio en sistemas estructurales, y minimizar la posibilidad de perder
funcionalidad durante el sismo, algunas estructuras son disefiadas para fuerzas laterales mayores que las
que especifican los cédigos de construccién y esto lo Unico que hace es subir el costo de las cimentaciones
ya que tienen en la base una gran demanda de corte y momento. Desafortunadamente se ha visto en
recientes eventos que estas construcciones han tenido un comportamiento insatisfactorio durante largas

aceleraciones en el piso en estos edificios fuertes. Esto porque dafia a los elementos no estructurales.

Un sistema de auto centrado es atin clase de sistema especial que puede ser sometido a desplazamientos

laterales con poco o sin distorsion residual.

Durante los Gltimos 20 afios la idea del auto centrado ha adquirido gran atencién. Se han revisado y
aplicado este concepto en conexiones viga-columna (Priestley y Tao, 1993; Priestley y MacRae, 1996;
Stanton, 1997) , y también se ha extendido a las conexiones a momentos en estructuras de acero (Ricles,
2001, Christopoulos, 2002), muros de concreto prefabricado (Kurama, 1999; Rahman y Restrepo, 2000;
Holden, 2003; Perez, 2004) en columnas de puentes (Kwan y Billington, 2003; Mahin, 2004, Billington y
Yoon, 2004).

Varios comportamientos histeréticos de auto centrado han sido observados en estudios experimentales, y

varios ejemplos tipicos son mostrados a continuacién:



Priestley and
MacRae 1996

FIGURA | - 1. Ejemplos de modelos histeréticos de auto-centrado
observados en estudios experimentales previos (Peng Li, 2005)

Las nuevas clases de sistemas resistentes a fuerzas laterales pueden ofrecer ventajas
significantes respecto a las que ofrecen los sistemas convencionales.
1.- desplazamiento residual reducido en gran medida ¢ simplemente eliminado.

2.- La perdida de rigidez o fuerza es muy pequefa.

El problema es que el conocimiento actual de las demandas sismicas que tienen los sistemas estructurales
de auto centrado siguen muy limitadas. Particularmente necesitamos una mejor comprension vy
caracterizacion de varios tipos de demanda sismica asi como nuevos sistemas de auto-centrado que

resistan estas demandas sin tener desplazamientos residuales.

1.2 ANTECEDENTES

En México al igual que en muchos otros paises, un alto porcentaje de las construcciones de edificacion y
puentes peatonales y vehiculares son de concreto, sin embargo, por lo general se utilizan los sistemas
estructurales colados en sitio por encima de los prefabricados. Las estructuras de concreto coladas en sitio
tienen la desventaja un mayor tiempo de construcciéon en obra, una mayor cantidad de mano de obra y por
lo tanto en muchos casos mayores costos de construccion. Por lo que las estructuras prefabricadas, dados

sus atributos, representan una excelente opcién para la industria de la construccion.

En paises como Estados Unidos y Canadd, hasta 1994, afio en el que ocurrié el sismo de Northridge, los
ingenieros en la zona sismica de California, usualmente preferian las estructuras de acero estructural para
la construccion de edificios por su rapidez en la construccién, la reducida cantidad de mano de obra que se
requiere en campo y hasta ese afio los ingenieros estructurales creian que las estructuras de acero tenian
un mejor desempefio sismico. El sismo en cuestién, mostrd que las aparentes ventajas de las estructuras
de acero en realidad no lo eran, se generaron pérdidas por cerca de cuarenta mil millones de délares

producto de los dafios provocados (James, 1997).
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1.3 DESCRIPCION DEL SISTEMA ESTRUCTURAL PROPUESTA PARA EL ANALISIS

E! sistema consta de vigas y columnas prefabricadas y luego montadas en campo uniéndolas con un cable

que permita postensar los elementos estructurales, como se muestra en la FIGURA | - 2.

i
|
!
{
|
|
|

S

FIGURA I - 2. Sistema estructural con columnas y vigas prefabricadas con conexiones postensadas.

El sistema propuesto toma como punto de partida una conexién estructural para conectar vigas y columnas
de concreto prefabricado desarrollada en los Estados Unidos como parte del programa de investigacion
PRESSS (PREcast Seismic Structural Systems). La conexén, que recibe el nombre de conexién hibrida, se
muestra esquematicamente en la FIGURA 1 - 3. La conexion tiene barras de acero de refuerzo
convencional adheridas al concreto en la parte superior e inferior tal y como se hace en conexiones
monoliticas. Ademas del refuerzo convencional la conexién tiene torones de prefuerzo postensados en la

parte central de las vigas.

d-a/2

M =T(d-0.5a) + T4(0.5h-0.5a)

FIGURA | - 3. Conexién hibrida de concreto prefabricado
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La funcién del postensado es la de darle capacidad a corte a la conexién, aumentar la capacidad a flexion
(a momento) de la conexién asi como introducir una funcién de “auto-centrado” que disminuye las
deformaciones laterales permanentes. Pruebas experimentales y estudios analiticos han mostrado que la
conexion tiene un excelente comportamiento ante cargas laterales. Sin embargo la conexién tiene algunas
desventajas:

* Las barras de refuerzo convencional requieren de una inyeccion de grout en obra, previa a la cual
debe llevarse a cabo un sellado de la conexién y en particular del ducto que aloja a los torones de
acero de presfuerzo.

* La fluencia de las barras de refuerzo convencional disminuyen considerablemente la capacidad de
auto-centrado de la conexién.

* Las vigas y columnas en la conexion hibrida son relativamente pesadas lo que se traduce en

costos relativamente aitos de transporte de las piezas a la obra y de su montaje en obra.

* Requiere de la colocacién temporal de angulos de acero en las columnas para soportar las

trabes/vigas previo al postensado.

» Experiencia en obra de los proyectos en ios que se ha utilizado esta conexién han mostrado que el
sellado e inyeccidon de grout resulta en procesos constructivos adicionales que resultan ser
relativamente lentos sobretodo cuando se toma en cuenta los ciclos de construccién por nivel que

son deseables en la construccion moderna de edificios.

En la conexién propuesta se elimina el acero de refuerzo convencional. En las FIGURA I -4y 1 -5 se
muestra un ejemplo de las conexiones viga-columna, se aprecia que la flexion se tomara con el cable de
presfuerzo por lo que toca al cortante se tomara con la friccién en las caras de concreto de la columna y la
viga.
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M = T,(0.5h-0.5a)

FIGURA | - 4, Detalle de una conexién exterior postensada
propuesta con vigas en ambos lados.

ﬁf"\ aI — 1‘10—-
N = C_|losma
TpS

M = T,(0.5h-0.5a)

FIGURA | - 5. Detalle de una conexién exterior postensada

propuesta con viga de un solo lado

Adicionalmente la conexion tiene ménsulas de acero relativamente pequefias que quedan en el interior de
las vigas, por lo que a diferencia de las ménsulas convencionales en estructuras de concreto prefabricado

son mucho menores y no son visibles una vez montada la estructura.

El objetivo principal de esta conexidén se encuentra en que la deformacién del acero de postensado
siempre permanezca elastica y nunca pase este limite, esto se hace disefiando por medio de objetivos de
desempefio basados en desplazamientos. Al lograr estos objetivos y limitar los desplazamientos y asi su

deformacién para que no sobrepase su rango eldstico, se asegurara un comportamiento autocentrante sin
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desplazamientos residuales después de la accion de un sismo. Este comportamiento que se menciona
puede observarse en la FIGURA | - 6.

FTAFA | Sin movimbent 1T W

-
2 g
)
4
i
4

FTAPA ? Conerando movisaenton shamicos ETAPA 3 Recuperacion de by sstructurs despuss de sizmo

FIGURA | - 6.Comportamiento deseado de la conexion propuesta

1.4 JUTIFICACION

En los ultimos afos se han realizado varios proyectos de investigacion los cuales han mostrado buenos
resultados cuando las conexiones son disefiadas de forma adecuada. Durante los sismos gran parte de las
deformaciones se concentran en las uniones de los elementos prefabricados en las que no se producen
dafio estructural de consideracién lo que reduciria 1as reparaciones de las estructuras después de sismos
intensos. En estos proyectos también se ha visto que las estructuras de concreto prefabricado pueden
estar , en ocasiones, por encima de las estructuras de acero o las mismas de concreto pero coladas en
sitio en lo que respecta a su desempefio sismico. Por esas razones con esta investigacion vamos a buscar

un nuevo sistema el cual presentaria las siguientes ventajas:
=  Menor cantidad de mano de obra que una estructura de concreto colada en sitio lo cual se

traduciria en una reduccién de costo de la construccién.

= Se reduce la cantidad de acero de refuerzo que se requiere.
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= la velocidad de construcciébn es mas rapida que la conexién hibrida y significativamente mas
rapida que la construccion monolitica colada en sitio y competiria también en velocidad de
construccion con las estructuras de acero.

= Conexiones que abren y cierran cuando el sistema estructural es sometido a sismos, sin que exista
dafio o pérdida de la capacidad para tomar corte y momentos flectores.

= A diferencia de la conexién hibrida en que vigas y columnas tiene un elevado peso, en el sistema
propuesto parte del concreto de vigas y columnas se lleva a cabo en obra después del montaje, lo
que se traduce en menores costos de transporte y montaje (se requieren grias de mucho menor
capacidad). El colado de este concreto no requiere cimbra y no es parte de ia ruta critica por lo que
no tiene repercusiones en la velocidad de construccién.

= El sistema innovara 1a forma de construir edificios con elementos prefabricados, en particular en

zonas sismicas

1.5 ALCANCE

La presente investigacion desarrollara una metodologia de disefio y revision analitica de una conexién de
concreto prefabricado postensado el cual se buscara que satisfaga objetivos de desempefio de ocupacion
inmediata y de colapso asi como asegurarnos que dicha metodoiogia asegure que la conexién
permanezca siempre en el rango elastico para que de esta manera sea una estructura auto-centrante que

no tenga desplazamiento residual.
1.6 OBJETIVOS

1.6.4 GENERALES

» Desarrollar un sistema estructural innovador que compita en velocidad de construccion con las
estructuras de acero.

» Lograr que el sistema gue se propone tenga un desempefio ante cargas verticales y laterales (viento y
sismo) de alto nivel, esto es que tengan dafios minimos y que la construccion siga operando aun
cuando sea sometida a cargas laterales derivadas de la accién de un sismo esto es por medio del
acero de postensado que busca un auto centrado después de dichas cargas, lograndolo sélo si
permanece dentro del rango elastico y asi no generar desplazamientos residuales.

» Promover el uso de estructuras de concreto prefabricado en la industria de la construccién.

1.6.2 ESPECIFICOS

Crear una metodologia la cual permita el disefio y la revision analitica de una conexién de concreto
prefabricado postensado que soporte cargas accidentarles (viento y sismo) y no presente desplazamientos

residuales después de ser sometidas a dichas cargas.
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Capitulo Il

MARCO CONCEPTUAL

2.1 ANTECEDENTES DE LA EVALUACION DE LA RESPUESTA SISMICA DE SISTEMAS
ESTRUCTURALES AUTOCENTRATES

Recientemente grandes y moderados sismos han causado dafios significativos tanto en estructuras de
acero como de concreto. Con el objetivo de minimizar los dafios estructurales y no estructurales, diferentes
tipos de sistemas estructurales con capacidades auto-centrantes fueron desarrollados recientemente. Con
la finalidad de mejorar nuestra comprensién con respecto al comportamiento sismico de varios sistemas
estructurales auto-centrantes y proveer la informacién necesaria para el desarrollo de un disefio basado en
comportamiento y guia de construccion, se han generado estudios que intentan evaluar y cuantificar las

demandas sismicas sobre sistemas estructurales auto-centrantes con un marco basado en probabilistica.

Basado sobre un extensivo analisis (history) de respuesta no lineal, estudios previos investigan las
caracteristicas de las respuestas sismicas de varios sistemas auto-centrantes SDOF. Después de
examinar algunos estudios experimentales, cuatro tipos de comportamientos histeréticos son los que se
han considerado mas importantes. Ademas, los sistemas convencionales de degradacidon de rigidez y
elasto-plasticos son también incorporados para los propésitos de esta comparacién. Los resultados sobre
la demanda de desplazamientos inelasticos, los cuales son evaluados utilizando la relacién de

desplazamiento inelastico, Cg, se han también examinado

La relacién de desplazamientos ineldsticos, asi como resultados estadisticos, se han presentado y
comparado con sistemas elasto-plasticos convencionales o con sistemas histeréticos de degradacion de la
rigidez, y el efecto de varios parametros estructurales o geotécnicos, incluyendo periodos de vibracion,
relacion de esfuerzos, rigidez post-fluencia, condiciones del sitio y la fuerza del movimiento de la tierra son
totalmente examinados. Ademas, con el objetivo de proveer enfoques practicos para una rapida evaluacioén
de la demanda de desplazamientos sobre sistemas auto-centrantes durante el disefio preliminar,
ecuaciones simplificadas se han propuesto y la regresién lineal se ha utilizado. Finalmente, las
caracteristicas probabilisticas de las demandas de desplazamiento inelastico sobre sistemas auto-
centrantes SDOF se han caracterizado y cuantificado dentro de un marco simplificado y construyendo

curvas de riesgo sismico.

16



2.2 INVESTIGACIONES PREVIAS DEL SISTEMA DE AUTO-CENTRADO

* Los estudios analiticos de las demandas de desplazamiento inelasticas de los sistemas de auto-
centrado de un grado de libertad.

= Los estudios analiticos de las demandas sismicas de los sistemas de auto-centrado de multiples
grados de libertad.

» Investigacion experimental previa de los sistemas estructurales de auto-centrado.

2.2.1 ESTUDIOS ANALITICOS DE LAS DEMANDA DE DESPLAZAMIENTO DE LOS SISTEMAS DE
AUTO-CENTRADO DE UN GRADO DE LIBERTAD.

E! primer estudio fue en el afo 1969 hecho por Veletsos (Veletsos, 1969) quien estudié SDOF con 4 tipos
de comportamiento histerético sujetos a pulsos y al sismo El Centro. Y observé, quitando los casos
aislados los cuales practicamente no hubo consecuencias, que las deformaciones en los sistemas elastico
bilineales (BE) eran mayores que cualquiera de los otros sistemas, con el espectro para el sistema de
deslizamiento comprendido entre el sistema bilineal elastico y el sistema elasto-plastico (EP). El estudio
también concluyd que las deferencias entre los diferentes sistemas empiezan a ser consecuencias en los
espectros de mediana frecuencia alcanzando sus maximas diferencias en aquellas regiones de alta
frecuencia.

Con el fin de evaluar la demanda de desplazamiento de los marcos de concreto prefabricado con los
torones parcialmente embebidos, Priestley y Tao (Priestiey y Tao, 1993) compararon las demandas de
ductilidad de desplazamiento para sistemas SDOF con cuatro tipos de comportamiento histerético sujetos
a 6 movimientos sismicos. Y concluyeron que la demanda de ductilidad para sistemas elasticos bilineales
con fuerzas laterales especificados por el cédigo exceden del sistema idealizado elasto-plastico alrededor
de 38% para periodos mayores a 1.2 segundos, Priestley también establecié que ya que el sistema bilineal
elasticos es auto-centrado, este debe de ser estable para los efecto P-Delta (Priestley, 1997).

Kwan investigé la influencia de la respuesta del comportamiento histerético sismico de los sistemas
SDOF. Basado en los resultados del analisis histérico de respuesta en los 6 diferentes tipos de sistemas
histeréticos. Ella concluy6 que el promedio del valor de mg , la cual es la relacion de las factores R de los
diferentes sistemas histeréticos, es aproximadamente independiente con el periodo de vibraciéon y de la
demanda de ductilidad del sistema. Un valor de .75 fue propuesto para el factor de modificacion histerético

mg ,para sistemas elasticos bilineales (Kwan, 2001).

Desde que el comportamiento ciclico de los conexiones para disipar energia postensados para marcos de
acero fueron capturados aproximadamente por el modelo “flag-shaped” histerético, Christopoulos
(Christopoulos, 2002) investigd la respuesta sismica de los sistemas SDOF incorporando el

comportamiento histerético “Flag-shaped” sometido a 20 movimientos sismicos y mostro que la respuesta

17



elastica bilineal excedié a la del sistema elasto-plastico, y que la demanda puede bajarse incrementando el
valor de la relacion de rigidez post-fluencia o incluyendo amortiguamiento viscoso. Y también notd que para
cortos periodos y bajos niveles de resistencia o fuerza, incrementando la relacién de rigidez post-fluencia
es mas efectiva, mientras que para periodos largos y alta resistencia en los sistemas lo contrario seria
efectivo.

