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RESUMEN 

RESUMEN 

El propOsito de esta investigación es hacer una evaluaciOn del comportamiento 
sismico de los edificios de marco de acero diseñados por Ia norma chilena NCh433.OI96 
cuando ellos se someten a sismos severos con las caracteristicas de los que han azotado a 
nuestro pals y otros palses como USA, Japón y Mexico en los áltimos aflos. Además, se 
persigue determinar de forma teórica Ia capacidad de los marcos disefiados de acuerdo a los 
requerimientos de Ia norma chilena y si ella es adecuada a Ia demanda inelástica que le 
imponen los sismos, medida a través de las rotaciones plásticas de sus conexiones. 

El análisis se basa en diseflar un conjunto de 5 edificios de marcos de acero 
resistentes por flexión de 4, 8, 12, 16 y 20 pisos diseñados de acuerdo a los requerimientos 
de Ia norma NCh433.0f96. Para estudiar Ia capacidad final a carga lateral de los edificios 
se tomO uno de los ejes resistentes por flexiOn y se efectuó análisis no lineales con carga 
incremental de forma rectangular y triangular. También se realizó análisis dinámicos con 
los registros escalados para determinar Ia capacidad del marco y como se relaciona esta 
capacidad con Ia forma del registro. 

Para estudiar Ia demanda de los sismos se realizaron análisis dinámicos con los 
registros de los sismos de Northridge, Kobe, Mexico y Chile. Se evaluó Ia capacidad de los 
marcos considerando Ia capacidad a rotación plástica de las conexiones de acuerdo a 
valores resultantes de investigaciones experimentales sobre las uniones de momento 
desarrolladas en USA por diversos investigadores y se compararon los resultados con los 
ensayes realizados en Ia Universidad Técnica Federico Santa Maria. 

Se efectüa una comparación entre La capacidad de los edificios de marco diseflados 
por Ia norma NCh433.0f96 y Ia demanda debida a los registros dinámicos estudiados. En 
base a Ia relación demanda-capacidad se determina el factor de reducciOn R del espectro de 
diseño elástico para distintos perlodos y se comparan los resultados con edificios de tipo 
arriostrado concdntrico y excéntrico. 

Palabras Claves: 
Marcos de Acero, Diseflo SIsmico, Análisis Dinámico, Demanda, Capacidad, Factores de 
ModificaciOn de Respuesta., Análisis no lineal. 
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El 17 de Enero de 1994, un gran sismo azotó la ciudad de Los Angeles, California, 
en USA, teniendo su epicentro a 2 km al sur-suroeste del poblado de Northridge y a 32 km 
al oeste-noroeste de la cuidad de Los Angeles. El movimiento principal tuvo una magnitud 
de 6,7 grados en la escala de Richter y fue seguido de numerosas replicas. El terremoto de 
Northridge causó lo que puede ser denominado como el mayor desastre natural en toda la 
historia de USA, y provocó dafios en instalaciones püblicas y privadas por un costo cercano 
a los 20.000 millones de dólares. Más de 40.000 viviendas fueron dafiados o destruidos. 
Hubo al menos 57 personas muertas y aproximadamente 10.000 personas resultaron 
lesionadas [Bertero, 1994]. Más de 100 edificios de marco de acero con conexiones 
soldadas resultaron con fracturas en las uniones. Las estructuras dañadas abarcaron un 
amplio rango de alturas, desde 1 piso hasta 26 pisos, asi como también edificios de distinta 
antiguedad, desde 30 años hasta edificios que recién se estaban construyendo. Las 
estructuras dañadas se encontraron en un amplio sector geográfico, incluyendo sitios en los 
cuales el terremoto tuvo una intensidad moderada. Aunque relativamente pocos edificios 
se encontraban en los sitios que experimentaron los mayores movimientos, el daflo en ellos 
fue bastante severo. 

El 17 de Enero de 1995 Ufl gran terremoto de magnitud 7,2 grados en la escala de 
Richter afectó la region de Kansai en Japón, teniendo su epicentro en la ciudad de Kobe. 
El saldo de este terremoto fue de 5500 vIctimas fatales, 27000 heridos y alrededor de 
150.000 viviendas fueron dafiadas, la mayorIa de ellas eran de madera y más de 300.000 
personas fueron evacuadas de las zonas devastadas por la acción del terremoto [Toyoda, 
1995]. Alrededor del 90% de las vIctimas fatales se debió al derrumbe de sus casas de 
madera. Varios puentes se cayeron y el sistema de transporte se paralizó. Se estima que el 
costo total de los daflos materiales superó los 100.000 millones de dOlares U.S., ello sin 
contar todas las pérdidas de vidas humanas provocadas por el derrumbe de distintas 
estructuras, muchas de las cuales hablan sido construidas bajo los criterios de diseflo de las 
más recientes normativas antisIsmicas de Japón. Varios edificios de marco de acero 
resultaron dañados, aunque el n6mero de estructuras de acero dafiadas o colapsadas fue 
reducido si se lo compara con el nümero de estructuras de madera dafladas. En los 
edificios de acero afectados se observó varios tipos de fractura en las conexiones y en los 
elementos que conectan. 

Estos dos iiltimos grandes terremotos que han afectado a Japón y Estados Unidos se 
han puesto como ejemplo ya que tienen en comün el hecho de haber actuado en zonas 
densamente pobladas, de gran concentración de edificios altos de las más variadas 
caracterIsticas arquitectónicas y con distintos tipos de estructuración. Tanto la ciudad de 
Kobe en Japón, como Los Angeles en USA son ciudades que cuentan con edificios de 
moderna arquitectura y que han sido diseflados cumpliendo rigurosamente las normativas 
antisIsmicas de sus respectivos palses. Sin embargo, en vista de los cuantiosos daños 
materiales y fallas observadas en los edificios afectados por estos sismos es claro que las 
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normas antisIsmicas actuales deben ser revisadas ya que no reflejan el comportamiento real 
de las estructuras de acero. 

Una de las principales lecciones que dejaron los terremotos de Northridge [Popov, 
1995] y Kobe es que después de ellos se hizo una revisiOn completa de los criterios de 
disefio de las estructuras de marco de acero, debido a que este tipo de estructuración sufrió 
numerosas fallas en las conexiones y arriostramientos durante el terremoto, y puso en 
evidencia que los criterios de diseño en acero usados en ese momento no eran apropiados 
cuando la estructura se somete a fuertes movimientos cIclicos como los que impone un 
sismo de gran intensidad. El sismo provoca grandes deformaciones en los edificios de 
marco, y ello va asociado a grandes demandas de ductilidad local, en particular las uniones 
viga-columna deben alcanzar grandes deformaciones sin fallar. 

Generalmente, la capacidad de las uniones viga-columna ha sido examinada por 
medio de ensayos con carga cIclica que se va incrementando gradualmente. A partir de 
este tipo de ensayos se han obtenido estimaciones del comportamiento carga-deformación 
de las uniones. Sin embargo, durante un sismo se producen cargas ciclicas altamente 
variables en el tiempo, que pueden provocar un fuerte y rápido deterioro de la capacidad de 
la union en cuanto a resistencia y capacidad de deformarse [Engelhardt & Husain, 1993]. 
La resistencia en estas condiciones es mucho menor que la resistencia teórica obtenida con 
ensayos estáticos y hace que la union pueda fallar en forma frágil, limitando el 
comportamiento dictil de los marcos a flexiOn aOn cuando ellos hayan sido diseñados 
siguiendo las recomendaciones de las normas sismicas de diseño en acero. 