Billington y Kwan (Billington y Kwan , 2002) realizaron analisis no lineales es sistemas SDOF con seis tipos
de comportamiento histerético, los factores R promediados a 20 movimientos sismicos encontraron que las
menores demandas de desplazamiento estan asociadas con el sistema “Slightly degrading system”, que
estd aproximadamente 20-30% menor que el sistema elastico bilineal (BE) y también vio que el

desplazamiento demandado por el sistema “Slip system” es casi el mismo.

En un estudio reciente, Seo and Sause (Seo and Sause, 2005) presentaron las demandas de
desplazamiento del sistema “Flag-Shaped” basado en la respuesta histérica de 83 movimientos sismicos.
Y similar a las observaciones de Christopoulos en 2002 concluyeron que la demanda por ductilidad para
sistemas de auto-centrado estan alrededor del 30 o 50% por encima de aguellos que actiian con los
sistemas convencionales elasto-plastico (EP) o “Stiffness degrading”’(SD), sin embargo, la demanda por
ductilidad puede disminuirse combinando la relacion de rigidez del “post-gap-opening” y la capacidad de
disipacién de energia dentro de un rango practico.

2.2.2 LOS ESTUDIOS ANALITICOS DE LAS DEMANDAS SISMICAS DE LOS SISTEMAS DE AUTO-
CENTRADO DE MULTIPLES GRADOS DE LIBERTAD.

Comparado con la informacién disponible para los sistema de un grado de libertad, pocos resultados,
relativamente hablando, tenemos disponibles para los sistemas de multiples grados de libertad. Uno de los
primeros estudios acerca de los muros de concreto postensado no adheridos (Kurama, 1996) utilizando
elementos fibra en DRAIN-2DX para modelar la no-linealidad causada por las aperturas entre los paneles
de los muros condujo a una investigacion acerca del comportamiento no lineal de este tipo de muros bajo
cargas estaticas laterales. Mas tarde, Kurama (Kurama, 1999) desarrollé un sistema dinamico de analisis
en modelos simplificados de 6 pisos con muros estructurales, los cuales fueron sujetos a 16 movimientos
sismicos. Se observéd que el promedio de la distorsion del azotea maxima de una sistema elastico no lineal

es aproximadamente 40% mayor que aquellos que estan hechos en sitio.

Basado en estos estudios, un disefio sismico aproximado fue propuesto para muros de concreto
prefabricado postensado desadherido. Con el fin de disminuir la demanda de desplazamiento, varios tipos
de disipadores de energia fueron estudiados y sus recomendaciones de disefio fueron presentadas
(Kurama 2000, 2001, Nakaki, 1999)
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Con el fin de poder predecir y controlar la respuesta a pruebas que se hicieron a gran escala en el proyecto
del PRESSS, modelos con grandes simplificaciones fueron desarrollados para simular la respuesta de los
marcos 0 muros, basados en elemento viga — columna elasticos y resortes colocados paralelamente fueron
usados para modelar los diferentes comportamientos histeréticos (Priestley, 1999), estos modelos
simplificados fueron capturados pero los valores maximos no son precisos, especialmente en la direccién
de la respuesta de los muros.

2.2.3 ESTUDIOS EXPERIMENTALES ACERCA DE LOS SISTEMAS ESTRUCTURALES DE AUTO-
CENTRADO.

La idea de los sistemas de auto-centrado empezé en los 70°s pero fue retomada a mediado de los 90°s, en
la actualidad existen varias investigaciones experimentales de las cuales la mayoria son en las conexiones

viga columna, tanto de acero como de concreto prefabricado.

Uno de los primeros estudios en esta area, Stone (Stone, 1995) probé cuatro conexiones viga columna con
acero postensado parciaimente embebido con diferentes niveles de acero. La respuesta histerética
indicaba alta capacidad de distorsiéon y desplazamientos residuales bajos, también observé que los niveles
de los desplazamientos residuales se incrementaban por resultado de incrementar la relacion de acero.

En una prueba parecida de Priestley y MacRae (Priestley y MacRae,1996), una respuesta estable
histerética con una pequefia degradacién de resistencia se observd, y concluyé que la relacion fuerza-

desplazamiento puede ser aproximada con un modelo “origin-oriented” con perdida de rigidez.

Después en la.industria de disefio y construccién de desarrollaron varios tipos de alternativas de concreto
prefabricado que pudieran remplazar los marcos resistentes a momentos que se cuelan en sitios y como
resultado dieron diferentes disefios entre los cuales se incluye el ya conocido “Precast Hybrid Moment
Resistant Frame” (Stone, 1995; NIST, 2003). En este tipo de conexién de concreto prefabricado, el acero
de postensado no embebido se utiliza para proveer resistencia a la conexion para resistir la carga muerta,
viva o las cargas de sismo mientras que el acero parcialmente embebido se utiliza a través de la conexién
como disipador de energia bajo cargas sismicas. El comportamiento después de la fluencia es concentrado
en la conexion en lugar del final de la viga, y mas importante ain el acero de postensado provee la fuerza
restauradora la cual permite a la estructura que se vuelva a centrar sin sufrir desplazamientos residuales
después de un sismo.

2.2.2.4 LIMITACIONES DE LOS CONOCIMIENTOS ACTUALES ACERCA DEL COMPORTAMIENTO
SISMICO DE LOS SISTEMAS ESTRUCTURALES DE AUTO-CENTRADO.

* Muchos de los estudios anteriores se enfocan solo en un comportamiento histerético de auto-
centrado mientras que nunca se ha hecho un estudio sistematico de varios tipos histeréticos de

auto-centrado.
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» No existen estimaciones probabilisticas aun.
* Hay poca informacion disponible sobre las caracteristicas de auto-centrado de balanceo de
respuesta de las estructuras flexibles

2.3 ESTUDIOS DE LAS ESTIMACIONES DE LAS DEFORMACIONES MAXIMAS DE SISTEMAS
AUTOCENTRANTES DE UN GRADO DE LIBERTAD (SDOF).

2.3.1 MOVIMIENTOS DEL SUELO UTILIZADOS.

Dos conjuntos de movimientos de suelo fueron utilizados para una investigacién hecha por Ruiz-Garcia y
Miranda (Ruiz-Garcia y Miranda, 2003), el conjunto 1, consiste en 216 datos (time histories) de
aceleraciones sismicas en el estado de California en 12 diferentes sismos con magnitudes que van de los
58alos 7.7.

Todos los movimientos seleccionados fueron grabados en estaciones acelerograficas donde existe
suficiente informaciéon sobre las condiciones geotécnicas y geolégicas en el sitio que permiten la
clasificacidon de los sitios grabados de acuerdo a las recientes recomendaciones del coédigo ICBO 1997.

Todos los movimientos del suelo fueron obtenidos en sitios rocosos o firmes con un promedio de velocidad

de onda de cortante mayor que 180m/s.

Basados en las condiciones locales del sitio de la estacién, los movimientos simicos del suelo fueron
divididos dentro de tres grupos, cada uno de ellos consiste de 72 movimientos. EI primer grupo fue
obtenido de estaciones localizadas sobre roca con promedios de velocidad de onda del cortante entre 760
m/s y 1,525 m/s correspondientes al sitio clase A y B de acuerdo a las disposiciones de disefio actuales. El
segundo grupo fue obtenido en estaciones sobre suelo muy denso o roca suave con promedios de
velocidad de onda del cortante entre 360 m/s y 760 m/s (sitio clase C), mientras que el tercer grupo fue
obtenido en estaciones sobre un suelo rigido con velocidades de onda del cortante entre 180 m/s y 360
m/s (sitio clase D).

El conjunto 2 consiste en 14 datos (time histories) de aceleraciones sismicas grabados durante el sismo de
Chile de 1985 y el sismo de México de 1985. Todos ellos fueron grabados sobre sitios firmes y
relativamente tienen una gran duracion de los fuertes movimientos del suelo. Este conjunto es usado para
investigar el efecto de la duraciéon del sismo sobre las demandas de deformacién de sistemas auto-
centrantes.
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Una lista completa de todos los movimientos incluyendo aceleraciones de tierra maximas, magnitud de
sismos, tipos de sitios en la estacién, y la distancia a la proyeccion horizontal de la falla de ruptura es

reportada a continuacion:
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TABLA Ii - 1.Movimientos sismicos gravados por el NEHRP para un suelo tipo AB (Peng Li, 2005).
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TABLA Il - 2. Movimientos sismicos gravados por el NEHRP para un suelo tipo C (Peng Li, 2005).
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FIGURA Il - 1. Espectro de respuesta escalado a Ts=0.5s para a) Suelos tipo AB, b) Suelo tipo C, y c) suelo tipo D
(Peng Li, 2005).

Earthquake Station Comp. 1 PGA PGV Comp. 2 PGA PGV
(deg) (c/s?) (cm/s) (deg) (cm/s?) (cmy/s)
1985 Valparaiso  Llolleo 10 698.3 40.3 100 436.9 23.3
1985 Valparaiso ~ Mellipilla 0 673.0 342 90 518.0 40.3
1985 Valparaiso  San Felipe 80 425.1 17.8 170 303.5 16.2
1985 Valparaiso  Valparaiso 50 291.5 28.6 140 162.7 17.0
1985 Michoacan Caleta de 90 140.7 18.5 180 139.7 235
Campus
1985 Michoacan La Union 90 148.3 15.3 180 165.6 311
1985 Michoacan  Villita 90 121.5 14.0 180 125.4 24.0

TABLA Il - 3. Resumen de los movimientos sismicos de larga duracién (Peng Li, 2005).
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2.2.3.2 COMPORTAMIENTOS HISTERETICOS DE AUTO-CENTRADO

Un total de 6 tipo diferentes de histéresis se han estudiado. Entre ellos, cuatro son de auto-centrado
mientras que los dos sobrantes el EP y el SD son generalmente usados para referenciar

representativamente a las estructuras de acero convencional y a concreto reforzado.

Tipo 1 comportamiento bilineal elastico (BE)

Representa un sistema estructural sin capacidad de disipacién de energia inelastica.

Tipo 2 comportamiento “Flag-shaped” (FS) representa un sistema estructural con capacidad de auto-
centrado y con cierto nivel de capacidad de disipacién de energia.

Tipo 3 comportamiento “origin oriented” (OO0) en el cual la carga siempre ocurre a lo largo de la misma
rama bilineal pero donde la descarga siempre ocurre hacia el origen. El comportamiento sismico de
elementos de concreto postensado sin unir el acero pueden ser a menudo aproximados por este tipo de
comportamiento sélo si existen grietas muy pequefias o simplemente no existen grietas en los elementos
de concreto.

Tipo 4 es el comportamiento orientado al origen con perdida de rigidez (OOSD) y es diferente al tipo 3 en
el que vuelve a cargar a lo largo de fa ruta de descarga. Este tipo de comportamiento es similar al

comportamiento histerético de algunas conexiones viga-columna de concreto prefabricado postensado.

Tipo 5 comportamiento bilineal elasto-plastico (EP) el cual representa un sistema estructural con grandes
niveles de disipaciéon de energia, este se representa como un marco de acero convencional resistente a
momento

Tipo 6 perdida de rigidez (SD) representa un sistema estructural con un modesto nivel de disipacion de
energia inelastica y perdida de rigidez debido a dafios ciclicos, un ejempio de esto es una estructura de
concreto reforzado hecho en el sitio.

Todos los tipos a excepcion del dos (FS) estdn completamente determinados por tres parametros, la
rigidez inicial kO, el esfuerzo de fluencia Fy y la relacion de rigidez post-fluencia a. Para el sistema FS un
parametro adicional es requerido B para controlar la cantidad de capacidad de disipacién de energia

histerética del sistema, se puede notar que el sistema BE es un caso especial del FS con un p=0.
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FIGURA Il - 2. Comportamientos histeréticos (Peng Li, 2005).
2.3.3 DEMANDAS DE DESPLAZAMIENTO NO LINEAL EN UN MODELO BILINEAL ELASTICO (BE)

2.3.3.1 Tendencia central del Cg.

Para medir la Cg se han usado tres tipos de medidas, la media de la muestra, la mediana de la muestra y
la media geométrica con las siguientes férmulas:

Mediana:

1
w=3bg

Media Geométrica:
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Al usar estas tres medidas se ha podido graficar la tendencia del Cr para un sistema bilineal elastico con

dos niveles de resistencia lateral, tanto 2 como 6 que estan sujetos a 216 movimientos, éstos son del

conjunto 1.

Ca
30

25
20
15
10

05

00

— Sample mean
— (3@Ometric mean
Sample median

R=20

0.0

15 20 25
Tis]

10

05 4

00

— Sample mean
e GOOMOIriC Mmean
- Sample median

R=6.0

15 20 25 30

Tis]

FIGURA Il - 3. Comparativa de las diferentes mediciones de la tendencia central de la relacion de desplazamientos

inelasticos para el sistema bilineal elastico (Peng Li, 2005)..

La media geométrica siempre esta en medio de las otras dos medidas.

Para cortos periodos la mediana de la muestra esta muy cerca de la media geométrica.

Para periodos mayores a 1 segundo, la mediana no es sensible a la resistencia lateral ya que no se

incrementa como las otras dos indican cuando el sistema se esta debilitando.
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2.2.3.4 LA SENSIBILIDAD DE LAS DEMANDAS DE DESPLAZAMIENTO CON EL COMPORTAMIENTO
HISTERETICO

En esta seccion se presentaremos los desplazamientos inelasticos para diferentes tipos de sistemas

histeréticos y se ha investigado el efecto que estos causan a los desplazamientos inelasticos.
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FIGURA Il - 4. Relacién de las demandas de deformacion de sistemas auto-centrantes con las demandas de
deformacién de sistemas elasto-plasticos (Peng Li, 2005).

Todos los sistemas muestran tendencias similares durante todo el espectro.

En periodos cortos los desplazamientos son muy grandes, dependen mucho del periodo, del factor
R también de! tipo de sistema histerético mientras que para periodos largos (T>1 s) los
desplazamientos permanecen aproximadamente constantes con cambios en el periodo.

Los diferentes sistemas histeréticos influyen mucho en los desplazamientos inelasticos.

En la regiéon de periodos T>=0.5 s, el sistema BE tiene en promedio la mayor demanda de
desplazamientos, que, segun el mismo periodo y el mismo factor R, es aproximadamente entre
20% y 50% mayor que las demandas del sistema elasto-plastico, y es de esperarse debido a su
poca capacidad para disipar energia.
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= Como sea para sistemas con periodos chicos y con factores de resistencia relativamente menores

(R<=4)el sistema OOSD siempre tiene los desplazamientos mayores.

= Entodos los casos la demanda del sistema OO siempre esta entre OOSD y el EP.
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FIGURA Il - 5. Comparacion de la relacién de los desplazamientos inelasticos del sistema FS con los sistemas Bilineal

elastico (BE) y los sistemas elasto-pléasticos (EP) (Peng Li, 2005).

En estas graficas se puede demostrar claramente el efecto de la disipacion de energia en nuestras

demandas de desplazamiento.

* Como se esperaba la demanda de desplazamientos inelasticos decrece cuando nuestra capacidad

de disipacién de energia 3 se incrementa.

» Para periodos iguales o mayores a 0.5 s los desplazamientos inelasticos para sistema FS con =1

son menores que los que requiere el sistema EP, a pesar de la capacidad de disipacién de energia

del sistema FS-1 es solo la mitad de su contraparte del EP.
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2.2.3.5 DEMMANDAS DE DESPLAZAMIENTO EN SISTEMAS BILINEALES Y EN EL MODELO
MODIFICADO DE CLOUGH

De las graficas anteriores se puede concluir que los sistemas estructurales convencionales se
desplazan menos que la mayoria de los sistemas de auto-centrado.

Las demandas de desplazamiento de los sistemas EP son menores en los periodos cortos,
mientras que las demandas de desplazamiento de los sistemas SD son los menores en sistemas

de periodos largos.

En periodos largos la Cr del sistema EP esta entre el sistema FS-0.50 y FS-0.75.

Para poder cuantificar mas claramente la diferencia de demanda de desplazamientos inelasticos de varios

sistemas de auto-centrado, se calculd el Cr de varios sistemas EP y se grafico como se muestra a

continuacion:
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FIGURA II - 6. Relacién de las demandas de deformacion de los sistemas de auto-centrado con los sistemas elasto-

plasticos (Peng Li, 2005).
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= Se ve que todos los sistemas de auto-centrado exhiben la misma tendencia sin tomar en cuenta el
tipo de comportamiento histerético.

= Con excepcion del FS-1.00 la relacién es mayor a 1, lo cual indica que: para €l mismo nivel de
resistencia y con la misma rigidez inicial, la mayoria de los sistemas de auto-centrado tienden a
tener mayores demandas de desplazamiento que los sistema EP.

* Para periodos iguales o menores a 0.5 s, la relacion es bastante mayor a 1, lo cual significa que
todos los sistemas de auto-centrado sometidos a grandes desplazamientos que los sistemas EP
con el mismo periodo de vibraciéon y misma resistencia lateral.

= Este espectro depende mucho del periodo, de la resistencia lateral y también del tipo de
comportamiento histerético.

= EI Cr es mayor cuando se tienen sistemas con mas resistencia (menores valores de R)

= Para valores de periodo medianos y largos, la relacion permanece aproximadamente constante
con cambios en el periodo y solo depende de la resistencia lateral y del tipo de comportamiento
histerético. (Mayor para sistemas débiles y/o menos capacidad para disipar energia)

= Se debe notar que para todo el tiempo el sistema OO se deforma casi igual que el sistema FS con
=0.5, se espera que sea tal ya que ambos sistemas son auto-centrados y disipan la energia de
manera similar dentro de un ciclo

2.2.4 MODELACION DE SISTEMAS AUTOCENTRANTES DE MULTIPLES GRADOS DE LIBERTAD
(MDOF)

Las investigaciones realizadas sobre la respuesta sismica de sistemas estructurales auto-centrantes se
han enfocado principalmente sobre Sistemas de un grado de libertad (SDOF) y sblo hay muy pocas

investigaciones en el area de respuesta sismica en sistemas de multiples grados de libertad (MDOF).

Uno de los primeros trabajos sobre muros de concreto post-tensionado no adherido, Kuarama (Kurama,
1996) utilizé elementos fibrosos en DRAIN-2DX para simular la no-linealidad causada por la abertura entre
los paneles del muro y condujo a investigaciones paramétricas sobre el comportamiento lateral de algunos
muros prototipo bajo cargas laterales estéticas.

Después, Kurama realizé analisis dinamicos sobre modelos muy simplificados de estructuras de seis
niveles a base de muros sujetas a 15 movimientos de suelo. Se observé que, en promedio, las
desviaciones maximas del techo del sistema elastico no-lineal fue aproximadamente 40% mas grande que
el de un muro colado en el lugar. Basados en estos estudios, un enfoque de disefio sismico fue propuesto
para muros prefabricados post-tensados no adheridos. Con la finalidad de disminuir esta excesiva

demanda de desplazamiento, algunos tipos de dispositivos disipadores de energia fueron estudiados y las
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recomendaciones de disefio correspondientes fueron presentadas (Kurama 1999, 2000, 2001; Nakaki,
1999).

Con el objetivo de evaluar las demandas sismicas de sistemas estructurales autocentrantes, modelos de
muro-marco de dos dimensiones fueron desarrollados en este estudio utilizando RUAUMOKO (Carr, 2003)
para simular la respuesta sismica de marcos estructurales de concreto reforzado fortificado con muros
estructurales postensionados no adheridos. Un gran numero de analisis dinamicos fueron realizados sobre

los modelos estructurales propuestos, sujetos a un gran numero de movimientos sismicos.

2.2.4.1 DISTRIBUCION DE LA CAPACIDAD AUTOCENTRANTE

A diferencia de los sistemas SDOF, hay mas opciones para distribuir la capacidad de auto-centrado entre
los elementos estructurales de un sistema MDOF. La FIGURA Il - 6 ilustra esquematicamente tres tipos de
sistemas estructurales con capacidades autocentrantes distribuidos entre elementos estructurales. En el
marco con conexiones de momento autocentrantes, la capacidad de autocentrante es distribuida en
algunas o todas las uniones viga-columna; mientras que en los marcos con arriostramientos autocentrantes
o con muros estructurales postensados no adheridos, la capacidad de auto-centrado es concentrada en los
arriostramientos o los muros estructurales.

Seil-centering Self-centering Sel-centering
moment conneclions bracing system structural wall
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[ [ [ ]
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FIGURA Il - 7. Distribucion tipica de la capacidad auto-centrante en un edificio

La distribuciéon de las capacidades autocentrantes entre los elementos estructurales tiene importantes
efectos sobre el comportamiento sismico de las estructuras. En particular, las estructuras marco-muro
reforzadas con un sistema de muros autocentrantes tiene significativas ventajas sobre otros sistemas,
incluyendo:

= Alta rigidez lateral.

» Simples conexiones experimentando un comportamiento en la apertura (gap opening) no lineal.
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» Pequefos dafios a la superestructura.
* Modelos simplificados.

2.2.4.2 CARACTERISTICA DE LA RESPUESTA MONOTONICA DE MUROS POST-TENSIONADOS NO
ADHERIDOS.

Como se mencioné antes, existe ya informacién valiosa con respecto al comportamiento monoténico de los
muros post-tensionados. En uno de los primeros estudios sobre muros de concreto post-tensionados,
Kurama utilizé elementos fibrosos DRAIN-2DX para simular la nolinealidad causada por la apertura entre
los paneles del muro, y condujo a investigaciones paramétricas sobre e! comportamiento lateral de estos
muros bajo cargas laterales estaticas. La FIGURA I - 8 muestra el comportamiento Pushover de varios

tipos de muros. Se resumio tal que el comportamiento Pushover es caracterizado por 4 estados claves
(Kurama, 19986).
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FIGURA Ii - 8. Curvas de pushover para muros postensado con diferentes niveles de acero de postensado (Kurama,
1996)

Los cuatro estados claves de la prueba son:
= Estado de Apertura (descompresion)
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= Estado de debilitacion

* Estado de Fluencia

* Estado de Falla
Basado sobre los resultados del analisis pushover (Kurama, 1996) y las pruebas ciclicas realizadas por
otros investigadores (Rahman y Restrepo, 2000); un estudio paramétrico fue realizado para investigar el
efecto de varios parametros estructurales sobre el comportamiento Pushover. Algunos de las mas

importantes y relevantes observaciones son resumidas a continuacion:

» Larigidez inicial de los muros esta principalmente asociada con el espesor de la seccién del muro,
y los niveles de post-tension tienen pequefios efectos sobre la rigidez inicial. Ademas, la rigidez
lateral es aproximadamente mantenida durante la carga y descarga, y la degradacién de la rigidez
puede ser descuidada.

= La rigidez laterai del muro se encuentra sin cambios cuando la apertura inicialmente ocurre en la
base de la conexidn del muro, y empieza a disminuir a medida que la abertura se desarrolla mas.
Se observé que el estado de debilitaciéon puede ser aproximado como el punto cuando la apertura
ha desarrollado arriba de % de la profundidad del muro.

» El desplazamiento del piso en el estado de fluencia es principalmente contribuido por la apertura
en la conexion base, el cual puede ser faciimente obtenido del alargamiento del acero post-
tensado.

» El desplazamiento lateral mas alla del estado de fluencia causara pérdidas de las fuerzas de pre-
esfuerzo, de tal modo que disminuira la capacidad autocentrante. Por lo tanto, el sistema de muro
serd disefiado de tal forma que el estado de fluencia no sea alcanzado por el comportamiento de la
mayoria de los niveles.

* El desplazamiento del piso en el estado de fluencia es principalmente controlado por dos
pardmetros: la posicién del acero post-tensado y el nivel de pre-esfuerzo. Con el objetivo de
aplazar la aparicién del estado de fluencia, el acero postensado debera ser colocado en el centro
del muro, y los niveles de pre-esfuerzo deberan ser lo mas bajo posibles.

s  Por lo tanto, un nuevo modelo matematico se ha propuesto para combinar las ventajas del modelo
con elemento a base de fibras y el modelo con amortiguamiento rotacional. Se espera que este
nuevo modelo no solo mantenga la simplicidad y eficiencia si no también capture con exactitud el

comportamiento sismico del sistema marco-muro.
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Capitulo 1l

METODOLOGIA DEL DISENO

3.1 CONCEPTO

La metodologia para el disefio de nuestra conexiéon post-tensada tiene como base el disefio por

desempefio por lo que se propone un procedimiento desde su fase conceptual hasta su fase final.

Esta metodologia consiste en la seleccion de esquemas de evaluacion los cuales nos permitan un
dimensionamiento y detalle de los componentes tanto estructurales, no estructurales y contenidos, de
manera que, para unos niveles de movimiento del terreno determinados, los dafios en la estructura no
deberan superar ciertos estados limite. Lo que esta metodologia nos brinda es el dimensionamiento y
disefio del sistema que nos permitira mantenernos dentro de los estados limites mencionados
anteriormente.

Considerando los aspectos que se mencionaron anteriormente, podemos ver que nuestra propuesta es un
proceso que comienza con el planteamiento inicial de un proyecto y termina cuando la estructura queda en
pie totalmente vertical sin ningun desplazamiento residual después de un evento sismico. La duracion de
este proceso incluye: Conocer los parametros que vamos a tener para disefio, después tener listos
nuestros objetivos de desemperio, la determinacién de ia conveniencia del sitio, el disefio conceptual, el
disefio preliminar, el disefio final y los chequeos correspondientes de aceptabilidad durante el disefo y la
revision del disefio. Cada paso es muy critico para el proceso y que el disefio sea exitoso. A continuacién
se muestra un diagrama del marco conceptual de la metodologia aqui propuesta. En la FIGURA Ill — 1 se

muestra un diagrama que muestra el marco conceptual de la metodologia aqui propuesta.
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FIGURA Il - 1, Diagrama del marco conceptual de la metodologia de disefio de la conexién propuesta en este trabajo.



3.2 PARAMETROS DE DISENO

Primero lo que tenemos que establecer antes de comenzar con cualquier analisis o disefio es el establecer
hacia donde vamos, por lo tanto antes de establecer nuestros objetivos necesitamos establecer con qué
vamos a llegar a esos objetivos. Para esta metodologia nos enfocaremos en el parametro de distorsion de

entrepiso, con esto nosotros podemos establecer nuestros objetivos de desempefio, podemos ejemplificar
lo que es la distorsion de entrepiso con la figura 2 que se muestra a continuacién.

I d l
/\\/ t‘":i»,,z( /‘\/ :‘l : /;4‘

) . d
Distorsion = —

FIGURA Il - 2. Distorsién de entre piso
3.3 OBJETIVOS DE DESEMPENO

En este paso es donde realizamos la seleccién de los objetivos de desemperio, estos corresponden a
expresiones de acoplamiento entre los niveles de desempefio que nosotros deseamos que tenga nuestra y
el nivel de movimiento simico esperado. Para esto nosotros debemos de conocer los diferentes niveles de
desemperio que existen en los edificios para que conociéndolos podemos escoger cual es el que nosotros
usaremos. Los niveles de desempefio en edificios proporcionan los niveles de dafio estructural y no
estructural que pueden ocurrir, en donde los diferentes niveles de dafio se determinan basandose en la
frecuencia con lo cuales estos dafios ocurren y en las consecuencias que tienen sobre los usuarios. Los
niveles de desempefios son: Operacional, Ocupacién Inmediata, Seguridad de Vida y Prevencion de
Colapso. Para nuestros objetivos de desempefios estaremos usando el nivel de Ocupacion inmediata y el
de prevencién de colapso.

3.3.1 OCUPACION INMEDIATA.

Para nuestro objetivo de Ocupacién Inmediata, el FEMA — 350 lo define de la siguiente manera:

“El nivel de desemperio estructural de Ocupacién Inmediata estd definido como el estado de desempefio

en el cual un dafio estructural limitado ocurre. Se anticipa que el dafio ocurrido es insignificante, por lo que
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no es necesario inspeccionar el edificio después del terremoto, y aunque se pueda presentar un minimo
dafo, este no requerird de reparacion. Los sistemas resistentes de fuerza lateral y vertical del edificio
conservan casi toda la rigidez y resistencia que tenian antes del sismo. El riesgo de amenaza de vida como
resultado de dafo estructural es muy bajo. Las edificaciones que se encuentran dentro de este nivel de
desempefio deben ser seguras para su ocupacion inmediata después del sismo, suponiendo que el dafio

de los componentes no estructurales es ligero y que la utilidad de sus servicios esta disponible.”

Lo que se busca al momento de satisfacer este objetivo es limitar el dafio en la estructura y que el dafio en
los elementos no estructurales sea insignificante. El tamafio de sismo que se busca para satisfacer este
objetivo es que sea un sismos frecuentes de baja intensidad. Por lo que en cuanto a las definiciones
cualitativas asociadas al estado limite de servicio lo podemos considerar satisfecho cuando los elementos
no estructurales no exhiben disminucion de su capacidad resistente y de deformacién ultima aunque exista
una perdida en su rigidez debido al agrietamiento que presentan, también podemos considerar que se
satisface este estado limite cuando los elementos no estructurales permanecen practicamente sin ningan

dafo, de manera que la estructura permanezca operable después de la excitacion sismica.

En cuanto a la cuantificacion del estado limite de servicio, se considera que los elementos estructurales
satisfacen sus criterios de desemperio mientras permanezcan elasticos, y que el dafio en los elementos no
estructurales se controla dentro de los limites bajo consideracion si a su vez se controla la distorsion
maxima de entrepiso (IDlsgr).

Para establecer un objetivo usando nuestros pardmetros de distorsiéon usamos la version actual de las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCDS) del Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal (Gobierno del Distrito Federal 2004) las cuales nos mencionan en la seccién A.4
Revision de desplazamientos laterales, lo siguiente:

“Para limitacion de dafios a elementos no estructurales las diferencias entre los desplazamientos laterales
de pisos consecutivos producidos por las fuerzas cortantes sismicas de entrepiso, calculadas para las
ordenadas espectrales reducidas segin la seccién anterior y multiplicadas por el factor Q'R/7, no
excederan 0.002 veces las diferencias de elevaciones correspondientes, salvo que no haya elementos
incapaces de soportar deformaciones apreciables, como muros de mamposteria, o éstos estén separados
de la estructura principal de manera que no sufran dafios por sus deformaciones; en tal caso, el limite en
cuestion sera de 0.004. Los valores de Q'y R se calcularan para el periodo fundamental de la estructura.”
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Por lo que nuestro objetivo para cumplir el nivel de desempefio de ocupacion inmediata depende si existen
elementos no estructurales separados o no a la estructura principal.

% 2

0.002 para cuando existan
elementos no estructurales
ligados a la estructura

Sel'ViCiD principal
s L \, y
(Ocupacion f i
] 0.004 d
In medlata) existan elgrf:nigg?ngaggces

de soportar deformaciones
apreciables ligados a la
estructura principal

FIGURA Il - 3. Objetivos para las distorsiones de entrepiso para
satisfacer el nivel de desemperio de ocupacién inmediata

3.3.2 SOBREVIVENCIA.

Para el objetivo de Sobrevivencia o prevencion del colapso el FEMA-350 nos da la siguiente definicion:

“El nivel de desempenfio estructural de Prevencidn del Colapso esta definido como el estado de dafio, en el
cual la estructura se encuentra al limite de experimentar colapso parcial o total. La estructura experimenta
dano substancial, incluyendo una degradacion significativa en la rigidez y resistencia de! sistema resistente
a fuerza lateral, grandes deformaciones laterales permanentes de la estructura y degradacién en su
capacidad de resistir cargas verticales. Sin embargo, todos los componentes del sistema resistente de
cargas gravitacionales deben continuar resistiendo su demanda de cargas gravitacionales. La reparacion
de la estructura podria ser impractica desde el punto de vista técnico y econdmico y no es segura para su

reocupacion; las réplicas posteriores al sismo pueden inducir al colapso.”

La meta a buscar con este objetivo en nuestra propuesta de conexién es el evitar el dafio estructural,
mantener la vertical de nuestro edificio y asi evitar desplazamientos residuales. Este estado limite, también
lamado limite de seguridad de vida, lo que busca es garantizar la seguridad fisica de los ocupantes de la
estructura a través de prevenir colapsos locales de elementos estructurales y no estructurales, este estado
limite implica controlar el dafio estructural estableciendo una distorsiéon maxima de seguridad (IDlggg) para
la cual usamos, al igual que para el limite anterior, la versién actual de las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo (NTCDS) del Reglamento de Construcciones para el Distrito
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Federal (Gobierno del Distrito Federal 2004) las cuales nos mencionan en la seccion A.4 Revisién de

desplazamientos laterales, lo siguiente:

“Para seguridad contra colapso, las diferencias entre los desplazamientos laterales de pisos consecutivos
producidos por las fuerzas cortantes sismicas de entrepiso, calculadas para las ordenadas espectrales
reducidas segun la seccién anterior, multiplicadas por el factor QR y divididas por las diferencias de
elevaciones correspondiente, no excederan las distorsiones de entrepiso establecidas en la tabla A.1 para

los distintos sistemas estructurales. El valor de R se calculara para el periodo fundamental de la estructura.

La tabla A.1 de las NTCDS es la que se muestra a continuacion.