Estos terremotos demostraron que la tIpica conexión soldada viga-columna usada en 
los edificios de marcos, es mucho más susceptible de dañarse que lo que se suponla con 
anterioridad. Aunque muchas de las conexiones no sufrieron ningOn daño, se detectó un 
amplio espectro de fallas frágiles inesperadas que iban desde grietas menores solo 
observables por medio de ensayos no destructivos a fallas completas de la conexión 
[FEMA, 1995]. El descubrimiento de este tipo de fallas fue alarmante ya que a menudo 
tiene asociado muy poco daño arquitectOnico, por lo cual se hace más difIcil de detectar y, 
por lo tanto, de reparar para futuros sismos. 

El daño observado con mayor frecuencia ocurrió en la soldadura de uniOn del ala 
inferior de las vigas con la columna. La falla corresponde a la rotura de la soldadura que 
une el ala de la viga con la columna de soporte, o el agrietamiento del material base del ala 
o alma de la viga o columna en el sector de la soldadura o muy cerca de ella. Una vez que 
se iriicia la fractura, ella se propaga de diferentes maneras, afectando la resistencia de los 
elementos de la conexión [FEMA, 1995]. En algunos casos, se inició la fractura pero no 
progresO y podrIa no ser detectada por inspección visual. En otros casos, la fractura se 
extendió completamente por el sector de la soldadura penetrando a las alas de vigas o 
columnas, provocando la falla frágil en la conexión . Este tipo de falla se pudo observar 
solamente una vez removidos los revestimientos de vigas y columnas. El costo económico 
asociado con esta operaciOn de bñsqueda de conexiones dafladas y Ia reparaciOn de ellas 
fue muy alto, y provocó toda una discusión en cuanto a determinar las razones del daño y 
cuál seria la solución para evitar que vuelvan a repetirse en futuros sismos. 
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Las investigaciones realizadas con posterioridad al terremoto de Northridge 
revelaron que las tIpicas conexiones soldadas son incapaces de suministrar las rotaciones 
plásticas que demanda un sismo severo y puso en tela de juicio las recomendaciones de 
diseño de los marcos de acero resistentes por flexión. Probablemente este tipo de fallas se 
habia producido en anteriores terremotos, sin embargo, solo se disponla de informes 
aislados de tales dafios [FEMA, 1995]. 

Los estudios posteriores a los terremotos mencionados han permitido desarrollar 
nuevos tipos de conexiones capaces de suministrar altas demandas de deformación 
inelástica en sus elementos, adecuada al nivel de solicitación sIsmica [FEMA 350, 2000; 
FEMA 355-D, 2000]. 

Las estructuras de marco rIgido basan su resistencia a acciones laterales en la 
capacidad de Ia conexión para permanecer sin colapsar cuando es sometida a rotaciones 
que Ilevan a los elementos más allá de los lImites elásticos, por lo tanto, cuando las 
conexiones fallan se produce una degradación importante de la resistencia lateral del 
marco, la cual puede Ilevar a la estructura al colapso si esta falla propaga a las otras 
uniones. En ci caso del terremoto de Northridge ningán edificio colapsó, pero las fallas 
causaron un daflo econOrnico aitisimo tanto a edificios piiblicos como privados. 

El impacto que tuvo en USA el descubrimiento de este tipo de falla en edificios 
diseflados de acuerdo a la normativa sismorresistente de la época, puso en evidencia la 
necesidad de una revision a la normativa, ya que a través de ella no se pudo evitar la falla 
de las conexiones en acero y se hizo urgente la necesidad de una mayor investigación 
teórica y experimental de estos aspectos. Esta tarea estuvo a cargo de la Federal 
Emergency Management Agency [FEMA, 1995], la cual se encargó de recopilar 
información respecto del comportamiento sismico de diversas configuraciones de uniones. 
Las conclusiones de tal investigación recomiendan modificar la práctica histórica de diseño 
de conexiones porque ella no entrega adecuada seguridad y no es apropiada en edificios en 
los cuales se espera una gran demanda inelástica. Los resultados de esta investigación se 
han incorporado en las Seismic Provisions for Structural S/eel Buildings [AISC, 2002] y 
forman parte de los requerimientos de los actuales códigos de diseflo de USA. 

En Chile la experiencia en edificios de marcos de acero es escasa, aunque existe una 
creciente tendencia a construir edificios cada vez más altos, lo cual hace pensar en la 
necesidad de evaluar la normativa chilena de diseflo en acero ante Ia ocurrencia de 
terremotos tan severos como el que afectó a la zona central del pals en marzo de 1985. 
Aunque los sismos que se producen en Chile son de caracterIsticas diferentes a los 
ocurridos en Northridge y Kobe, existe poco conocimiento respecto de la verdadera 
resistencia de los edificios de marco y del comportamiento sIsmico de los edificios 
diseflados por la actual normativa chilena en complemento con las normas de diseño 
norteamericanas. 

Esta incertidumbre se debe al hecho de que en Chile normalmente los edificios de 
altura siempre se han construido de hormigón armado, por lo cual no es fácil encontrar 
información sobre el comportamiento de edificios de marco de acero que hayan sido 
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sometidos a sismos. Ello se une al hecho que no se tiene una norma propia especIfica para 
diseño de edificios de acero para uso habitacional. La norma NCh433.0f'96 [INN, 1996] 
"Diseño Sisinico de EdUlcios" indica que mientras no se oficialice la norma NCh427 [INN, 
1976] Especificaciones para el Cálculo, Fabricación y Construcción de Estructuras de 
Acero", deben usarse las 61timas versiones de las Especificaciones de la AISC (American 
Institute of Steel Construction) y de la AISI [AISI, 1996]. 

En la NCh433.0f96 se define el nivel de solicitaciones de disefo sismico para los 
edificios con sistema estructural de pórticos y sistemas arriostrados. Sin embargo, no se 
especifican requerimientos especiales a los marcos de acero para que ellos tengan un 
comportamiento diictil durante los sismos. Los factores de reducción que definen el 
espectro de diseño de la norma solamente definen la solicitación, pero no garantizan que la 
estructura tenga un buen comportamiento sismico, especialmente de sus conexiones. Estos 
elementos deben ser diseiados siguiendo las recomendaciones de la norma AISC, la cual es 
el reflejo de las investigaciones realizadas en USA. 