Sistema estructural Distorsion
Marcos dictiles de concreto reforzado 0.030
Q=364
Marcos diictiles de acero (Q=3 6 4) 0.030
Marcos de acero o concreto con ductilidad 0.015

limitada (Q=162)

Losas planas sin muros o contravientos 0.015
Marcos de acero con contravientos 0.020
excéntricos

Marcos de acero 0 concreto con contravientos 0.015
concéntricos

Muros combinados con marcos dictiles de 0.015
concreto (Q=3)

Muros combinados con marcos de concreto 0.010
con ductilidad limitada

Q=162

Muros diafragma 0.006

TABLA Il - 1. Distorsiones permisibles de entrepiso (Gobierno del Distrito Federal, 2004).

En este estado limite se esperan fuerzas de sismos muy raros de muy alta intensidad. Por lo que
resumiendo este primer paso tenemos que establecer nuestras distorsiones que buscamos para nuestros

dos estados limite dependiendo de las caracteristicas de nuestra estructura.

{
| | |
,1 Objetivos de |
| & |

1

| desempeiio
g e
i 1
| [ {
| | )
| | Servicio | Sobrevivencia
{ |
§
\ — v §
] ; 1 I
| | 0.004 Elementos | | | .002 Elementos |
{ | noestructurales | | noestrucurales Tabla A.1 de las
| no ligados ala { | ligadosala | NTCDS

\d  estructura

|
1
estructura ]

FIGURA lll - 4. Resumen de objetivos de desempeiio
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3.4 DISENO PRELIMINAR.

3.4.1 SUPOSICIONES DE DISENO

Las siguientes suposiciones se tomaron para desarrollar las ecuaciones de disefio:

1. Las fuerzas de disefio y los desplazamientos son conocidos. Los limites de los desplazamientos
son seleccionados para poder satisfacer los objetivos que se establecieron anteriormente. Las
fuerzas podran ser obtenidas también por el disefilo basado en fuerzas o el disefio basado en
desplazamientos. Las rotaciones en las uniones son obtenidas por medio de la distorsiéon en los
entrepisos usando la geometria del sistema.

2. Las dimensiones de los elementos son conocidas. Estas se obtuvieron ya sea por el modelo
arquitectonico que se disefié primero o por calculos preliminares.

3. Las vigas son de seccion transversal constante la cual tiene acero de postensado que se
encuentra a lo todo lo largo de la viga. Cada claro del marco es de la misma distancia.

4. El acero de postensado esta desadherido a través de las columnas. Y son anclados en la cara
exterior de la ultima columna.

5. El centroide del acero de postensado esta localizado a la mitad de la seccién transversal de la
viga.

6. El acero de postensado se disefia para cuando alcance el desplazamiento de disefio el acero
comienza a fluir. Si se llegara a desear un esfuerzo de tensién menor, se puede sustituir por f,y en
las ecuaciones que se mencionaran mas adelante.

7. El grout que coloca en las caras de las vigas es reforzado con fibras para prevenir la degradacion
del mismo grout cuando se sujeta a cargas ciclicas.

8. Las propiedades de los materiales son conocidas. Las principales son:

* Laresistencia y el médulo de elasticidad del torén.

* Laresistencia del concreto.

¢ Laresistencia del grout asi como el coeficiente 1 del bloque de esfuerzos.

* El coeficiente de friccion y entre el grout y el concreto.
El coeficiente de fricciéon p entre el concreto y el grout se tomara como 0.6 hasta que se tenga una mejor
informacién.
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Refuerzo longitudinal de la columna

Acero de postensado

Grout reforzado con fibras
(El refuerzo transversal no se muestra

por claridad)

FIGURA lll - 5. Configuracién tipica de una conexién

Section A-A
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3.4.2 PROCESO DE DISENO.

Las fuerzas que actuan sobre la conexion de nuestro marco corresponde a la rotacion de disefio B4es Que

aparece en la FIGURA IlI - 6, y la ubicacion de las fuerzas estan en la FIGURA Il -7 y FIGURA It — 8.

Fuerza de compresion en el concreto
debido al postensado

\

—
L]

il

Fuerza de compresion
en el concreto.

) Corte de viga
Diagonal de compresidn en la union a

corte,

FIGURA Il - 6. Fuerzas en la conexion en el desplazamiento de disefio

FIGURA Il - 7. Dimensiones y desplazamientos
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FIGURA Il - 8. Fuerzas

Las ecuaciones usan compatibilidad de deformacién y equilibro para calcular las fuerzas y el momento que
la conexion es capaz de soportar. Esto esta representado por el estado limite que corresponde al inicio de
la fluencia en acero de postensado.

3.4.2.1 ESTABLECER LAS PROPIEDADES DE LOS MATERIALES.

Las propiedades de los materiales a usar, estas propiedades incluyen:
* La resistencia del concreto.
* Laresistencia del grout asi como su coeficiente 3.

* Laresistencia del acero de postensado asi como su médulo de elasticidad.

3.4.2.2 OBTENER LAS CARGAS Y LOS DESPLAZAMIENTOS DE DISENO.

Se calculan los momentos de disefio asi como los desplazamientos en donde el 645 €5 la rotacion en el

estado limite de diseno.

Para el calculo de las fuerzas es necesario la construccién de un espectro de disefio que esta en funcion

del periodo predominante del suelo (Ts).
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3.4.2.2.1 CONSTRUCCION DEL ESPECTRO DE DISENO.

Dentro del Apéndice A de la Norma Técnica Complementaria para Sismo del RCDF se encuentra el
procedimiento para construir los espectros de disefio sismicos. Aplicando el método dinamico es necesario
conocer el Ts del suelo conocido como el periodo del terreno.

La ordenada espectral de aceleraciones para disefio sismico serad expresada en fraccién de la gravedad de

la siguiente manera, las cudles seran calculadas hasta una vez obtenidos los distintos factores necesarios;

aﬁ+(136-ao);~; si T<T,
a={Pc; T T,<T<T,
TV
b .
cpl— | ; siT2T,
LB P(T] b

ECUACION lli - 1. Ordenada de!l espectro de aceleraciones
para disefio sismico, a, expresada como fraccién de la gravedad

Donde:
p=k+(1-k)(T/T)

B=factor de reduccién por amortiguamiento suplementario, que es igual a uno cuando se ignora la
interaccién suelo estructura.

ap= Coeficiente de aceleracion del terreno.

c= Coeficiente sismico.

k= Variable para calcular el factor de reduccion por ductilidad.

T.y To,= Periodos caracteristicos del espectro de aceleraciones.

Ts= Periodo predominante del sueio.

Q'= Factor de ductilidad.

R= Factor de sobrerresistencia.

Los siguientes coeficientes y los periodos caracteristicos del espectro de disefio se obtienen acorde al

periodo del terreno utilizando las siguientes ecuaciones:

0.1+0.15(T, -0.5); si 05<T, <155
a. =
° 10.25; si T,>1.55s

ECUACION lll - 2. Coeficiente de aceleracion del terreno
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(0.28+0.92 (T, —0.5): si 0.5<T, <155
1z si 1.5<T, €255
“Tl12-05(T, -25):  si 25<T, <355
0.7 st T, >35s
ECUACION lil - 3. Coeficiente sismico
(0.2+0.65(T, -0.5); si 05<T,<25s
S LEE si 25<T, <3255
T 1475-T,; si 325<T,<39s
0.85; si T, >39 s

ECUACION liI - 4. Periodo caracteristico del suelo Ta

1.35; si T, £1.1255
Ty =412T,: s11.125<T; <355
4.2, s1 T, >3.5s

ECUACION Il - 5. Periodo caracteristico dei suelo Tb

. 2-T,: st 05<7,<1.65s
0.35  si T, >1.65s
ECUACION Iii - 6. Coeficiente k

Una vez obtenidas las ordenadas espectrales de aceleracion se reducen por el factor de ductilidad Q' y la
sobrerresistencia R de acuerdo a las siguientes expresiones:

r B T ‘
1+(Q-1),|——: siT<T,
@ )\/—I;Ta

0=+ 1+(Q~1)¥!%§ st T, <T<T,
1+(Q-1) %‘3 si T>T,

.

ECUACION Il - 7. Factor de ductilidad Q

Para nuestro sistema estaremos usando un coeficiente de ductilidad de Q=1 porque nuestra principal

premisa es que nuestro sistema permanezca elastico y no presente ningun tipo de ductilidad.

44



La reduccion por sobrerresistencia es dado por:

10 .
st T<T,

R={1s Tz,

2: si T>T,
ECUACION lIlI - 8. Factor de sobrerresistencia

Finalmente se obtiene con lo mostrado anteriormente un espectro elastico y un espectro reducido que

puede ilustrarse un ejemplo como muestra la FIGURA Il - 9 :

Espectrode Disefio
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w2
T
831
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FIGURA Il - 9. Ejemplo de espectro de disefio

3.4.2.2.2 ANALISIS ESTRUCTURAL Y OBTENCION DE DISTORSIONES DE ENTREPISO.

Teniendo nuestro espectro de disefio lo usamos para obtener nuestras fuerzas equivalentes y realizar
nuestro analisis estructural, este paso se puede realizar utilizando un software especializado para andlisis,
con el sistema estructural utilizado y la configuracién que se habia establecido anteriormente corremos el
analisis estructural en el software antes mencionado.

El modelo debe de incluir las cargas gravitacionales con las cargas de diseflo maximas de acuerdo a la
Norma Técnica Complementaria del Distrito Federas asi como los modos de vibrar y el sismo.

Es necesario definir las combinaciones de carga, las combinaciones que usamos son !as recomendadas
por el ASCE 7-05 en el capitulo 2.
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Algo que es muy importante es lo siguiente. Basandonos en las observaciones realizadas a las
pruebas reportadas por el PRESSS (Priestley, 1999) y las recomendaciones hechas por Paulay y
Priestley (Paulay y Priestley, 1992) las rigideces de los elementos que se tomaron y que fueron usadas
fueron las siguientes:

Vigas = 0.51,

Columnas = l.OIg

En un anélisis y disefio de una construccién de concreto convencional, se requieren ajustes que deben ser
introducidos en las propiedades de rigidez, esto es para considerar los efectos de las secciones agrietadas
que nos marca el ASCE 7-02 en la seccion 9.5.5.7. para este sistema avanzado, la rigidez es reducida
todavia mas por los efectos de la apertura que se da en la junta de la unién entre viga y columna debido al
agrietamiento, pero estos ajustes son apropiados. La reduccion en la rigidez de las vigas y no en las
columnas refleja la apertura de la unién al final de las vigas sin que exista un agrietamiento significativo en
las columnas. Estos valores son diferentes a los factores que recomienda el ACI 318-02 en la seccion
10.10.1

Después de tener esto en cuenta se realiza el analisis estructural y se obtienen los desplazamientos de los

entre pisos:

FIGURA Il - 10. Imagen de los desplazamientos del edificio.

Al obtener los desplazamientos reducidos tenemos que amplificarlos por sus respectivos factores
despendiendo el estado limite que vayamos analizar. Tenemos también que tener el periodo de nuestra

estructura para asi poder encontrar esos factores.
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3.4.2.2.2.1 DISTORSIONES DE SERVICIO.

Para calcular las distorsiones de servicio segin el NTCDS seccidén A.4 usamos el factor:
Q'R

SSERVICIO = (SREDUCIDO 7

ECUACION Il - 9. Desplazamiento de servicio

Donde los factores Q'y R se calcularan para el periodo fundamental de la estructura. Estos factores son los
mismos que se mencionan en las ECUACION Il - 7 y 8 anteriormente para la construccion de nuestro
espectro de disefo.

Después de obtener los desplazamientos amplificados procedemos a calcular las distorsiones de entre
piso y revisar si cumplen con nuestro limite establecido. Se puede realiza una gréfica de nuestras
distorsiones y nuestro limite como se muestra en la FIGURA 1ll - 11.

Distorsion entrepiso

S Drstorsones

Lite

Distorsion

FIGURA lll - 11. Grafica de distorsiones cuando no cumplen con los objetivos establecidos

Si no llegaran a cumplir nuestros objetivos que establecimos inicialmente se modifican la rigideces de
nuestros elementos, lo cual significa hacer elementos mas grandes y con propiedades mayores, ya sea
con inercias mayores 0 médulos de elasticidad mas grandes aumentando la resistencia del concreto, esto
depende de la persona que se encuentre disefiando. Ya después de haber realizado los cambios se vuelve
a realizar el analisis estructural y se vuelve un proceso iterativo hasta que se obtiene una grafica como la

que se muestra a continuacion la cual cumple con los objetivos de desemperfio establecidos inicialmente.
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FIGURA Il - 12. Grafica de distorsiones cuando cumplen los objetivos

Después de haber cumplido este primer objetivo pasamos al calculo de distorsiones para seguridad contra
colapso.

3.4.2.2.2.2 DISTORSIONES DE COLAPSO.

Para calcular las distorsiones de colapso la NTCDS en su seccién A.4 inciso b) nos dice que las diferencias
entre los desplazamientos laterales de pisos consecutivos producidos por las fuerzas cortantes simicas de
entrepiso que calculamos para las ordenadas espectrales reducidas se tienen que multiplicar por el

siguiente factor:

8corapso = Orepucino@R
ECUACION lIl - 10. Desplazamiento de colapso

Donde el valor de R, igual que en la ecuacion anterior, se calcularad para el periodo fundamentas de la
estructura y la Q es el factor de comportamiento sismico.

Igual que en el calculo de distorsiones de servicio se revisara que cumplan con los objetivos de disefio
establecidos inicialmente para sobrevivencia y si no llegaran a cumplirse volveriamos al proceso iterativo

hasta cumplir con esos objetivos.
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3.4.2.2.2.3 CARGAS DE DISENO.

Después de haber cumplido con los objetivos de desempefio que fueron las distorsiones, ahora pasamos a
la obtencidén de las cargas de disefio. En este paso tenemos que regionalizar nuestros elementos, esto
depende del disefiador, comunmente se hace cada dos o tres pisos mantener las mismas dimensiones y el

mismo armado, aqui se expone un ejemplo de cémo se puede regionalizar.

Grupo 3

Grupo 2

Grupo 1

- - -
FIGURA Il - 13. Regionalizacién de vigas

Para cada grupo de vigas obtenemos los siguientes datos que nos arrojan nuestro analisis estructural:
*  Momento Maximo Mges.
* Distorsién de colapso maxima Bges.

* Cortante para la condicidén de carga viva mas carga muerta.

3.4.2.3 REVISION DE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS A DISENAR.

Las vigas se buscan que tengan el mayor peralte posible, esto es porque hace que sea menor el area de
refuerzo requerido del acero de postensado y que sean menores las fuerzas de corte en la unidn de la viga
y columna. Pero también hay que estar consiente que el tener una viga con un peralte muy grande hace
que existan grandes cambios en el esfuerzo del acero de postensado debido al alargamiento en el
desplazamiento de disefio. El peralte de la viga se tiene que escoger teniendo esas consideraciones en

mente.
Existen dos criterios con los cuales revisamos el peralte de la viga. La primera restriccion esta dentro del

ACI en la seccion 21.3.1.2 el cual limita que el peralte efectivo a un cuarto del claro libre de la viga. Este

requerimiento lo podemos bajar por razones las cuales explicaremos después.
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ECUACION Ill - 11. Limite de peralte de viga

HgS

El comentario del ACI 318, establece que la restriccion de |,/4 es necesaria para prevenir el
comportamiento que es significativamente diferente a la de las vigas mas esbeltas. Este requerimiento se
basa en la necesidad de asegurarnos una adecuada distancia entre los centros de rotacién que estan al
final de cada viga, esto con el objetivo de limitar la demanda plastica de rotacién. El centro de rotacién
debe ser tomado como el centro de la zona de la articulacién plastica. Mientras que en un marco monolitico
la distancia de la articulacién plastica es de hy, la distancia implicita entre los centros de rotacién deben ser
mas cortos que 3h,. En el sistema de postensado el centro de rotacion se encuentra justamente en donde
se une la viga con la columna, por lo que el claro libre puede ser 3h, y se sigue cumpliendo lo que es la
intencién de este requerimiento. Por eso es que en la ECUACION [l - 11 tiene esa forma.

El segundo criterio es para asegurarnos que la viga se aplasta antes de que se deslice en la unioén. Para
poder garantizar que este comportamiento ocurra es en gran medida a la cuestion de seleccionar una
relacién lo suficientemente baja entre el peralte y el claro de la viga. Una buen limite superior para la
relacion de hy,/l, puede ser obtenida tomando en cuenta la demanda y la capacidad a corte.

La viga debe satisfacer segun lo estipula la seccién 21.3.1.3 det ACI 318

by, = 0.3h,
ECUACION Il - 12, Limite para ancho de viga

Cabe recalcar que ese limite esta basado en la experiencia que se tiene en lo que es colado en sitio y no
en marcos presforzados. Esta aplicabilidad en el concreto prefabricado esta muy poco clara por lo que esa
sugerencia que se hizo anteriormente debe de ser tratada solo como una guia y no como algo obligatorio.
Si el grout en la unién queda limitado por la cara al final de la viga, las dimensiones del grout son las que
tienen que ser usadas en el disefio.

3.4.2.4 ESTABLECER CONSTANTES

Ay
Dyeo = 0.5EpB 105
puU

ECUACION Il - 13. Incremento de esfuezo en el torén de
postensado entre el desplazamiento cero y el de disefio cuando
la resistencia del concreto y el grout son infinitas.
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Esta constante tiene un significado fisico. Es el cambio de esfuerzo en el torén que debe ocurrir entre el
desplazamiento 0 y el de disefio si la viga se aplastara en su esquina. (Esto sucederia si el concreto y el
grout fueran infinitamente resistentes, cosa que en la practica es imposible por lo que el verdadero cambio
de esfuerzo es menor. Y ese esta dada mas adelante en la ECUACION Ill - 17.)

3.4.2.5 ESTIMAR EL AREA REQUERIDA DEL ACERO DE POSTENSADO.

Si suponemos que nuestro estado limite de disefic es cuando comienza la fluencia en el acero de
postensado, un estimacion inicial del area que requerimos puede ser obtenida asumiendo que la fuerza de
compresién en la viga esta localizada en 0.05hg de la cara de compresion. Esta suposicion nos lleva a un
brazo de palanca de 0.45 hy y el area del torén en:

A = Mp,des
» = (0.45h,) ,,
ECUACION Il - 14. Area de acero de postensado

3.4.2.6 ESTIMAR EL PARAMETRO DEL EJE NEUTRO, Hpes, PARA NUESTRO DESPLAZAMIENTO DE
DISENO.

La ubicacion del eje neutro es consistente con la del paso anterior y puede ser obtenida usando la
ecuaciéon que se muestra a continuacién. El valor asumido no tiene que ser exacto ya que se corregira

durante un proceso de disefio iterativo.

0.1
Ndes B,

ECUACION Il - 15. Parametro del eje neutro inicial.

3.4.2.7 CALCULAR EL ALARGAMIENTO Y EL ESFUERZO DEL TORON DE PRESFUERZO A Opes

E! valor del alargamiento del torén esta relacionado tanto con la demanda de rotacién, 8q4es , @si como la
profundidad del eje neutro.

Apz gdeshb (0-5 - ndes)
ECUACION Il - 16. Alargamiento del toron de presforzado

El cambio de esfuerzo, en la unién cuando la rotacion se incrementa de cero a Byes, €S:

A
Af, = z,,_iEv = Ay = (1 = 20ges)

ECUACION I - 17.Cambio de esfuerzo del toron
entre el desplazamiento cero y el de disefio
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El esfuerzo en el torén debe satisfacer dos limites. Primero, a Bqes, fro N0 debe ser mayor al esfuerzo de
fluencia. Y segundo, en la unién, con cero rotacién, el f,, no debe exceder el f, que es el esfuerzo maximo
permisible inicial que esta dado por 0.65f,, menos las perdidas. Este criterio puede quedar como se
muestra a continuacién.

fpo = fpy - Afp

ECUACION liI - 18. Esfuerzo del tor6n después
de las pérdidas y en desplazamiento cero.

Si: fpo 2 fpi

Donde:

fo= Esfuerzo del torébn después de las perdidas en el desplazamiento cero.

foi= Maximo esfuerzo Inicial menos las perdidas.

Entonces:
fpo = fpi
ECUACION Il - 19.
fp,des = fpo + Afp
ECUACION lll - 20. Esfuerzo en el torén en el
estado limite de disefio (1)
Sino:

f; p.des = fpy

ECUACION Ill - 21 Esfuerzo deltorbnenel e
stado limite de disefio (2)

3.4.2.8 CALCULAR LAS FUERZAS DEL TORON DE POSTENSADO Y DEL GROUT EN LA ROTACION

Opes.
Las fuerzas en los diferentes elementos son:

Fp,des = Apfp,des

ECUACION Ml - 22. Fuerza del torén de postensado
en el estado limite de disefio
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La fuerza a compresién entre el grout y el concreto, F. qes, SU puede calcular con el equilibrio de la seccion:

Fedes = p.des

ECUACION IIl - 23. Fuerza en la viga de concreto en la
unién de la viga-columna en el estado limite de disefio

* Resultante de la fuerza a compresion
Del concreto

FIGURA lll - 14. Fuerzas actuando sobre las vigas

3.4.2.9 CALCULAR LA UBICACION DE LA FUERZA DE COMPRESION Y EL EJE NEUTRO.

La profundidad del bloque equivalente de esfuerzos de Whitney (Seccion 10.2.7 del ACI 318) en el grout
esta dada por:

a — Fc,des
s 7 0.85f yby

ECUACION llI - 24. Profundidad del bloque
de esfuerzos de Whitney

La resultante de la fuerza de compresion del grout esta localizada a ageshy de la cara de compresion,
donde:

Ages

Qges = E—h_
g

ECUACION il - 25.
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El eje neutro esta localizado en nqeshy de la cara de compresion, donde:

_ Ades
Ndes = B h
1ftg

ECUACION Il - 26. Parametro del eje neutro

El valor de este parametro es comparado con el de la ecuacion 6 y los pasos del 7 al 9 son repetidos hasta
que converjan.

3.4.2.10 CALCULAR EL MOMENTO RESISTENTE DE LA SECCION.

El momento resistente es calculado tomando los momentos desde el centroide de la fuerza de compresién
provista por el acero de de postensado:

Mp,des = p,deshg [0.5 - ades]

ECUACION Il - 27. Momento resistente provisto
por el torén de presfuerzo en el estado limite de disefio

Entonces el momento resistente total esta dado por:

Mcap,beam = Mp,des

ECUACION lil - 28. Capacidad de momento de la viga
en la unién con la columna en el estado limite de disefio

Esta capacidad tiene que ser igual 0 mayor al momento de disefio, por eso:

Mcap,beam = Mdes
ECUACION Ill - 29.

Si la capacidad de momento es menor, aumentamos el acero de postensado y repetimos los pasos del 7 al
10.

3.4.2.11 CONFINAR LA REGION A COMPRESION SEGUN SEA NECESARIO.

El esfuerzo dentro de la zona de compresion de la viga puede volverse en ocasiones muy grande,
especialmente si la interfaz de rotacién o el la fuerza de presfuerzo inicial es muy grande. Este esfuerzo
existe tanto en el concreto como en el grout. Se espera que el grout se deforme inelasticamente, por esta
razon se refuerza con fibras contra el aplastamiento y su caida fuera de la unién. El concreto en la viga
tiene que ser protegido contra el aplastamiento en caso de que el grout soporte esfuerzos mayores a los de
su resistencia. Es probable que éste sea el caso, porque las dimensiones del grout proveen un buen
confinamiento.
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Ya que la deformacién en el extremo de la viga es concentrada en una sola grieta y debido a que el tendén
esta desadherido y presforzado, las secciones al final de la viga no permanecen planas. Por lo tanto, la
deformacion del concreto no puede ser evaluada estrictamente de la curvatura dentro de la longitud de la
articulacién plastica. No existe un método completamente racional que haya propuesto para evaluar la
deformacién del concreto bajo esta circunstancia.

En lugar de otras aproximaciones mas exactas, Priestley y MacRae (1996) recomiendan una longitud
equivalente de la articulacion plastica igual a 0.04l, para una conexiéon postensada desadherida. Sin
embargo, el asumir esta longitud de la articulacién plastica no toma en cuenta el nivel del presfuerzo en el
torén. Para superar esta dificultad, la longitud de la articulacién plastica se toma como una funcién de la
profundidad de la zona de compresion, Neeshy

lph = kphndeshg
ECUACION IIl - 30. Longitud de la articulacion plastica

En donde, sin ninguna validacion experimental, kon s€ toma con el valor de 1.0. esta eleccién esta hecha en
base al Principio de St. Venant (St. Venant, 1855), la cual nos dice que la perturbacién de los esfuerzos se

extingue rapidamente a distancia mayores a las de la profundidad del elemento.

El promedio de deformacién de la zona de compresién sobre la longitud de la articulacion plastica es:

- edes(ndeshb) — _B_d_eﬁ
¢ lph kph

ECUACION Il - 31. Deformacion de compresion
en la longitud de la articulacion plastica

Si esta deformacion excede la deformacion Ultima del concreto sin confinar, se espera que exista
desprendimiento del concreto y la regién a compresiéon necesita ser confinada para asegurarnos que el
concreto pueda mantener deformacién grandes sin ninguna degradacion.

3.4.2.12 CORTE EN LA INTERFACE DE LA CONEXION.

La resistencia a corte a través de la interface es proporcionada por la friccién que proporciona el cortante.
La fuerza normal que crea esta friccidn es proporcionada por el presfuerzo. Por lo tanto, la resistencia a
corte de la conexién esta dada por:

Vo = UF; ges
ECUACION Il - 32. Resistencia de corte de la conexién
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La demanda de corte correspondiente en la interfaz de 1a conexidon esta determinada por el equilibrio en la
viga.

2Mcap beam
Vu =Vupsr + L

ECUACION Il - 33. Corte ultimo en la interfaz de la viga

3.5 REVISION DEL DISENO.

3.5.1 MODELO 2D

Para realizar la revision de las conexiones que cumplan con lo objetivos de disefio que establecimos en un
principio, hacemos un analisis paso a paso con nuestro modelo, cada conexién es analizada en un modelo
de marco usando elementos resortes para modelar la conexion como se muestra en la FIGURA Il - 15.

Resorte Axial
Articulacion }
e ! Masa Sismica
™ - I s
> i ’ s
*
- -

tlementos _ __«~

tipo marco ~
-.———:i——ﬁ.——.m
st ——ePN\ON
Elementos _ . =™ 7
tipo resorte ~

= R 2 N b

FIGURA Ill - 15. Vista esquematica del modelo 2D usado para el andlisis de la conexién

Para el andlisis del comportamiento de nuestra conexién usaremos el programa RUAUMOKO (Carr,
2003), ahi concentramos la masa sismica de cada nivel en una columna ficticia como se muestra en la

figura, ésta la unimos a nuestro marco por medio de un resorte con rigidez axial infinita y con terminaciones
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en articulaciones para no generar ningin momento. Como se demostré anteriormente (Pampanin, 2001)
las vigas y las columnas de nuestro modelo son representadas por elementos viga-columna mientras que

un resorte rotacional para cada conexiéon es modelado como se muestra en la FIGURA 11l - 17.

- s o
e _,n_",__,[Zonade
compresion
g}_&&;é;;#&té»g&g{é;;gﬂé&&l!}tt#ﬁ!ioti'a&ﬁt?ﬁt&o!’&tt!
(PT)
Viga

Deformacion en el loron de
postensado

FIGURA llI - 16. Modelo fisico de la conexion

Basodts rotarunal
St posleraats

Colurma

FIGURA 1l - 17. Modelo analitico de la conexién

Para modelar el comportamiento de a conexién se utilizé el modelo bilineal elastico (Carr, 2003) el cual se
usa para definir el comportamiento ciclico de los resortes rotacionales de nuestras conexiones los cuales
representan los torones de postensado y su capacidad de recentrado de nuestros marcos. Para tomar la
influencia del agrietamiento por flexion de nuestros elementos estructurales, el momento de inercia para los
elementos viga-columna los tomamos, igual que en el analisis estructural, como una fraccién de su seccién
gruesa no agrietada. Basandonos en las observaciones reportadas en las pruebas del PRESS (Priestley,
1999) y a las recomendaciones hechas por Paulay y Priestley (Paulay y Priestley, 1992). Usamos Iy 0.5l4

para las columnas y las vigas respectivamente.
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Resorte

Momenta

Rotacion

FIGURA Il - 18. llustraciéon del comportamiento del
resorte rotacional de acero de postensado
3.5.2 PARAMETROS HISTERETICOS.

Para poder ingresar el modelo histerético mostrado anteriormente al programa RUAUMOKO (Carr, 2003)
necesitamos ciertos parametros como se muestra en la siguiente figura:

¢

+ (kc
Ii, e

FIGURA Ili - 19. Parametros del Modelo histerético Bi-lineal Elastico

Para el calculo de estos parametros seguimos las recomendaciones de Priestley y Ren Tao (Priestley
1999). Las caracteristicas tipicas de una conexién prefabricada presforzada en una unién es como se

muestra en la FIGURA Il - 21. Basados en las fuerzas y desplazamientos medidos en la punta del
ensamble de nuestra viga columna como se muestra en la FIGURA 11l - 20.

%

.

§
}
i
% l"
H

= H 3
i
Yo, "

FRme— -l BV |

FIGURA Il - 20. Ensamblado Viga-Columna (Pampanin, 2001)
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A

FIGURA Il - 21. Caracteristicas Fuerza-Deformacion (Priestley, 1993)
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FIGURA Il - 22. Uni6n interior de una viga — columna.
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Asumiendo que no existe capacidad de tensién a través de la interfaz de la viga, la respuesta no lineal
empezara en el punto 1 de la FIGURA Hll — 21. cuando la precompresion en el extremo de la fibra a
compresion se pierda y la grieta comience a propagarse como se muestra en la FIGURA il - 23 .
Asumiendo ademas que el centroide del acero de postensado se encuentra a la mitad de la cara de la viga,

el momento correspondiente es:
T:hy
M, =—
176

ECUACION Il - 34. Momento correspondiente al punto 1.
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Para una seccion rectangular, donde T; es la fuerza de presfuerzo inicial. Para las dimensiones que se

muestran en la FIGURA Il - 20 y 22 , la fuerza lateral correspondiente F sera:

2M,1
F,=———2t
(lb - hc)lc
ECUACION Il - 35. Fuerza lateral correspondiente al punto 1

FIGURA Ill - 23. Fuerzas en el punto 1

El desplazamiento correspondiente puede ser encontrado por un andlisis lineal elastico simple basado en

las secciones de los elementos no agrietadas. Cuando la grieta su ha propagado al eje centroidal

correspondiente gl punto 2 en la FIGURA lll — 24. el momento sera:

FIGURA HI - 24. Fuerzas en el punto 2
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Por lo que su desplazamiento sera igual al doble obtenido en el punto 1.

A2= 2A1
ECUACION [ll - 37. Desplazamiento en el punto 2

La rotacién en el punto dos es igual a:

ECUACION Il - 38. Rotacion en el punto 2 en radianes

Por encima de este punto, el precisar la relacién fuerza-desplazamiento es dificil de determinar, esto es
porque la deformacién del acero y la deformaciéon del concreto no estan relacionadas linealmente. Sin
embargo resulta relativamente facil determinar la fuerza y el desplazamiento en el punto 3, correspondiente
al limite de proporcionalidad en la curva esfuerzo-deformacién del acero, por lo que resulta razonable el
asumir que en esta etapa el concreto se puede aproximar a sus condiciones ultimas. Esto nos permite

utilizar el bloque de esfuerzos a compresién equivalente.

/ neutral axis

FIGURA Il - 25. Definicidn del bloque de compresion equivalente

Resulta importante hacer notar que los parametros del bloque de compresidn son bastante insensibles al
nivel de deformacion cuando la deformacién ultima se estd acercando, por lo que cualquier error que
resulte de este supuesto sera ligeramente menor. Por ejemplo, si hacemos referencia a la FIGURA Ill - 25.
el momento para el blogque de compresién equivalente respecto al eje centroidal es:

M, =af (1 -9 bef,

ECUACION il - 39. Momento del bloque equivalente de
compresion respecto al eje neutro

Como la forma del blogque de compresién cambia de las condiciones elasticas iniciales de la distribucion
lineal correspondiente a las condiciones tltimas, las cuales estan representadas en el bloque rectangular
del AC! para concretos de resistencia normal, el producto af(1-f/2) cambia solamente de 0.33 a 0.415. se

deduce que, proporcionando los parametros apropiados para las condiciones ultimas son conocidos, esta
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suposicion conducird a errores insignificantes, inclusive si el extremo de la fibra a compresién no esté
cerca de su estado uitimo de deformacion.

En el limite de proporcionalidad de la curva esfuerzo-deformacién del acero de presfuerzo, el incremento
en la deformacidn del acero sera:

1
Ae = E_S(fslp - f:ﬂ)

ECUACION lli - 40. Incremento en la deformacién del acero de presfuerzo

Donde fs, v fsison el esfuerzo en el punto de limite de proporcionalidad y el esfuerzo inicial después de las
perdidas respectivamente.

Una forma de calcular la fuerza en el punto 3 viene dada por:

r,=1, =57,

st

Igualando las fuerzas de tension y compresion, la profundidad del eje neutro es:

c= Apsfslp - T3
apbf,  apbf,
ECUACION Il - 41. Profundidad del eje neutro

Donde A, es el area total del acero de presfuerzo, su maxima capacidad de momento esta dada por:

hb BC
M; = Apsfslp (7 - 'i')

ECUACION lll - 42. Momento en el punto 3

La fuerza lateral correspondiente esta dada por la ECUACION Hi — 35. en donde sélo sustituimos M, por
M;. La extensién del toréon de presfuerzo de la columna al final de la regiéon que no esta adherid el tordn
que en nuestro caso es a la mitad de la viga :

he
Al= AES (? + x)

ECUACION lll - 43. Extension del torén de presfuerzo

La rotacién correspondiente aproximadamente sera:

A
P !