La actual norma NCh2369-2003 "Diseho SIsmico de Estructuras e Instalaciones 
Industriales" [INN, 2003] recoge la experiencia chilena en el diseño de este tipo de 
estructuras y en complemento con la normativa del AISC, define los requerimientos 
mInimos para el diseño de marcos dñctiles de acero considerando parámetros similares a la 
NCh433. Sin embargo, los edificios industriales no tienen las caracterIsticas propias de los 
edificios de habitación como es La distribución discreta y relativamente uniforme de masas 
en altura, diafragmas horizontales rigidos en diversos niveles y excentricidad relativamente 
reducida. Todo lo anterior hace que la filosofIa de disefio sea distinta de los edificios de 
habitación, y por lo tanto, los requerimientos de resistencia también lo sean. 
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CAFITULO 1: RE VISIONDE LOS CRITERIOS DE DISENO 
ENMARCOS DEACERO 

1.1 ANTE CEDENTES GENERALES 

Los marcos de acero son estructuras cuya resistencia lateral reside fundamentalmente en 
la capacidad a tlexión de los elementos y la capacidad de rotación de las uniones para 
deformarse sin fallar cuando se ha alcanzado la resistencia maxima en una sección. 

Los marcos de acero han sido ampliamente usados en USA en la construcción de 
estructuras sismorresistentes debido a que en los ensayos de laboratorio han demostrado una 
gran ductilidad [Popov, Amin, Louie y Stephen, 1985; Popov, 1986; Popov y Bertero, 1973] y 
su comportamiento en los sismos pasados ha sido satisfactorio, especialmente cuando las 
conexiones se construlan con pernos y remaches. Las estructuras de marco con remaches en 
las conexiones tienen gran capacidad de disipar energIa debido, entre otros factores, a la 
fricción que se produce entre la cabeza del remache y el hormigón de la losa que se apoya 
sobre Ia viga. Esta disipación de energIa es muy benéfica para la estructura durante un sismo 
ya que atenüa el movimiento y provoca menos daño en los elementos del marco. 

Con la Ilegada de la soldadura, las conexiones se hicieron más rIgidas y con mucho 
menos capacidad de deformación, lo cual ha derivado en modos de fallas de tipo frágil, tat 
como quedó reflejado después de los sismos de Northridge y Kobe [FEMA, 1995; Popov, 
1995]. Esto ha llevado a poner en tela de juicio los criterios de diseilo actualmente utilizados 
en los códigos norteamericanos, y consecuentemente en palses como Chile que se basan en esta 
normativa para el diseño de edificios de acero. 

1.2 DISENO DE MARCOS EN CHILE 

Actualmente la iinica normativa para diseño en acero que ha sido emitida por el 
Instituto Nacional de Normalización (INN) es la norma NCh427 [INN, 1976], la cual desde su 
emisión no ha sido oficializada. En ausencia de una norma propia para diseflo de edificios de 
acero, la norma chilena de diseflo sIsmico de edificios, NCh433.0f6 [INN, 1996], sefiala que 
mientras no se oficialice la NCh427, deben usarse las ültimas versiones de las Especificaciones 
AISC, en sus versiones "Allowable Stress Design (ASD)" [AISC, 1989] o "Load and 
Resistance Factors Design (LRFD)" [AISC, 1999] y AISI "SpecIIcation for the Design of 
Cold-Formed Steel Structural Members" [AISI, 1996] para el diseflo de elementos formados en 
frIo. En estas normas se establece la resistencia de los elementos disefiados en base a tensiones 
admisibles o factores de carga y resistencia, diseflo de conexiones, diseflo de soldadura, 
capacidad de pernos, etc. Estas normas deben ser complementadas con los requerimientos de 
las 'Seismic Provisions for Structural Steel Buildings" de AISC [AISC, 2002]. Es decir, el 
detallamiento de conexiones y métodos de análisis debe hacerse segn las normas 
norteamericanas, sin embargo, las cargas de diseflo de los marcos y los requerimientos de 
deformaciones deben estar de acuerdo con la norma chilena de disei'io sIsmico NCh433.0f96, y 
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es justamente esta 61tima norma donde no existe una clara indicación de la capacidad de 
disipación de energIa de los distintos tipos de estructuras de acero, lo cual se refleja en el factor 
de modificación de respuesta del espectro elástico. 

Las 'Seismic Provisions for Structural Steel Buildings" recogen los resultados de las 
investigaciones efectuadas con posterioridad a los terremotos de Loma Prieta y Northridge, las 
cuales originaron requerimientos muy severos que se incluyeron en las posteriores revisiones a 
normas de construcción de edificios. Sin embargo, en Chile no se han observado las mismas 
fallas en las conexiones debido principalmente a la menor deformación sIsmica y al no uso de 
perfiles laminados de gran espesor los cuales tienen grandes tensiones iniciales debido al 
proceso de fabricación. Por esta razón, las disposiciones propuestas en la NCh2369 "Diseño 
SIsmico de Estructuras e Instalaciones Industriales" [INN, 2003] se basan en la experiencia 
chilena, además de las recomendaciones de AISC. 

En Chile el acero se emplea fundamentalmente en proyectos industriales, especialmente 
en la minerla, en donde es el material por excelencia debido sencillamente a las ventajas que 
presenta en cuanto a velocidad de construcción, facilidad de transporte y mayor precision en el 
montaje y fabricación de piezas. En el area de construcción habitacional, tradicionalmente se 
ha preferido el uso de hormigOn armado y otros materiales. Las razones pueden estar en el 
costo de utilizar acero frente al hormigón armado, la gran flexibilidad que tienen los marcos de 
acero induce grandes deformaciones que deben ser controladas con mayor tamaño de las 
secciones; necesidad de la construcción en acero de mano de obra calificada y de métodos más 
sofisticados para la inspecciOn, especialmente de las soldaduras de terreno. Otra de las ventajas 
es que no requiere mano de obra altamente calificada durante el montaje cuando las conexiones 
son apernadas, no asI cuando las conexiones son soldadas. 

1.3 DISENO DE MARCUS EN USA 

En USA el diseflo de las estructuras de acero se hace actualmente de acuerdo con las 
especificaciones "Seismic Provisions for Structural Steel Buildings" del AISC en conjunto con 
las especificaciones AJSC Load and Resistance Factor Design Specflcation for Structural 
Buildings (LRFD). Los requerimientos de las Seismic Provisions están orientados al diseño y 
construcción de miembros de acero estructural y conexiones en sistemas sismorresistentes de 
edificios en los cuales las fuerzas de diseño sIsmico han sido determinadas sobre la base de 
varios niveles de disipación de energIa en el rango de respuesta inelástico. Los criterios de 
diseflo indicados en las Seismic Provisions deben ser aplicados en conjunto con el código de 
diseño de edificios utilizado en cada localidad. En USA hay actualmente muchos códigos de 
diseflo en uso, dentro de los cuales están 2000 NEHRP Provisions (FEMA, 2000), ASCE 7 
(ASCE, 2002), Uniform Building Code (UBC, 1997), SEAOC Seismic Provisions (SEAOC, 
1999) e International Building Code (IBC, 2000). Todos estos códigos tienen sus propios 
parámetros para definir las fuerzas de diseio sIsmicas, y están continuamente actualizándose 
para incorporar los más recientes resultados de investigaciones sobre estructuras de acero. La 
norma chilena NCh433 no exige que se disef'Ie con alguno de estos códigos en particular. Sin 
embargo, si es obligatorio el uso de los requerimientos de las "Seismic Provisions". El código 
UBC [ICBO, 1995] normalmente se emplea en Chile cuando es requerido por los criterios de 
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diseño en proyectos industriales, especialmente del area minera. 