=

2
ECUACION Iil - 44. Rotacién aproximada
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Combinando las ECUACION lil - 40 y 41 y multiplicandolo por I, el desplazamiento lateral en la parte alta
es:
A=A, 5 + 61,
F,

ECUACION Il - 45. Desplazamiento en el punto 3

La relacién fuerza-deformacién descrita anteriormente puede ser conservadoramente aproximada por una
relaciéon bilineal elastica como se muestra en la FIGURA Il - 26, donde la fuerza y el desplazamiento
correspondientes al punto dos en la FIGURA Il - 21 son tomados equivalentemente como las condiciones

de fluencia.
v
4 actual
o s g
L= ;
. 1
1 AN i
/5 bilinear |
ifi !
t
Au Ay ; E
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: ¥/
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FIGURA Ill - 26. Relacion bilineal equivalente (Priestley, 1993)

Ya conociendo los valores de los momentos y las rotaciones en los puntos 2 y 3 podemos obtener los
parametros necesarios que se muestran en la FIGURA IIl - 19 para poder modelar nuestro sistema en el
programa RUAUMOKO.

3.5.3 Acelerograma.

Por ultimo lo que se necesita es un acelerograma, que es el que estaremos usando para introducirlo al
programa RUAUMOKO simulando un sismo y asi poder ver el comportamiento de nuestra estructura o

marco.

63



|l

n’l

| H\,l,l‘!i“ t' 1

“‘)i § ;l“ !' ; u‘ ;‘JL ims tkﬂd‘ ht ‘Q‘UI"JHNI T PP

f slt
III] ?iii i| | | ! | ‘

—

FIGURA Il - 27. Ejemplo de un acelerograma (Reyes, 2004)

3.5.4 RESULTADOS.

Por Ultimo con los resultados que nos arroja el programa RUAUMOKO checaremos un historial de
momento contra tiempo en el cual verificaremos que nuestra conexién no exceda el momento para el que
fue disefiado.

También checaremos las distorsiones maximas que suceden en los entrepisos y ver que cumplan con lo
que estipuld en un principio. Si al final cumplimos con estos requisitos, que en todo el historial de momento
nunca se exceda el momento de disefio y que nuestra distorsion maxima de entrepiso no sobrepase la

establecida inicialmente, se da por terminado nuestro disefio.
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Capitulo IV

CASO DE ESTUDIO PARA UN PERIODO DE SUELO DE 28

4.1 DESCRIPCION DEL PROBLEMA

El modelo estructural corresponde a un edificio de ocho niveles sometido a cargas estaticas que tiene
como base una estructuracion propuesta en base a 4 marcos resistentes a carga lateral en la parte
exterior.

Se tiene entonces como datos de entrada para el disefio preliminar lo siguiente:
1. Funcién del edificio. (Edificio para oficinas de 8 pisos de altura). Catalogado dentro del Grupo B por
ser una estructura en que se requiere un grado de seguridad convencional segun las N.T.C.D.S.
(2004).
Condicién del suelo. Se encuentra sobre un suelo con un periodo dominante de 2 segundos.
Configuracion general y plantas estructurales del edificio. El edificio tienen una configuracion
ortogonal con columnas espaciadas cada 9 metros tanto en la direccién “x” como en la direccidn

y". La edificacién divide su elevacion en 8 pisos el primer nivel de 4.1m y todos los demas de 3.1
metros de altura cada uno para un total 25.8 metros en la parte mas alta. (Figs. IV -1 a 4)
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FIGURA 1V - 1. Planta estructural. Modelo de oficinas
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Los pasos utilizados para resolver el problema fueron los siguientes:

4.2 CONSTRUCCION DEL ESPECTRO DE DISENO

Para determinar la demanda sismica que se le aplicara a la estructura usaremos el Apéndice A de las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio de Sismo, la cual nos indica que se adoptard como
ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, “a’, expresada como fraccion de la
aceleracién de la gravedad (NTCS-2004, 2004). Los datos de entrada para la seleccién de variables en la
elaboracion de los espectros serén los siguientes:

* Periodo dominante mas largo del suelo = 2.00 segundos.

»  Factor de reduccion por comportamiento sismico —ductilidad-. “Q"=1 (depende del tipo de sistema
estructural que suministra la resistencia y los detalles de dimensionamiento que se adopte, de
acuerdo al Capitulo 5, Inciso 5.5 de NTCS. 2004.). Se usa ese valor ya que como se menciond
anteriormente nuestra estructura siempre se mantendra dentro del rango elastico y no busca que
fluya en ningun momento.

s Factor de reduccién por sobre resistencia “R"=2 ( Para edificaciones del grupo B de acuerdo al
capitulo A3 de las NTCS, 2004.

Siguiendo la metodologia especificada en el apartado 3.4.2.2.1 del presente trabajo se obtuvieron los

siguientes espectros los cuales estaremos ocupando para el disefio preliminar de nuestra estructura.

Para un periodo de Ts=2s

' 2,=0.25
= c=12

* T,=1.175
. Tp=2.4

» k=0.35

. B=1
Q=1
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las cargas gravitacionales las cuales llamaremos vigas interiores. Estas dimensiones de elementos fueron

las que al final cumplieron con los objetivos de desempefio que establecimos anteriormente, esto fue

después de un proceso iterativo con el cual se iniciaron con secciones mas pequefas y se fueron

aumentando hasta que cumplieron con lo establecido. La configuracién fue la siguiente:
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FIGURA IV - 12. Configuracion tipica de entrepiso y azotea.
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4.3.2.5 COMBINACIONES DE CARGA.

las combinaciones que usamos son las recomendadas por el ASCE 7-05 en el capitulo 2 que son:

1.

o o kw0

1.4D
1.2D+1.6L
1.2D+1.0Lr+1.0Sx
1.2D+1.0Lr+1.0Sy
0.9D+1.08x
0.9D+1.08y

4.3.3 ANALISIS ESTRUCTURAL Y OBTENCION DE LAS DISTORSIONES DE ENTRE PISO Y CARGAS
DE DISENO

4.3.3.1 COMENTARIOS GENERALES AL ANALISIS ESTRUCTURAL

Para revisar el modelo y verificar el cumplimiento de los objetivos de desempefic que se
mencionaron en la seccion 4.3.2.1, utilizaremos el programa de computadora SAP2000 v14, el cual
es un producto desarrollado por Computers & Structures de la Universidad de California en
Berkeley.

Se utilizara el espectro de disefio construido en la seccién 4.2 y después obtendran los
desplazamientos que seran multiplicados por su factor correspondiente para asi obtener las
distorsiones de servicio y sobrevivencia.

Es muy importante hacer énfasis en lo siguiente, como se menciond en el capitulo anterior y por
las observaciones realizadas por el PRESS (Priestley et al. 1999) al momento de introducir las
propiedades de los elementos a nuestro programa se les agrego a las vigas un factor de reduccién
igual a 0.5 en su inercia gruesa para tomar en cuenta la reduccion en su rigidez por su

agrietamiento, esto ya se habia explicado poco mas a detalle anteriormente.

4.3.3.2 OBTENCION DE DESPLAZAMIENTOS

Los resultados que nos arroja el programa nos dice que nuestra estructura tiene un periodo fundamental

igual a:

T=0.782s
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Para nuestra combinacion mas critica la cual es:

Nos arroja la siguiente tabla:

1.2D+1.0Lr+1.0Sx

H (cm) | Ux (cm) Uy (cm)

Azotea 2580 cm 310 24.53 24.53
Nivel 7 2270 cm 310 22.65 22.65
Nivel 6 1960 cm 310 20.07 20.07
Nivel 5 1650 cm 310 16.86 16.86
Nivel 4 1340 cm 310 13.15 13.15
Nivel 3 1030 cm 310 9.19 9.19
Nivel 2 720 cm 310 5.38 5.38
Nivel 1 410 cm 310 2.13 213

Piso 410 0 0

TABLA IV - 1. Desplazamientos Ts=2s Q=1

4.3.3.3 DISTORSIONES DE SERVICIO

Para la obtencion de las distorsiones de entrepiso necesitamos multiplicar nuestros desplazamientos por el

factor :

6SERVICIO = 6REDUCIDO 7

Q'R

Donde Q’y R son valores que estan en funcion de nuestro periodo fundamental de la estructura y fueron

calculados en la construccion de nuestro espectro de disefio, para un periodo fundamental de 0.782

segundos tenemos que los valores son:

Q=1
R =2.0095

Por lo que el factor queria:

_ (1)(2.0095)

Factor = = = 0.287

83



Direccion en X
Desp.
H (cm) Serv Dist. Serv.

Azotea 310 7.04 0.001734029
Nivel 7 310 6.50 0.002391775
Nivel 6 310 5.76 0.002978182
Nivel 5 310 4.84 0.003431245
Nivel 4 310 3.78 0.003670999
Nivel 3 310 2.64 0.003527637
Nivel 2 310 1.54 0.003004885
Nivel 1 310 0.61 0.001496138

Nivel

Piso 410 0 0

TABLA IV - 2, Distorsiones de servicio Ts=2s Q=1

2500 |

2000 |

Distorsion entrepiso -x- Servicio Ts=2 Q=1

0.0010 0.0015

0.0020

0.0015
Distorsidn

0.0030 0.0035

B N e

00040

0.0045




Como se puede ver en la FIGURA IV — 16 se cumplen con los objetivos de desemperios establecidos para
servicio.

4.3.3.4 DISTORSIONES DE COLAPSO

El factor que se usara para el calculo de las distorsiones de colapso es:

Scorapso = Orepucipo@R
Donde Qy R son valores que estan en funcién de nuestro periodo fundamental de la estructura y fueron
calculados en la construccidon de nuestro espectro de disefio, para un periodo fundamental de 0.782

segundos tenemos que los valores son:

Q=1
R =2

Por lo que el factor queria:
Factor = (1)(2) = 2

Las distorsiones de entrepiso para colapso quedarian de la siguiente manera:

Direccion en X
Desp. Dist.
H (cm) Colap. Colap.
Azotea 310 49.06 0.01208
Nivel 7 310 4532 0.01666
Nivel 6 310 40.15 0.02075
Nivel 5 310 33.72 0.02391
Nivel 4 310 26.31 0.02558
Nivel 3 310 18.38 0.02458
Nivel 2 310 10.76 0.02093
Nivel 1 310 4.27 0.01042
Nivel
Piso 410 0 0

TABLA IV - 3. Distorsiones de colapso Ts=2s Q=1

85



2500

o
0.00%

0.50%

Distorsion entrepiso -x- Colapso Ts=2 Q=1

1.00% 1.50% 200% 2150%
Distorsion

- — e S— . — -

joos

350%

FIGURA IV - 17. Distorsiones de Colapso Ts=2s Q=1




----------------------------------------------------

------------------------------------------ Safiad

Grupo 2

&
%
€]
£
¥
%
3
£
%
¥
#
#
¥
]
]
]
E]
)
f)
i
H
¥
*
E
%
#
]
%
1
]
3
%
¥
E
E]
+
%
+
¥
¥
E]
¥
E]
E]
]
3

Gripo 1

2] ez 7/ A

FIGURA IV - 18. Regionalizacién de elementos.

El analisis estructural nos arroja los siguientes resultados:

Grupo Nivel Tipo M (Ton-m) VD+L (Ton) Distorsion (%)

1 3ro Exterior 625.21 16.946 2.46
2 4to0 Exterior 611.95 17.11 2.56
3 7mo Exterior 345.75 17.18 1.67

TABLA IV - 4. Momentos, cortantes y distorsiones de disefio de Ts=2s Q=1

4.3.3 DISENO DE CONEXION

Primero se establecen las propiedades de los materiales que se usaran en el disefio de la conexion, las
cuales son las que se mencionan en la TABLA IV -5

= El concreto de las vigas: Resistencia de f'c a los 28 dias.

= El grout en la interfaz de la conexién ; Resistencia de f'g a los 28 dias y tendra un parametro para
el blogue de esfuerzos a compresion B4.

= El acero de postensado: Tendra un esfuerzo de fluencia f,, y un médulo de elasticidad E,
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Notacién Valor Nota
f cviga 6 (ksi) 421.84 (kg/cm2)
fg 5.5 (ksi) 386.69 (kg/cm?2)
B 0.8
E, 29,000 (ksi) 2,038,901.89 (kg/cm?2)
Foy 240 (ksi) 16,864 (kg/cm?2) Acero de grado 270
Longitud tributaria
Desadherido del torén de
[ pu 95.35 (ft) 450 (cm) .
postensados hacia un
lado.
f ¢ columna 6 (ksi) 421.84 (kg/cm2)

TABLA IV - 5. Propiedades de los materiales

4.3.3.2 REVISION DE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS A DISENAR

Las medidas de las vigas son:
by= 100 cm
hy= 150 cm

Las cuales tienen que satisfacer las ECUACIONES Il - 11y 12

L h_900-120
V3T T3 em

by = 0.3h, = 0.3(150) = 45 cm
Los dos criterios se satisfacen.
4.3.3.2.1 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPO 1

El siguiente paso es establecer la constante del incremento del esfuerzo en el torén de postensado entre la
distorsién cero y la distorsion de disefio cuando la resistencia del concreto y del grout son infinitas y que
viene dada por la ECUACION il — 13

hy 150 kg
Bfpen = 0.5E, 057 = 0.5(2,038,901)(0.0246) 7= = 8,359.5—
U
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Ahora sigue determinar el area de acero de postensado requerida, esto lo hacemos, como se mencioné

antes, asumiendo el inicio de la fluencia en los torones de postensado y el area se con la ECUACION IIl —
14.

My ges 625(1000)(100)

= — = 2
A (0.45h,)f,,  (0.45 = 150)(16,864) 55.10cm

Aunque inicialmente nos indica que si usamos torones de 0.6 in de didmetro con 40 torones cumplimos (56
cmz) se encontr6 después que son necesarios 47 torones de postensado (65 sz) para satisfacer los

requerimientos para las vigas del grupo 1.

Lo siguiente es estimar el parametro del eje neutro para nuestro desplazamiento de disefio. Un estimado
inicial viene dado por la ECUACION Il - 15

Después de varias iteraciones, el siguiente valor para este parametro fue seleccionado:

Naes = -27

Ahora sigue calcular el alargamiento y el esfuerzo del torén en la distorsion de disefio:
Ap= O4eshy (0.5 — nges) = 0.0246(150)(0.5 — .27) = 0.849 cms

El cambio correspondiente en el esfuerzo es:

>

0.849 kg
Afy = 2 E, = My (1 — 2ge5) = m(2,038,902) = 3,845.44

pu cm?

o~

El esfuerzo en el torén debe de satisfacer dos limites, y pueden ser verificados como se muestra a
continuacion:

Se establece que: foo = foy = Af
Si: foo 2 foi
Entonces: foo = foi
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fp,des = fpo + Afp

Sino: fodes = oy

Para este disefio queda de la siguiente manera:

k

foo = foy = bf, = 16,864 — 3,845.44 = 13,018.23 —
kg

fon = fpi = 0.65(18983) = 12,338.87 —

Por lo tanto:
kg
fpo - fpi = 12,33887'6‘717

k
fodes = foo + Af, = 12,338.87 + 3,845.44 = 16,184.31;?—2

Calculamos las fuerzas en el toron de postensado y del grout en la distorsion de disefio:
Fpaes = Apfp.aes = 65(16,184.31) = 1,064,927.68 kg

La fuerza a compresion en el concreto en la distorsidn de disefio es:
FC,dES = p.des - 1,064,927.68 kg
La profundidad del blogue equivalente de esfuerzos en el grout:

F, 1,064,927.68
QAges = cdes  — =324cm
® 0.85f'4b, 0.85(386)(100)

La resultante de la fuerza de compresiéon del grout esta localizada a ageshy de la cara de compresion,
donde:

_ Ages _ 32.4 = 0108
des = Zn, T 2(150)

El eje neutro esta localizado en ngeshy de la cara de compresion, donde:
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_ Gaes _ 0108 _
Naes =B h, = 08(150)

Como se puede verificar este valor es el mismo que se dio inicialmente por lo que usaremos este resultado
para los calculos posteriores, si no llegara a ser lo suficientemente cercano al que se dio inicialmente
entraria en el proceso iterativo.