Las Seismic Provisions for Structural Buildings" [AISC, 2002] distinguen 4 tipos de 
sistemas sismorresistentes de tipo marco: 

Special Moment Frame (SMF): 
Marco resistente por flexión especialmente detallado para suministrar un comportamiento 
dtictil. Se espera que estos marcos tengan significativa deformación inelástica durante el 
sismo de diseño. Para este tipo de estructura, las conexiones deben ser capaces de 
suministrar una deformación angular de entrepiso de al menos 0.04 rad, de los cuales 0.03 
rad corresponden a rotación inelástica [AISC, 2002]. 

Intermediate Moment Frame (IMF): 
Marco intermedio para el cual se espera que tenga una limitada capacidad de deformación 
inelástica en sus miembros y conexiones cuando ellos estén sometidos a movimientos 
sIsmicos. En este tipo de estructura, las conexiones deben ser capaces de suministrar una 
deformación angular de entrepiso de al menos 0.02 rad, de Ia cual 0.01 rad corresponde a 
rotación inelástica. 

Ordinary Moment Frame (OMF): 
Marco ordinario cuyos miembros no satisfacen requisitos especiales para tener un 
comportamiento düctil. Se espera que ellos tengan un minimo de deformaciones 
inelásticas en sus miembros y conexiones cuando ellos estén sujetos a las fuerzas 
resultantes del movimiento del sismo de diseflo. 

Special Truss Moment Frame (STMF): 
Son estructuras formadas por vigas enrejadas, en las cuales se espera que ocurra una 
significativa deformación inelástica en algunos elementos del enrejado durante el 
movimiento sIsmico. Las columnas y segmentos del enrejado que están fuera de los 
elementos que presentan deformación inelástica deben ser diseflados para permanecer 
elásticos. 

Los marcos ordinarios se utilizan en USA en zonas de baja sismicidad o en estructuras 
de poca importancia que no requieran un comportamiento diictil. Los marcos especiales de 
momento se utilizan en zonas de alta sismicidad en que se requiere que La estructura tenga 
comportamiento dáctil durante un sismo severo, de tal modo de disipar energIa por Ia 
formación de rótulas plásticas en las conexiones. Los marcos intermedios se utilizan en zonas 
de mediana sismicidad. 
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1.4 CRITERIOS DE DISEJO DE A CUERDO A UBC V SEISMIC PRO VISIONS 

La norma UBC [ICBO, 1 997] distingue las siguientes condiciones básicas para el 
diseflo de los marcos de acero. 

a) Solicitaciones de Diseflo por Cara Estática 
La fuerza de corte total de diseño en una dirección dada debe ser determinada por la 
siguiente formula: 

V = W 
RT (1-4) 

La fuerza de corte total no necesita exceder de lo siguiente: 

v- 2.sCalw 
- R (1-5) 

La fuerza de corte total no debe ser menor que lo siguiente 
V=O.IICJW (1-6) 

Además, para Ia zona de mayor sismicidad (Zona SIsmica 4) el corte total no debe ser 
menor que lo siguiente: 

v = 
0.8ZNtI w 

R (1-7) 
donde 
C = Coeficiente SIsmico que depende de la zona sIsmica (1, 2A, 2B, 3 0 4) y el tipo de 

suelo (SA. SB, Sc, SD, SE, SF), tipo de sismo y distancia a La fuente de origen del 
sismo. 

Ca = Coeficiente Sismico que depende de Ia zona sismica, el tipo de suelo, tipo de sismo 
y la distancia a la fuente de origen del sismo. 

I = Coeficiente de importancia del edificio. 
R = Coeficiente numérico que representa la sobrerresistencia y ductilidad global del 

sistema estructural de resistencia lateral. El valor de R se muestra en la Tabla 1.1 

TuNa 1. 1: J'olores de R s'ec'in Seismic Provisions i' UBC-97 
Sistema Estructural R 

UBC-97 
R 

Seismic Provisions 
Special Moment Frames (SMF) 8.5 8,0 

Intermediate Moment Frames (IMF) - 4,5 
Ordinary Moment Frames (OMF) 4,5 3,5 

Special Truss Moment Frames (STMF) 6,5 7 

W = Peso sIsmico de la estructura. 
Z = Factor por zona sIsmica. 
Nv  = Coeficiente que depende de la cercanla a la fuente de origen del sismo. 
T = PerIodo fundamental de la estructura. 
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El perIodo fundamental T puede calculado por algün método de análisis dinámico o ser 
aproximado por Ia expresión: 

T=C1(h)34 (1-8) 
donde: 
C = 0.035 Para marcos de acero (0.0853 en unidades SI) 
h = Altura del marco (en pies). 

Solicitaciones de Diseño por Análisis Espectral 
La fuerza de corte sIsmica puede ser derivada a través de un anáIisis espectral a partir del 
espectro de respuesta elástico mostrado en Ia Figura 1.1 

2.5Ca T —  C /25C 

TO T 
PERIODO (SEG) 

Figura 1.1: Espectro de Respuesta Elástico UBC-9 7 

El espectro elástico puede ser reducido Para propósitos de diseño, con Ia iimitación de que 
ci corte basal no puede ser menor que el obtenido con el espectro eiástico dividido por el 
factor R. Para estructuras regulares el corte resultante no puede ser menor al 90% del corte 
obtenido por ci método estático anteriorrnente descrito. Para estructuras irregulares, el 
corte resultante no debe ser menor al corte obtenido por el método estático. 

Desplazamientos admisibles de Entrepiso 
El desplazamiento máximo de respuesta ineiástica de Ia estructura Jm  causado por las 
fuerzas de diseño debe caicularse como: 

4i=0,7RAs (1-9) 
donde: 

As  = Desplazamiento resultante de un análisis estático y elástico con las fuerzas de 
diseflo definidas en ci punto a). 

El desplazamiento de entrepiso Ah calculado de esta manera, no debe exceder de 0,025 
veces Ia altura del piso Para estructuras que tienen un perlodo fundamental de menos de 
0,7 seg. Para estructuras que tienen un perIodo fundamental de 0,7 seg o más, el 
desplazamiento de entrepiso no debe exceder de 0,020 veces la altura del piso. 

CID 

0 
uJ 
cJ C', 
w 
z 
0 
0 
<Ca  

w 
—J 
w 
0 
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Combinaciones de carga 
El diseflo estructural puede efectuarse empleando el método de tensiones admisibles 
(ASD) o el método de diseño por carga mayorada (LRFD). 

Refluerimientos para Special Moment Frames (SMF) 
Los requerimientos que se detallan a continuación corresponden a un resumen de los 
recomendaciones de diseflo especificadas por las Seismic Provisions for Structural Steel 
Buildings. 

e.1) Resistencia de columnas 
Cuando P/4P  sea mayor que 0.4 sin consideración de la carga sIsmica mayorada, se debe 
satisfacer los siguientes requerimientos: 

La resistencia a compresión y tension, sin considerar momentos de flexión, debe ser 
determinada usando las combinaciones de carga que inciuyan la carga sIsmica 
mayorada. 
La resistencia requerida no necesita ser mayor a: 
• La maxima carga que transfiere la columna considerando l,1R veces la resistencia 

nominal en vigas y arriostramientos del edificio. 
• La resistencia de la fundación al levantamiento. 

e.2) Uniones viga-columna 
Todas las uniones viga-columna usadas en sistemas sismorresistentes deben satisfacer los 
siguientes requerimientos: 

La conexión debe ser capaz de suministrar una deformación angular de entrepiso de 
a! menos 0.04 rad. 
La resistencia a flexión requerida en la conexión determinada en la cara de la 
columna debe ser igual, al menos, al 80% del momento plástico nominal de la viga 
cuando la conexión tiene una deformación angular de entrepiso de 0.04 rad. 
La resistencia requerida a corte de la conexión debe ser determinada usando la 
combinación de carga 1.213 + 0.5L + 0.2S, más la fuerza de corte resultante de 
aplicar un momento de 2{1.1R)FZ/distancia entre rótulas plásticas]. Donde R es la 
relación entre ci esfuerzo de fluencia esperado y el esfuerzo de fluencia nominal del 
acero. 

e.3) Resistencia al corte de la zona de panel 
La zona de panel es ci area del alma de la columna delimitada por sus alas y la 
prolongación de las alas de la viga. La resistencia nominal a corte de la zona de panel R 
está dada por: 

Cuando P  :!~ 0.75 P 
3b,t 1 2  1 

R =0.6Fdt[1+ (1-10) 
dhdCtP ] 
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donde: 

tp = Espesor total de la zona de panel, incluyendo placas dobles. 

db = Altura de la viga. 
dc  = Altura de la columna. 
bf = Ancho de ala en columna. 

tcf = Espesor de ala en columna. 
P = Resistencia axial nominal de fluencia = F)  Ag  

Pu = Resistencia axial requerida de la columna 

Cuando P ::~ 0.75 P la resistencia de la zona de panel debe calcularse de acuerdo a la 
especificación LRFD. 

Espesor de la zona de panel 
El espesor de la zona de panel debe estar conforme a: 

90 

donde: 
t = Espesor del alma de la columna o doble placa 
d = Altura de la zona de panel. 
w = Ancho de la zona de panel entre las alas de la columna. 

Dobles placas en la zona de panel v placas de continuidad 
Las dobles placas deben estar soldadas a las alas de las columnas usando ya sea soldadura 
de penetración completa o soldadura de filete que permita desarrollar la resistencia de 
corte de diseño de la placa doble. Deberá disponerse placas de continuidad en el alma de 
Ia columna en la proyección de las alas de las vigas. 

Limitaciones en vigas v columnas 
No se permiten cambios bruscos en el ala de la viga en las zonas de rótulas plásticas. 
Además, tanto vigas como columnas deben satisfacer las limitaciones de ancho-espesor 
dadas en la Tabla 1-8-1 de las Seismic Provisions. 

Cuociente entre Momento de Columna y  Viga 
Se debe cumplir la siguiente relación en la conexión viga-columna. 

M 
>10 (1-12) 

donde 
MPC* = Suma de momentos en la columna sobre y bajo la union. Se calcula como la 

proyección de la resistencia nominal a flexión con una reducción por carga axial 
en la columna. Se permite tomar 
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Ac 
- 1uc  lAg )  

Mpb* = Suma de momentos en la viga en la intersección de los ejes de la vigas y 
columna. Se calcula como suma de las resistencias a flexión esperadas de las 
vigas en la ubicación de la rótula plástica. Se permite tomar 

Afpi =l .1RV FlhZh  +A4, (1-14) 

Mv = Momento adicional debido a la amplificación del corte desde la posición de la 
rótula plástica hasta el eje de la columna. 

Ag  = Area total de la columna 
Fyc = Minima resistencia de fluencia en las columnas. 
PUC = Resistencia axial a compresión de la columna 
Zb = Módulo plástico de las vigas 
zc  = Módulo plástico de la columna 

1.5 CRITERIOS DE DISE1O DE MARCOS DE A CUERDO A NCH433. 0t96 

La norma NCh433 no especifica explIcitamente condiciones especiales de diseño que 
aseguren un comportamiento d6cti1 en los marcos de acero. La norma determina los 
requerimientos de resistencia minima y maxima de corte que debe tener la estructura y define 
los desplazamientos máximos de entrepiso y por torsion en condición de diseño elástico. 

a) Solicitaciones de Diseflo 
La norma NCh433 establece que las solicitaciones de diseño pueden ser obtenidas a través 
de dos métodos de análisis: estático y modal espectral. 

a.! Análisis estático 

El esfuerzo de corte basal está dado por: 
Q0=CIP (1-15) 

donde: 

C = Coeficiente sIsmico 

I = Coeficiente de importancia relativo al uso del edificio 

P = Peso total del edificio sobre el nivel basal, calculado segün lo indicado en la norma 
NCh433. 

El coeficiente sismico C, se obtiene de la expresión: 

c= 
Aoc(T'IT*)' 

(1-16) 
gR 
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en que: 
c, n, T'= Son parámetros relativos al tipo de suelo de fundación, cuyos valores se 

muestran en la Tabla 1.2. 

Tabla 1.2: Va/ores de los narinelros T'. c 1' n 
Tipo de Suelo T'(seg) c n 

I (Roca) 0.25 2,50 1,00 
II (Grava, Arena Densa) 0,35 2,75 1.25 

III (Grava, arena no saturada) 0,80 2,75 2,00 
IV(suelo cohesivo saturado) 1,50 2,75 2,00 

A0  = Aceleración efectiva maxima de acuerdo a la zonificación sIsmica 

Tabla 1.3: Valor de la aceleración efectiva A. 
Zona SIsmica A0  

0.20g 
2 0,30g 
3 0,40g 

T* = Es el perlodo del modo con mayor masa translacional equivalente en la dirección de 
análisis. 

R = Factor de modificación de respuesta que refleja las caracterIsticas de absorción y 
disipación de energia de la estructura resistente, asI como la experiencia sobre el 
comportamiento sIsmico de los diferentes tipos de estructuraciones y materiales 
empleados. R=8 para sistemas de portico de acero estructural. 

En ningin caso el valor de C será menor que A0i6g. El valor de C tampoco necesita ser 
mayor que 0,6 A0ig. 

a.2 Análisis Modal Espectral 
Para el caso de análisis modal espectral. Ia norma define un espectro de diseflo (Sa) de la 

siguiente forma: 
IA0a 

Sa= (1-17) 
R* 

donde: 
Sa = Espectro de diseño (mis2) 
I = Coeficiente relativo al edificio. Para edificios de uso habitacional I = 1.0 
A0  = Aceleración maxima efectiva definida seg(in la zonificación sIsmica. 
cx = Factor de amplificación para cada modo de vibrar "n". 

l+4,5(TiT0)" 
a'= (1-18) 

1+(T1iT0)3  

donde: 
Tn  = Perlodo de vibración del modo n. 
T0, p= Parámetros relativos at tipo de suelo de fundación, segn se muestra en la Tabla 1.4 
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Tab/a 1.4: Va/ores de los nat-timetros T. v a 
Tipo de Suelo T(seg) p 

___ 
0,15 2.0 

II 0,30 1,5 

III 0.75 1,0 
TV 1,20 1.0 

La Figura 1.2 muestra Ia variación del factor de arnplificaciOn acon el periodo de 

vibraciOn para los 4 tipos de suelos (I. II, Ill y IV) 

3,5 
SUELO! 