Lo siguiente es calcular el momento resistente de nuestra conexién, la cual viene dada por:
My ges = Fpaeshgl0.5 — a4e5] = 1,064,927.68(150)(0.5 — 0.108) = 626.18 ton —~ m

El momento de disefio para las vigas del Grupo 1 es de 625.21 ton-m por lo que cumple con:

Mcap,beam = Mdes

Es necesario checar si se necesita confinar o no el concreto. La longitud equivalente de la articulacién
plastica esta dada por la ECUACION Il - 30.

lon = Kprlaeshy = (1)(0.27)(150) = 40.5 cms
El promedio de la deformacién del concreto a lo largo de esta distancia:

= ades (ndes hb)

=0.0246 > 0.003 = ¢,
Lon

(4

Como la deformacion a compresion excede la deformacién ultima del concreto sin confinar, se espera que
exista desprendimiento del concreto por lo que la regién de compresion se necesita que sea confinada

para asegurar que el concreto pueda soportar grandes deformaciones sin ninguna degradacion.
Por ultimo se realiza la revisidon por corte en la interfaz de la conexién.

Vo = UF, ges = 0.6(1,064,927.68) = 638,957 kg

@V, = 0.75(638,957 kg) = 479,217 kg

La demanda de corte en la conexién es:

2M 2(625,210
capbeam _ 16,946 + _(___.)_ = 177,255kg

Vu = Vub+L + ln 780

oV, >V, OK
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4.3.3.2.2 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPO 2

Este procedimiento es exactamente el mismo que el paso anterior lo Unico que cambiaremos sera las
fuerzas de disefio, el momento como el corte y su distorsién también de disefio.

h 150 k
Afpo = 0.5E,8,5 l—b- = 0.5(2,038,901)(0.0256)m = 8,699.31 c_mg—z
pu

Ahora sigue determinar el area de acero de postensado requerida, esto lo hacemos, como se menciond
antes, asumiendo el inicio de la fluencia en los torones de postensado y el area se con la ECUACION Hil -
14.

M 611.95(1000)(100
A, = pdes  _ ( )(100) = 53.76cm?
(0.45h,)f,,  (0.45 * 150)(16,864)

De la misma manera que en la viga del Grupo 1, aunque inicialmente nos indica que si usamos torones de
0.6 in de diametro con 39 torones cumplimos (54 cm2) se encontré después que son necesarios 45 torones
de postensado (63 sz) para satisfacer los requerimientos para las vigas del grupo 2.

E parametro del eje neutro para nuestro desplazamiento de disefio. Un estimado inicial viene dado por la
ECUACION Il - 15

Escogeremos el valor de 0.262 después de varias iteraciones.

Naes = -262

Ahora sigue calcular el alargamiento y el esfuerzo del torén en la distorsion de disefio:
Bp= B40shy (0.5 — 1ge) = 0.0256(150)(0.5 — .262) = 0.910 cms

El cambio correspondiente en el esfuerzo es:

(>

0f =22 g —af (- 200 = 22 (2,038,902) = 4,124.19 7
P, T Hpett T Slaes) = TR anSS e

—
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Volveremos a verificar los dos limites:

Se establece que: foo = foy — Bfp
Si: fpo 2 fpi
Entonces: foo = foi

fp,des = fpo + Afp

Sino: fodes = foy

Para este disefio queda de la siguiente manera:

k
foo = foy — Af, = 16,864 — 4,124.19 = 12,739.482—757
kg
foo = fyi = 0.65(18,983) = 12,338.87 —%

Por lo tanto:

kg
foo =foi = 12,338.87 —

kg
fodes = fpo + Af, = 12,338.87 + 4,124.19 = 16,463.06—

Calculamos las fuerzas en el torén de postensado y del grout en la distorsién de disefio:

Fyaes = Apfoges = 65(16,184.31) = 1,037,172.83 kg
La fuerza a compresion en el concreto en la distorsion de disefio es:
Fodes = pdes = 1,037,172.83 kg

La profundidad del bloque equivalente de esfuerzos en el grout:

__Feaes _ 103717283 _ .
Ades = 0.85f b, ~ 0.85(386)(100) ~ ~ cm

La resultante de la fuerza de compresion del grout esta localizada a ageshy de la cara de compresion,

donde:
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Ages 31.55

Ages = m = m')' = 0.105

El eje neutro esta localizado en nqeshy de la cara de compresién, donde:

__ Qdes __ 0.107 _
Ndes = Bihg  0.8(150) 0.263

Como se puede verificar este valor es el mismo que se dio inicialmente por lo que usaremos este resultado
para los calculos posteriores, si no llegara a ser lo suficientemente cercano al que se dio inicialmente
entraria en el proceso iterativo.

Lo siguiente es calcular el momento resistente de nuestra conexién, la cual viene dada por:

My ges = Fpaeshgl0.5 — @gec] = 1,037,172.83 (150)(0.5 — 0.105) = 614.24 ton — m

E!l momento de disefio para las vigas del Grupo 2 es de 611.95 ton-m por lo que cumple con:

Mcap,beam 2 Mdes

Es necesario checar si se necesita confinar 0 no el concreto. La longitud equivalente de la articulacion
plastica esta dada por la ECUACION Il — 30.

lon = kpnNaeshg = (1)(0.263)(150) = 49.44 cms
El promedio de la deformacion del concreto a lo largo de esta distancia:

- edes (ndes hb)

=0.0256 > 0.003 = ¢,
Lon

[+

Igual que la viga del Grupo 1 necesita confinarse.

Por ultimo se realiza la revision por corte en la interfaz de la conexién.
Vo = uF, 405 = 0.6(1,037,172.83 ) = 622,304 kg

PV, = 0.75(622,304 kg) = 466,728 kg

La demanda de corte en la conexion es:

2M 2(611,950
Vi =Vupsr + —C“l”i‘;‘i’ﬂ =17,110 + "(W_) = 172,610 kg
n

®V, >V, OK
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4.3.3.2.2 DISENO DE LA VIGA DEL GRUPO 3

A = 0.5E,6 h = 0.5(2,038,901)(0.0167) 150 = 5,674.94 kg
fp°°_ ~Ep deslpu— . , ’ . 450— , -

Ahora sigue determinar el area de acero de postensado requerida, esto lo hacemos, como se mencioné

antes, asumiendo el inicio de la fluencia en los torones de postensado y el area se con la ECUACION Il —

14.

Myges _ 345.75(1000)(100)

A = = = 30.37cm?
P = WA5hy) S5y (045 = 150)(16,864) ~ -0-37c™

Usaremos 23 torones de postensado (32.2 cmz) para satisfacer los requerimiehtos para las vigas del grupo

3.

El parametro del eje neutro para nuestro desplazamiento de disefio. Un estimado inicial viene dado por la

ECUACION Il =15

Escogeremos el valor de 0.134 después de varias iteraciones.
Nges = 0.134

El alargamiento y el esfuerzo del torén en la distorsion de disefio:
Ap= B4eshy (0.5 = 1ge5) = 0.0167(150)(0.5 — .134) = 0.915 cms

El cambio correspondiente en el esfuerzo es:

A 0.915
Af, = 7;’1’:5,, = Bfpen(1 = 20ges) = —z5-(2,038,902) = 4,147.36

kg
cm?

Volveremos a verificar los dos limites:

Se establece que: foo = foy — Sy
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Si: fpo 2 fpi

Entonces: foo = Ji

fp,des = fpo + Afp

Sino: fodes = foy
Para este disefio queda de la siguiente manera:

k
fioo = foy — Af, = 16,864 — 4,147.36 = 12,716.31%5

kg
fro = foi = 0.65(18,983) = 12,338.87-;7;17

Por lo tanto:

kg
foo = foi = 12,338.87C—m—2

k
fodes = fpo + Of, = 12,338.87 + 4,147.36 = 16,486.23%

Calculamos las fuerzas en el toron de postensado y del grout en la distorsién de disefio:

Fpdes = Apfpaes = 65(16,486.23) = 530,856.60 kg

La fuerza a compresién en el concreto en la distorsion de disefio es:

Feges = pdes = 5\30,856.60kg

La profundidad del bloque equivalente de esfuerzos en el grout:

_ _Feaes _ 53085660 .
@aes = 585 b, 0.85(386)(100) o

La resultante de la fuerza de compresién del grout esta localizada a ageshg de la cara de compresion,

donde:

E! eje neutro esta localizado en nqeshg de la cara de compresion, donde:

Ades _ 0.054

Taes = B hy ~ 0.8(150) 0.135
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Como se puede verificar este valor es lo suficientemente cercano al inicial por lo que también podemos
seguir con nuestros calculos:

My des = Fpaeshg[0.5 — ttges] = 530,856.60(150)(0.5 — 0.054) = 355.27 ton — m

El momento de disefio para las vigas del Grupo 3 es de 345.75 ton-m por lo que cumple con:

Mcap,beam =4 Mdes

Es necesario checar si se necesita confinar o no el concreto. La longitud equivalente de la articulacion
plastica esta dada por la ECUACION Il - 30.

lpn = KprMaeshy = (1)(135)(150) = 20.19 cms
El promedio de la deformacidn del concreto a lo largo de esta distancia:

6 h
g = Octes (aeshs) =0.0167 > 0.003 = ¢,

Lon
lgual que la viga del Grupo 1 necesita confinarse.
Por ultimo se realiza la revision por corte en la interfaz de la conexién.
Vo, = UF, gos = 0.6(530,856.60) = 318,510 kg
¢V, = 0.75(318,510 kg) = 238,890 kg

La demanda de corte en la conexién es:
21‘/Icap,beam 2(345;750)

=17,110 + ————— = 107,120 kg

Vu=Vupsr + L 8.00

®V, >V, OK
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4.3.4 REVISION DEL DISENO

4.3.4.1 CALCULO DE PARAMETROS HISTERETICOS

Como se dijo en el capitulo 3.5.2 es necesario calcular los parametros que aparecen en la Fli
para poder ingresarlos al programa RUAUMOKO, Para el célculo de estos parametros ne:
propiedades de las vigas y columnas para poder calcular las propiedades de la conexion. Cal
momentos y las rotaciones que se sefialan en la FIGURA Il — 21 para poder hacer una re
equivalente como se muestra en la FIGURA Il - 25,

4.3.4.1.1 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPO 1.

Notacién | Valor | Nota
Viga
Ib(cm)= 900.00 Largo de la viga
b(cm)= 100.00 Ancho de la viga
hb(cm)= 150.00 Altura de la viga
Ib(cm4)= 28,125,000.00 Inercia de la viga
Distancia que no esta
x{cm)= 390.00 embebido el acero
No de
Torones= 47.00
Aps(cm2)= 65.80 Area del presfuerzo
fe(kg/cm2)= 421.84 resistencia del concreto
, Modulo de elasticidad del '
Es(kg/cm2)= 2,038,901.89 acero de presfuerzo
Modulo de elasticidad del ”
Ec(kg/cm2)= 310,135.03 concreto
El presfuerzo limite de
fslp(kg/cm2)= 16,863.67 proporcionalidad
El presfuerzo inicial
fsi(kg/cm2)= 12,338.87 después de las perdidas
Titkg)= 811,897.78 Fuerza del presfuerzo inicial
Columna
ic(cm)= 310.00 Longitud de la columna
b(cm)= 120.00 Ancho de la columna
hc(cm)= 120.00 Alto de la columna
Ic(cm4)= 17,280,000.00 Inercia de la columna

TABLA IV - 6. Propiedades de los elementos del Grupo 1.



£l momento correspondiente al punto 1:

_ Tihy, _ (811.9)(1.5)

M, = 3 3 = 20298ton—m

La fuerza lateral correspondiente al punto 1:

v - 2M,l,  2(202.98)(9)
YT, =kl (9-1.2)(3.1)

= 151.1ton

Para calcular el desplazamiento correspondiente a este punto se realiza un simple analisis estatico usando
las propiedades de las secciones no agrietadas, se modela en el programa RISA — 2D de la siguiente

forma.

151088kg
N ’ NG

{
iT“'["‘. ’ ™. iNd

oty
FIGURA IV - 20. Modelo de la viga-columna en el Programa RISA — 2D

Y nos arroja los siguientes resultados:

0 ¥ £ bt
Joint | shel K fem] Y [uen) Rotationr.. |
0 0 741464 |
N2 .087 g 2.014e-4
N3 087 0 -4.027e-4
N4 087 a 2014e-4 |
0 741404 |

N§ 185

TABLA IV - 7. Resultados del RISA - 2D para el
célculo de los desplazamientos en el punto 1
de la conexién del Grupo 1
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Se obtiene un desplazamiento de:
A= 0.195cm

El momento en el punto 2 es, aproximadamente:
Tihb
M, = = = 2M, = 202.98(2) = 4059ton—m

La fuerza sigue el mismo patrén:

F, = 2F, = 2(151.1) = 302.2 ton
Por lo tanto su desplazamiento sera:
Ap=2A4=2(0.195)=0.39 cm

Su rotacion en este punto es de .

6, =22 =22=0.00126Tad

I 31

Para el calculo del punto tres seran las fuerzas que se dan en su limite de proporcionalidad del acero de
postensado.

feip 16,863.67
T =T, = =T = ——m — ——
v T op 717 12,338.87

811,897.8 = 1,109,629 kg
Constantes para el célculo del bloque de esfuerzos de compresién:
B1=0.8

a =0.85

Ty 1,109,629

€= WS - 0808500 @218d) o8

El momento y la fuerza en el punto 3.

hy Bc>

My = Apefup (22— 5) = (65.8)(16,863.67) (150 (08)(38.68)

'2—— > ) =93793ton—m
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o 2Msb, _ 2(937.93)(9)
T (U -hl, T (9-15.5)3.1

El alargamiento del toron.

h — fei (h
e () <l
S

5 0.99865
g = = = 0.027 rad
[ 10 3868

698.213

F.
Dy= AZF—2+ 6l =039———~

= 698.213 ton

+x)

Por lo tanto su rotacion en el punto 3 es:

by 9.42
63 = -l? = m = 0.0304 rad

Nuestros tres puntos al graficarlos tenemos lo siguiente:

_16,863.67 — 12,338.87 (150 390
~ T 2,038,901,89 2
+0.027(310) = 9.42
M(ton-m) O(rad)
-937.93 -0.030405
-405.95 -0.001258
0 0
405.95 0.001258
937.93 0.030405

) = 0.99865 cm

TABLA IV - 8. M vs Rot de la conexiéon del Grupo 1
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;
| -4
=
-0.04
_ 405.95 = 322 677 ton —m
0™ .e01288 T rad
_ 937.93 — 405.95 _ —
™0 = 00304 —0.0012 "
18,251

r = 0.0565

= 322,677

8(rad)



El momento correspondiente al punto 1:

M,

4.3.4.1.2 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPO 2

Notacién Valor Nota
Viga
Ib(cm)= 900.00 Largo de la viga
b(cm)= 100.00 Ancho de la viga
hb(cm)= 150.00 Altura de la viga
Ib(cm4)= 28,125,000.00 Inercia de la viga
Distancia que no esta
x(cm)= 395.00 embebido el acero
No de
Torones= 45.00
Aps(cm2)= 63 Area del presfuerzo
fc(kg/cm2)= 421.84 resistencia del concreto
Médulo de elasticidad
Es(kg/cm2)= | 2,038,901.89 | del acero de presfuerzo
Modulo de elasticidad
Ec(kg/cm2)= 310,135.03 del concreto
El presfuerzo limite de
fslp(kg/cm2)= 16,863.67 proporcionalidad
El presfuerzo inicial
fsi(kg/cm2)= 12,338.87 después de las perdidas
Fuerza del presfuerzo
Ti(kg)= 777,348.94 inicial
Columna
lc(cm)= 310.00 Longitud de la columna
b{cm)= 110.00 Ancho de la columna
he(cm)= 110.00 Alto de la columna
Ic(cm4)= 12,200,833.00 Inercia de la columna

_ Tihy _ (777.35)(L5)

6 6

TABLA IV - 9. Propiedades de los elementos del Grupo 2.

=19433ton—m
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La fuerza lateral correspondiente al punto 1:

_2Myl,  2(19433)(9)

E, = = = 142.84 ton
V=Rl 9-1D@EB)

Para calcular el desplazamiento correspondiente a este punto se realiza un simple andlisis estatico usando
las propiedades de las secciones no agrietadas, se modela en el programa RISA — 2D de la siguiente

forma.

142837kg ’

e
FIGURA IV - 22, Modelo de la viga-columna en el Programa RISA - 2D

Y nos arroja los siguientes resultados;

0 e o b
Jointlabel Xfemj ¥ {emi Rotation Ir.. 1

Q 0 ~8.342e-4

N2 108 0 1.804e-4

N3 106 4 -3.807e-4

N4 108 0 1.8048-4

N5 212 0 -8.347e-4

TABLA IV - 10. Resultados del RISA - 2D para el
célculo de los desplazamientos en el punto 1
de la conexién del Grupo 2

Se obtiene un desplazamiento de:
A=0.212 cm
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El momento en el punto 2 es, aproximadamente:

T;h
M, ~ ‘T” = 2M, = 194.33(2) = 388.67 ton —m

La fuerza sigue el mismo patrén:

F, = 2F, = 2(142.84) = 285.67 ton

Por lo tanto su desplazamiento sera:

Ay=2A4=2(0.212)=0.424 cm

Su rotacion en este punto es de :

0, =22 =222 _ 000137 rad
le 310

Para el célculo del punto tres seran las fuerzas que se dan en su limite de proporcionalidad del acero de

postensado.