3 

25 .j4\_i"\ 

4---- . SUELOIP 

SUELOIII ----- -- 

SUELOW 

;s - - - - - 

 

0,5 

PERIODO T*  (seg) 

Figura 1.2: Factor cle Amp/itIcaciOn  a 

R = Factor de Reducción que depende del perlodo fundamental del edificio, del tipo de 
estructuración, del material y de las caracterIsticas del suelo de fundaciOn. 

R*=1+ 
T* 

O.IT+ ---- 
R 

(1-19) 

donde: 
T* 

= Perlodo del modo con mayor masa translacional en Ia direcciOn de análisis. 
= Factor de modificación de respuesta. Para sistemas estructurales del tipo pOrticos 

de acero estructural se considera R0  = 11. La Figura 1.3 muestra el Factor de 
ReducciOn para los 4 tipos de suelos definidos por la NCh433. 
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12 

0 
0 1 2 3 4 

PERIODO T*  (g) 

Figura 1.3: Factor de Reducción R* 

La Figura 1.4 muestra que el Factor de Reducción R*  es un valor variable y aumenta con 
el perIodo, partiendo desde R=1 en T=0 y tendiendo a R=R0+112 para perlodos altos. 

A partir de Ia Formula 1-27 que define el espectro de diseño Sa se puede representar Ia 
expresión Sa/gl (F(irmula 1-30), Ia cual es equivalente al coeficiente sIsrnico C del método 
estático. Basándonos en los resultados presentados en el CapItulo 3, Tabla 3. 7 para el 
diseño del conjunto de marcos de acero de 4. 8, 12. 16 y 20 pisos que son objeto de este 
estudio. se  obtienen los espectros de diseño sismico S L1IgI mostrados en Ia Figura 1.4, los 
cuales consideran tipo de suelo III y zona sismica 3. segün NCh433. 

SaIgI a (1-20) 

0,25 

0,20 

0,15 
C) 

C') 
0,10 

--4PT=0,61s 
- - ---------

8PT=1,20s 

—12 PT=1.48 s 

_ 16PT=1,79s  

I 
—.--20 P T=2.00 s 

0.05 

0.00 

0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 

PERIODO T (seg) 

Figura 1.4: Espectro de Diseño Sismico 
para Ed?flcios de 4, 8, 12, 16y 20pisos 
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b) Limitaciones a la fuerza de Corte Basal 
Se consideran los siguientes valores minimos y máximos del corte basal resultante en Ia 
dirección de la acción sIsmica expresados en función del peso total del edificio (P). 

Q minimo(I A0/6g ) P =0,066 P (1-21) 
Q máximo = (I Cmax) P = 0,168 P (1-22) 

donde 
Cmax = 0,35 S A0/g y S = 1,2 para suelo tipo III 

c) Corn binaciones de Carga 
Cuando el diseflo se hace por el método de tensiones admisibles: 

D+L±E (1-23) 
D±E (1-24) 

Cuando el diseflo se hace por el método de los factores de carga y resistencia: 
1,4(D+L±E) (1-25) 
0,91)±1,4E (1-26) 

donde: 
D = Carga permanente 
L = Sobrecarga de uso 
E = Carga de sismo 

d) Desplazamientos admisibles de entrepiso 
La norma NCh433 determina un desplazamiento máximo de entrepiso igual a 0,002h 
(h=altura de entrepiso), medido en el centro de masas de dos pisos consecutivos y un 
aumento del desplazamiento por torsion de 0,00 lb entre dos pisos medido en cualquier 
punto de la planta. 

e) Otros reciuerimientos 
Actualmente no existe ni en la norma NCh433 ni en la NCh427 recomendaciones 
especificas sobre ductilidad o detallamiento de columnas y vigas de acero. La NCh427 
especifica requerimientos de esbelteces limites para secciones plásticas similares a los 
recomendados por el UBC para secciones compactas, sin embargo, no se establecen 
requerimientos especiales de ductilidad que tengan una equivalencia en el UBC. 

El Manual de Disei'io de Estructuras de Acero del Instituto Chileno del Acero especifica 
diversas recomendaciones de diseflo basadas en las especificaciones AISC y AISI, las 
normas chilenas y disposiciones de la práctica nacional que han sido probadas con éxito. 

Dentro de las disposiciones especiales para el disefio de estructuras de acero se menciona 
que mientras no se oficialice la nueva version de la norma NCh427 se deben usar las 
disposiciones contempladas en la NCh2369, complementadas con las disposiciones de la 
norma americana Load and Resistance Factor Design Specflcations for Structural Steel 
Buildings, 1999 (AISC) [AISC, 1999] ó alternativamente la norma SpecfIcations for 
Structural Steel Buildings, Allowable Stress Design, (ASD) [AISC, 1989]. 
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1.6 CRITERIOS DE DISENO DE MAR COS DE A CUERDO A NCH2369-2002 

A continuación se presentará un resumen de algunos elementos importantes de destacar 
respecto de Ia norma NCh2369-2003, la cual está orientada al diseño sismico de estructuras e 
instalaciones industriales, por to cual no es completamente aplicable at diseño de edificios de 
acero para uso habitacional como son los marcos diseñados para esta investigación, sin 
embargo, en ella se introducen disposiciones especiales para el diseño de marcos d6cti1es de 
acero, los cuales no se consideran en Ia NCh433.OP6 ni en la NCh427. 

a) Solicitaciones de Diseflo 
La norma NCh2369 establece que el análisis sIsmico se hará nornalmente usando métodos 
lineales y en algunos casos el anãlisis se puede basar en la respuesta no lineal considerando 
acelerogramas reales o sintéticos. Los métodos lineales pueden ser de tres tipos: análisis 
estático o de fuerzas equivalente, análisis modal espectral y métodos especiales para 
estructuras con comportamiento elástico. 

a.I Análisis elástico estãtico 
El esfuerzo de corte basal en la base se debe calcular segán la siguiente expresión: 

Q0=CIP (1-27) 

donde: 
Q0 =Esfuerzo de corte en la base de la estructura 
C =Coeficiente sIsmico definido por la Formula 1-46. 
I =Coeuiciente de importancia 
P =Peso total del edificio sobre el nivel basal 

El coeficiente sIsmico se determina de la siguiente forma: 

c = 
2,75A0(T'/T*)'(0,05I)°4  

gR 
(1-28) 

donde: 
A0 = Aceleración efectiva maxima. 
T',n = Parámetros relativos al tipo de suelo de fundación definidos en Tabla 1.5. 

Tahla 1.5: Valores de los naraineiros T' v ii 
Tipo de Suelo T'(seg) I n 

0,20 1.00 
II 0,35 1,33 
III 0,62 1,80 
IV 1,35 1,80 

T*=PerIodo  fundamental de vibración en la dirección de análisis. 
R =Factor de Modificación de Respuesta. Para estructuras de marcos diictiles de acero 

con elementos no estructurates dilatados R=5 y con elementos no estructurales no 
dilatados e incorporados en el modelo estructural R=3 

=Razón de amortiguamiento. Para marcos de acero =0,02. 
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a.2 Análisis modal espectral 
Este tipo de análisis es válido para cualquier tipo de estructura. El análisis modal espectral 
se debe hacer seg(ln el siguiente espectro de disefio: 

2,75AI(T'/ r )  (0.05 /_ )0.4 

Sa (129) 
R 

donde: 
I = Perlodo de vibración del modo considerado. 
El valor de Sa no debe ser mayor que I Cmay g. 
El esfuerzo de corte basal Q° no debe ser menor que: 

Qm,n0.25I(Ao/g)P (1-30) 

A modo de ejemplo, se determinará el espectro de diseflo que le corresponderia a los 
edificios d iseñados para esta investigación. 

Para el diseño de los ediflcios se consideran los siguientes paránletros: 
A= 0.4 para zona sIsmica 3 
Suelo tipo Ill. luego T'=0.62 y n=f,8 

= 0.02 para marcos soldados con o sill arriostramientos 
R = 5 para marcos dtictiles con elementos no estructurales dilatados 

3 para marcos dUctiles con elementos no estructurales no dilatados 

La Figura 1.5 muestra el espectro de diseño Sa normalizado por el factor ig para estos dos 
sistemas estructurales de marco düctil. 

0.45 c=o,o 

LU 

LU 

0,00 

PERIODO I (seg) 

Figura 1.5: Espectro de Diseño SIsmico segzn 
NCh2369para marcos de acero dzctil con R=5y R=3 

De acuerdo a Ia Figura 1.5, los marcos que consideran elementos no estructurales no 
dilatados de Ia estructura resistente deben ser diseñados con cargas mayores que cuando estos 
elementos estãn dilatados. Dc esta manera se castiga a Ia estructura apticando una carga 
sIsmica de diseño mayor, lo cual deriva en una estructura más rIgida y con menores 
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desplazamientos durante el sismo. Es interesante destacar que las aceleraciones espectrales 
obtenidas con esta norma son mayores a los obtenidos para similares condiciones con la 
NCh433, to cual refleja las diferencias entre una estructura industrial y un edificio, y de alguna 
manera recoge la experiencia posterior al terremoto de Northridge. 

b) Corn binaciones de cara 
La carga sIsmica debe combinarse con las cargas permanentes y sobrecargas de uso usando 
las siguientes reglas de superposición: 

Cuando el diseño se hace por el método de tensiones admisibles: 
CP + aSC + SO + SA ± Sismo horizontal ± Sismo vertical (1-31) 
CP + SA ± Sismo horizontal ± Sismo vertical (1-32) 

En estas combinaciones las tensiones admisibles se pueden aumentar en 33,3% respecto de 
las tensiones normales de diseño. 

Cuando el diseflo se hace por el método de las cargas áltimas: 
1,2 CP + aSC + SO + SA ± b Sismo horizontal ± b Sismo vertical (1-33) 
0,9 CP + SA ± b Sismo horizontal ± 0,3 Sismo vertical (1-34) 

donde 
a = Factor que afecta a la sobrecarga SC determinada sin considerar ningn tipo de 

reducción. Se debe tomar igual a 1,0 a menos que se permita reducirlo en 
consideración a la probabilidad de ocurrencia simultánea con Ia acción de sismo. 

b = Factor de amplificación de las cargas sIsmicas que depende del tipo de material. Se 
debe considerar: 
Estructuras o equipos de acero b1,l 
Estructuras o equipos de hormigón b1,4 

c) Disposiciones especiales para estructuras de acero 
Esta norma incorpora disposiciones de diseflo para que las estructuras de marco tengan un 
comportamiento sismorresistente satisfactorio considerando la experiencia con los sismos 
pasados ocurridos en Chile, por esta razón no se han acogido todas las recomendaciones de 
AISC y se ha preparado una norma basada en la práctica local. La norma AISC ha sido 
rigurosamente revisada después de las numerosas fallas frágiles detectadas en las uniones 
de vigas y columnas en los terremotos de Loma Prieta y Northridge, to cual originó una 
serie de severas exigencias en el diseño de estas conexiones. Sin embargo, en Chile no se 
ha observado este tipo de fallas, probablemente porque los sismos en Chile son de distinta 
naturaleza que los sismos de USA, por lo cual la demanda de deformación es menor en 
nuestros edificios. 

Entre las disposiciones más relevantes respecto del diseflo de marcos se pueden destacar 
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las que se refieren al diseflo de conexiones de marcos rigidos y los requerimientos de 
esbelteces Ilmites de los elementos, los cuales constituyen los primeros intentos por 
normalizar el dise?io de este tipo de estructuras en Chile. Entre ellas se destacan las 
siguientes: 

c.1 Uniones de Marcos RIgidos 
Las uniones de momento de marcos rigidos sismorresistentes deben ser del tipo TR, es 
decir, totalmente rIgidas. Las uniones del tipo TR deben ser diseñadas de tal manera que la 
rótula plástica se desarrolle en la viga a una distancia prudente de la columna, lo cual se 
puede lograr reforzando la conexión o debilitando la viga en la posición deseada para la 
rótula plástica o una combinación de ellas. Ambas alternativas inevitablemente implican 
un aumento en los costos de fabricación. 

No se permiten cambios bruscos del ancho de las alas de las vigas en los puntos en que se 
espera que se forme una rOtula plástica, a menos que se trate de una reducción de viga, 
debidamente diseflada para inducir Ia formación de una rótula plástica en esa posición. 

Para asegurar un comportamiento de viga débil-columna fuerte, se especifica que los 
marcos diseñados con R1  mayores o iguales a 3, la suma de las capacidades resistentes a 
flexión de las columnas que concurran a un nudo debe ser mayor o igual a 1,2 veces la 
suma de las capacidades resistentes a flexión de las vigas conectadas. 

Mcr,ium nas 

M',gas 
>1,2 (1-35) 

El coeficiente R1  corresponde a un factor que resulta de multiplicar el valor de R de la 
Tabla 5.6 de la norma por el cuociente QOIQmIn,  siempre que QoIQmin  sea menor o igual a 1, 
mientras que si Q/Qmin  resulta mayor a I se toma R1=R. El valor de R1  corresponde al 
verdadero coeficiente por el cual se reduce el espectro de diseño elástico cuando el corte 
resultante es menor al corte mInimo Qmin y las cargas de diseflo deben mayorarse para 
llegar al corte basal mInimo. 

c.2 Relaciones de esbeltez ancho/espesor 
Las secciones transversales de las columnas y vigas de marcos rigidos sismorresistentes 
deben calificar como compactas, de acuerdo a las relaciones ancho/espesor indicadas en la 
Tabla 8.1 de la norma NCh2369. 

c.3 Conexiones 
Las conexiones de momento entre vigas y columnas de marcos rigidos sismorresistentes 
deben tener, como mInimo, una resistencia igual a la de los elementos conectados. Es 
importante destacar que se debe diseñar en base a la resistencia real de los elementos que 
componen la viga, teniendo especial consideración con el esfuerzo de endurecimiento en el 
acero, lo cual hace que la capacidad de la sección pueda superar en más de un 40% la 
resistencia nominal de la sección [Gaylord E., Gaylord Ch. y Stallmayer J., 1992]. Si los 
elementos de conexión, ya sea pernos o soldadura, no han sido diseñados para la capacidad 
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maxima de la viga se producirá una falla prematura en estos elementos, la cual ocurre de 
manera frágil, especialmente en el caso de las conexiones soldadas. 