_fap., _ 16,863.67
T fa ' 12,33887

777,348 = 1,062,411.21 kg
Constantes para el célculo del bloque de esfuerzos de compresion:
B1=0.8

a=0.85

Ty 1,062,411.21

© = 2Bbf. - (08)(0.85)(100y(a218a) _ o 04 em

El momento y la fuerza en el punto 3.

hy, BC)

150 0.8)(37.04
M; = Apsfslp ('é' - '7 = (63)(16,863.67) ( - g__l_z

2 2

_2Mgl,  2(905.02)(9)

- = = 665.181 ¢t
b= —hor = =131 81 ton

) =905.02ton—m

106



El alargamiento del torén.

- (hc+) Fap — fﬂ( N )_16,863.67—12,338.87(150 390)_099865
=R&\T T E. \2 "*)T 7 203890189 Z = cm

A 0.99865

0= EZT—: = _12 3704 = 0.0263 rad
A A 2 46l =039 = 665.181 +0.0263(310) = 9.14
3= %2 285.67 -

Por lo tanto su rotacién en el punto 3 es:

03 = — = —— = 0.0295 rad

Nuestros tres puntos al graficarlos tenemos lo siguiente:

M(ton-m) O(rad)
-905.02 -0.02949
-388.67 -0.00137

0 0
388.67 0.00137
905.02 0.02949

TABLA IV - 11. M vs Rot de la conexién del Grupo 2
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M(Ton-m)

oo < AT
¢~ 00137 i
_ 9050238867 _ .0,
7 0.02949 - 0.00137 ~ "

_1836014
T 284172

B(rad)

0.04



4.3.4.1.3 PARAMETROS HISTERETICOS PARA LA CONEXION DEL GRUPO 3

Notacion Valor Nota
Viga
Ib(cm)= 900.00 Largo de la viga
b(cm)= 100.00 Ancho de la viga
hb(cm)= 150.00

Altura de la viga

Ib{(cm4)= 28,125,000.00 Inercia de la viga

Distancia que no esta

x(cm)= 400.00 embebido el acero
No de
Torones= 23
Aps(cm2)= 322 Area del presfuerzo
fc(kg/cm2)= 421.84

resistencia del concreto

Mddulo de elasticidad

Es(kg/cm2)= | 2,038,901.89 | del acero de presfuerzo

Modulo de elasticidad

Ec(kg/cm2)= 310,135.03 del concreto

E! presfuerzo limite de

fslp(kg/cm2)= 16,863.67 proporcionalidad
El presfuerzo inicial
fsi(kg/cm2)= 12,338.87 después de las perdidas
Fuerza del presfuerzo
Ti(kg)= 397,311 inicial
Columna
lc(ecm)= 310 Longitud de la columna
b(cm)= 100 Ancho de la columna
hc(cm)= 100 Alto de la columna
fc(cm4)= 8,333,333.33 Inercia de la columna
TABLA IV - 12, Propiedades de los elementos del Grupo 2.

El momento correspondiente al punto 1:

Tihy  (397.311)(15
M, = ‘6”=( 6)( ) _ 99.327 ton - m
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La fuerza lateral correspondiente al punto 1:

_2Myl,  2(99.327)(9)
VT — R 9-1DBD)

= 72.092 ton

Para calcular el desplazamiento correspondiente a este punto se realiza un simple analisis estatico usando

las propiedades de las secciones no agrietadas, se modela en el programa RISA — 2D de la siguiente
forma.

72092k .

%_&%
FIGURA IV - 24. Modelo de la viga-columna en el Programa RISA — 2D

Y nos arroja los siguientes resultados:

« Joint Deflections
’ Joint Label

Rotation Ir.
-52728-4
9 B0ge-§
-1.922e-4
9.6088-8
-5.777e-4

084
064
N4 B4
NG 128

-
[ R ] W} e} R £
g

TABLA IV - 13. Resultados del RISA - 2D para el
célculo de los desplazamientos en el punto 1

de la conexion del Grupo 3

Se obtiene un desplazamiento de:
A=0.129 cm
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El momento en el punto 2 es, aproximadamente:

T;h
M, ~ ‘T" = 2M, = 99.327(2) = 198.655 ton —m

La fuerza sigue el mismo patrén:

F, = 2F, = 2(72.092) = 144.185 ton
Por lo tanto su desplazamiento sera:
Ay=2A4=2(0.129)=0.258 cm

Su rotacién en este punto es de :

_ 82 _ 0258 _
0, = ey 0.00083 rad

Para el calcuio del punto tres seran las fuerzas que se dan en su limite de proporcionalidad del acero de
postensado.

foo.,  16863.67

T,=Ts = bl = o
v T 717 12,338.87

397,311 = 543,010 kg

Constantes para el célculo del blogue de esfuerzos de compresién:

B:=0.8
a=0.85
T, 543,010
€= 2Bbf. - (0.8)(0.85)(100)(421.88) 893 ¢m
El momento y la fuerza en el punto 3.
My = Apfu (hz—” _ %) = (32.2)(16,863.67) (12i° - w) = 501.89 ton — m

2M3l,  2(501.89)(9)

- - = 364277
b= hoL - @—D31 _ Jo+277ton
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El alargamiento del torén.

h ~fu (h 16,863.67 — 12,338.87 (150
A= As (?C + x) = i”’—’ffi(—ﬂ + x) = (-—- - 390) = 0.99865 cm

E 2 2,038,901,89 2
_ A _ 099865 _
6= E = %—18. . 0.178 rad

364.277

m'f‘ 0.0178(310) = 6.173

F
Ay= AZF—2+ 61, = 0.258

Por lo tanto su rotacién en el punto 3 es:

A, 6173
63 = "l—c- = W = 0.0199 rad

Nuestros tres puntos al graficarlos tenemos lo siguiente:

M(ton-m) O(rad)
-501.89 -0.019914
-198.66 -0.000832

0 0
198.66 0.000832
501.89 0.019914

TABLA IV - 14. M vs Rot de la conexién del Grupo 3

112



M{Ton-m)

-0.03

FIGURA IV - 25. Modelo Bilineal elastico para la conexién del Grupo 3

600

600

8(rad)

Para obtener los valores de los parametros k, ¥y r que se muestran en la FIGURA Il — 19 se utiliza la
geometria.
k. = 198.66 = 238.605 ton —m

°~.000832 T rad

501.89 — 198.66

= =15
¢ 0.019914 — 0.000832

rk

158919

o — g
7 338,605 0.06657

Con eso se concluye el célculo de los parametros histeréticos de la conexion del grupo 3.

En la TABLA IV — 15 se muestra el resumen del calculo de los parametros histeréticos.

,891.9

Grupo ko (ton-m)/rad r
1 322,677 0.0565
2 284,172 0.0646
3 238,695 0.06657

TABLA IV - 15, Parametros Histeréticos de las

conexiones para Ts=2 Q=1
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4.3.4.2 MODELO 2D EN EL PROGRAMA RUAUMOKO

Para el modelado de nuestro sistema usaremos un marco resistente a cargas laterales como se muestra a

en la FIGURA lll = 15. Para eso necesitamos definir las propiedades de los resortes, que ya se hizo en

taremos modelando con la columna

{smica que es

.

también necesitamos calcular la masa s

anteriormente

ficticia que estara a un lado en nuestro modelo ya que como sabemos, las fuerzas sismicas estan en

funcion de la masa y como lo que se busca con este modelo es que los marcos que nos encontramos

, tenemos que modelarlas con el area tributaria correspondiente

ismicas

.

disefdando absorban las cargas s

de todo el entrepiso para que los dos marcos sean los que resistan dichas cargas.

4.3.4.2.1 CALCULO DE LAS MASAS SISMICAS

Para el calculo de esa masa sismica se le dara a cada marco el area tributaria que le corresponde.

G
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Marco 2 que estara

actuando

FIGURA IV - 26. Area tributaria correspondiente a cada marco.
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Las areas tributarias para cada marco seran.

Cada cuadrado ahi mostrado tiene una dimensién de 9x9m por lo que el area de cada uno es de 81 m? ya
cada marco le corresponden 6 por o que el area tributaria de cada marco sera de 486 m?

Carga de entre piso:

Carga muerta= 550 kg/m?

Carga viva instantanea= 170 kg/m2

Carga total de entrepiso = (720 kg/m’)(486m2) = 349.92ton = 350 ton

Carga de Azotea:

Carga muerta= 450 kg/m?

Carga viva instantanea= 70 kg/m?

Carga total de azotea = (520 kg/mz)(486m2) = 252.72 ton

» Mass Bsmica
-
b

> oe OO\ OMEs27210n
- 1 @-{ A\ 350 ton
- 10 & O>N\COM 356 10n
- ole B1ONCOM 350 o0
- o+ SO, 350 100
- o+ O O-N\OM 350 on
- o1 @-{ONOME350 00
- o1e BN 350 ton
E N . . b

FIGURA IV - 27. Distribucion de tas masas sismicas en el programa RUAUMOKO

Este dato se ingresa con unidades de peso al programa RUAUMOKO y el mismo programa como se le

ingresa también la aceleracién, dentro del mismo lo divide para asi obtener las masas.
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4.3.4.2.2 CALCULO DE CARGAS GRAVITACIONALES EN EL MARCO

Las cargas que se ponen al marco directamente son las que estaran teniendo por las cargas
gravitacionales, pero el area tributaria para estas cargas son diferentes a las de la masa sismica, esto
quedaria de la siguiente manera:

.

NSNS SN 5 5
Rosstnsetetetetelelete’
asasesatsieiststetetele
Regaseletateleletelede;
edalatsiatetetatolotets
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»,

Marco que se estara analizando
FIGURA IV - 28. Area tributaria para cargas gravitacionales.

Para los nodos 1 se tiene:

Carga de entre piso:
Carga muerta= 550 kg/m?
Carga viva instantanea= 250 kg/m2
Carga total de entrepiso = (800 kg/m’)(4.5m)(4. 5m) = 16.2 ton

Carga de Azotea:
Carga muerta= 450 kg/m?
Carga viva instantanea= 100 kg/m2
Carga total de azotea = (550 kg/mz)(4.5m)(4.5m) =11.14 ton

Para los nodos 2 se tiene:

Carga de entre piso:
Carga muerta= 550 kg/m?
Carga viva instantanea= 250 kg/m?
Carga total de entrepiso = (800 kg/mz)(9m)(4.5m) =32.4 ton

Carga de Azotea:
Carga muerta= 450 kg/m?
Carga viva instantanea= 100 kg/m
Carga total de azotea = (550 kg/mz)(9m)(4.5m) =22.28 ton
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FIGURA IV - 29, Cargas gravitacionales en los nodos.
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4.3.4.2.4 RESULTADOS

De todos los resultados que obtenemos de nuestro analisis paso a paso nos interesa dos especificamente.
* Momentos en las conexiones

= Distorsiones

Al cumplir con que los momentos que se generaron no sobrepasaron los momentos para los cuales
diselamos nos aseguran que nuestra conexion permanecera siempre elastica, que es lo principal en este
disefio.

Al checar las distorsiones buscamos, como mencionamos anteriormente, asegurar un comportamiento
estructural y no estructural adecuados por lo que en nuestros resultados se graficaran las distorsiones de
entrepiso (DI) y buscaremos que cumplan con el nivel de desempefio deseado, por ejemplo para que
cumpla con el nivel de desempefio de ocupacién inmediata para nuestros marcos que no cuentan con
detallado sismico ya que no es un marco resistente a momento convencional necesita cumplir con la
distorsiéon de 0.0073. La TABLA IV — 16 resume valores de DI que, de acuerdo a lo estudiado por Reyes
(2000), se asocian a diferentes niveles de dafio en marcos de acero y concreto reforzado.

Distorsion
Sistema Estructural Inicio de Para dafio
dafo total
Marcos de concreto con detallado sismico 0.005 0.04
Marcos de concreto sin detallado sismico 0.0073 0.0217
Marcos de acero con detallado sismico 0.0055 0.02
Marcos de acero sin detallado sismico 0.0074 0.0298

TABLA IV - 16. Distorsion de entrepiso que causa dafio en sistemas estructurales de acero y concreto reforzado
(Reyes, 2000)
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Momento
Grupo Nivel di::ﬁé Morrlento Cumple Mom-ento Cumple
(ton-m)

1 520.26 OK -520.56 OK

1 2 627 499.74 OK -500.17 OK
3 478.64 OK -479.18 OK

4 431.08 OK -431.65 OK

2 5 611 404.89 OK -405.58 OK
6 352.79 OK -358.93 OK

3 7 345 199.07 OK -199.38 OK
Azotea 121.81 OK -127.32 OK

TABLA IV - 17. Resumen de las graficas

En la TABLA IV — 17 se muestra el resumen de los momentos que se presentaron en las conexiones y se hace una revision respecto al momento
para las cuales fueron disefiadas. Como se puede apreciar ninguna conexién sobre pasa su momento de disefio, es hace que nos aseguremos que
nuestra conexion permanecera siempre en el rango elastico, situacion que nos generara siempre la fuerza restauradora que estamos buscando asi
asegurarnos un auto-centrado sin desplazamientos residuales en nuestra estructura.
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FIGURA IV - 40. Distorsiones maximas de entrepiso.



ID max ID max Nivel
Positiva Negativa
0.0059 -0.0063 1
0.0056 -0.0061 2
0.0050 -0.0056 3
0.0042 -0.0049 4
0.0034 -0.0040 5
0.0023 -0.0029 6
0.0016 -0.0020 7
0.0010 -0.0013 8

TABLA IV - 18.Tabla de distorsiones maximas de entrepiso.
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Capitulo V

CONCLUSIONES Y COMENTARIOS

El trabajo aqui realizado fue dirigido hacia un disefio basado en el desempefio de una edificacion,
llevando a cabo el disefio y revision de conexiones prefabricadas pos-tensadas de marcos resistentes a
cargas laterales inducidas por sismos en un edificio de oficinas basandonos en los criterios del Reglamento
de Construcciones del Distrito Federal.

Como conclusiones asentamos lo siguiente:

= Los resultados que obtuvimos al momento de verificar nuestro disefio fueron satisfactorios ya que
cumplieron con los dos parametros importantes, las distorsiones de entre piso y los momentos
para los que fueron disefiados.

= Esta metodologia provee un disefio hasta cierto punto bastante conservador, ya que para nuestro
disefio la mayoria de los momentos que se generaron en la revisién fueron mas bajos de los que

se esperaban tuvieran cuando se sometiera a un sismo de dicha magnitud.

» Al usar una conexion de este tipo los elementos estructurales con los cuales se disefian los marcos
resistentes a cargas laterales dan significativamente mayores en sus dimensiones por lo que
convendria hacer un andlisis econdmico entre las conexiones ya existentes y este modelo, ya que
en comportamiento esta conexién tiene un buen desempefio.

= El parametro que controla las dimensiones de nuestros elementos no es la rigidez (para cumplir los
objetivos de servicio) como que se puede apreciar en nuestras distorsiones de servicio que estan
mas cercanas al limite que las de colapso, lo que controla es la resistencia, ya que, a diferencia de
las conexiones hibridas, estas no tienen acero de refuerzo por lo que toda la fuerza a compresion
es absorbida por el concreto, y al quitarle resistencia que le proveia el acero es necesario el

aumentar las dimensiones de los elementos, principalmente de las vigas.
= Una estructura de este estilo, bien disefiada y asegurando que permanezca siempre dentro de su

rango elastico, nos aseguraria un desplazamiento residual minimo lo cual disminuiria los costos en

reparacién después de cualquier evento sismico.
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Se sugieren las siguiente recomendaciones:

= Creacién de un programa computacional de analisis el cual incluya los efectos de contacto en la
conexién y asi se puedan obtener analisis mas precisos y poder calcular un parametro mas exacto
de la reduccién de las inercias en el momento del disefo.

s Realizar disefios con concreto de mas resistencia y ver su variacioén en las dimensiones de los
elementos.

= Hacer un estudio econémico tomando como parametro la resistencia del concreto.

= Es recomendable el estudiar la misma conexién con diferentes historiales de carga.

= Realizar pruebas experimentales que incluyan pruebas en mesas vibratorias para asi poder
determinar las propiedades dinamicas de dicha conexién.

= Hacer pruebas de marcos completos incorporando este tipo de conexiones.

s Hacer un estudio mas a detalle de los efectos que tienen con la viga la interaccién losa — marco.
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