En el caso de conexiones empernadas los pernos deben ser ünicamente de alta resistencia, 
de calidad ASTM A325 ó ASTM A490, o sus equivalentes. Para las conexiones soldadas 
los electrodos y fundentes deben cumplir con la especificación AWS. 

c.4 Deformaciones SIsmicas 
Las deformaciones se deben determinar de acuerdo con: 

d=d0 ±R/ dd (1-36) 
donde: 

d = Deformación sIsmica 

d0  = Deformación debido a cargas de servicio no sIsmicas 

R1  = Factor de reducción R corregido por el factor QolQmin  < 1. 
dd = Deformación calculada con solicitaciones sismicas reducidas por el factor R. 

A través de la Ecuación 1-66 se trata de estimar los desplazamientos sIsmicos reales de la 
estructura utilizando los resultados del análisis lineal elástico con espectro de diseño 
reducido. Otra forma de estimar los desplazamientos sismicos de la estructura es 
utilizando métodos de análisis no lineal con acelerogramas de sismos conocidos o 
sintéticos. 

Para el caso de sistemas de marcos de acero, las deformaciones calculadas por la Formula 
1-54 no deben exceder los siguientes valores: 
dmax = 0,0075 h Para marcos no arriostrados con rellenos de albañilerIa dilatados 

= 0,0 150 h Para otras estructuras 
h = altura del piso o entre dos puntos ubicados sobre una misma vertical. 
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1.7 COMPAR14 dON DE ESPECTROS DE DISENO 

A continuación se presentará un resumen de los espectros de diseño de las normas 
NCh433, UBC-97 y NCh2369. A modo de ejemplo, se presenta el espectro de diseño para una 
estructura del tipo SMF y otra del tipo OMF ubicada en la zona de mayor sismicidad (zona 4 
UBC). Se supondrá un suelo medianamente duro (con valores de Standard Penetration Test 
entre 15 a 50) y que el sismo es de gran magnitud, por lo cual se lo clasifica como del tipo A, 
seg6n Tabla 16-U, CapItulo 16, UBC. 

Con las referencias anteriores se tiene: 
Cv  = f(Tipo de suelo, Zona sIsmica, Distancia a la fuente de origen del sismo, tipo de 
sismo) 

Suelo tipo D C, = 0,64 N 
Zona sIsmica 4 
Sismo tipo A N = 2,0 
Distancia a la fuente del sismo <2 km Luego, 

C,= 1,28 

Ca = f(Tipo de suelo, Zona sIsmica, Distancia a la fuente de origen del sismo, tipo de 
sismo) 
Suelo tipo D Ca = 0,44 Na 
Zona sismica 4 Na  = 1,5 
Distancia a la fuente del sismo <2 km Luego, 
Sismo tipo A Ca = 0,66 

De acuerdo a Ecuación 1-5, el corte no necesita ser mayor a 
2. 5CaI 

ViAXf10 JV 
R 

I = 1,0 
R = 8,5 para SMF y 4,5 para OMF 

VMAXIMO = (2,5 x 0,66 I 8,5) W = 0,194 W para SMF 
VMAXIMO = (2,5 x 0,66 I 4,5) W = 0,367 W para OMF 

De acuerdo a Ecuación 1-6 el corte basal debe ser mayor a 
VMINIMO = (0,l I Cal) x W = 0,073 W para SMF y OMF 

Además, las estructuraS ubicadas en la zona sIsmica 4 deben cumplir la Ecuación 1-7, donde 
VMINIMO = (0,8 Z N I I R) W con Z= 0,4 para zona sIsmica 4 

VMINJMO = (0,8 x 0,4 x 2,0 x 1 / 8,5) = 0,075 W para SMF 

VMINJMO = (0,8 x 0,4 x 2,0 x 1 / 4,5) = 0,142 W para OMF 
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La Figura 1.7 muestra el coeficiente sismico de diseflo para los SMF y OMS, para una 
estructura ubicada en zona sismica 4 y suelo tipo D, segün UBC. 

1,80 
C (=1,65 
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Epe 

I 

_____________ :: 
1.5 ,5 3 

PERIODO T (seg) 

Figura 1.7: Espectro de Diseho SIsmico segán UBCpara 
S/sterna estructural SMFy S/sterna estructural OMF 

En Ia figura 1.8 se comparan en un mismo gráfico los espectros de las 3 normas 
anteriormente sefialadas. En el grafico se muestra el espectro de diseño segün NCh 433 para el 
edificio de marco de acero de 4 y 20 pisos, para lo cual se toma como referencia el espectro de 
diseflo de La NCh433 mostrado en Ia Figura 1.4 y el Factor de ReducciOn R*  mostrado en Ia 
Tabla 3.7 del CapItulo 3. Además, se muestra el espectro de diseño de Ia NCh2369 mostrado 
en la Figura 1.5. El espectro de diseño UBC ha sido dividido por 1.4 debido a que en Ia 
combinación de carga usando ci método de tensiones admisibles se considera E/I .4 
(Ecuaciones 1-20 a 1-22). 
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- I - - —UBC-OMF 

0.35 -\--------- 4_ , __.__NCH2369 R=3  
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Figura 1.8: Espectros de Diseño SIsmico segün UBC, NCh433 y NCh2369 

23 



CapItulo I: Revision de los criterios de diseño en marcos de acero 

En general, el espectro de la NCh433 para el marco de 20 pisos es el que presenta las 
menores aceleraciones espectrales. Los valores del espectro de la NCh433 para el marco de 20 
pisos son comparables a los valores del espectro UBC para marcos especiales (UBC-SMF). 
Por otra parte, el espectro NCh433 para el marco de 4 pisos es mayor que ci espectro UBC para 
marcos especiales pero menor que el espectro para marcos ordinarios. De lo anterior se 
desprende que el espectro dado por la NCh433 para los marcos entre 4 y 20 pisos se encuentra 
entre los espectros UBC para marco especial y marco ordinario. 

El espectro de la NCh2369 con factor de Reducción R=5 presenta valores de 
aceleración similares a los prescritos para los marcos ordinarios segin UBC hasta 0,7 (seg) de 
periodo. Sobre ese periodo es mayor el espectro dado por la NCh2369. Las mayores 
aceleraciones se obtienen con ci espectro de la NCh2369 con R=3. Esto significa que las 
estructuras industriales son disefladas para una fuerza sIsrnica mucho mayor que las aplicables 
en edificios habitacionales disefiados de acuerdo a la NCh433. 

1.8 COMPARA CION DE DEFORMA ClONES ADMISIBLES 

El UBC limita ci desplazamiento máximo inelástico esperado en la estructura a valores 
que dependen del tipo de estructura y de su periodo de vibración. Dc acuerdo lo indicado en la 
Ecuación 1-9, ci desplazaniiento máximo de respuesta inelástica (AM) no debe exceder de 0,7 R 
As. Para estructuras de marco de acero, se obtienen los siguientes valores ilmites de 
desplazamiento: 

Para T< 0,7 seg: A 1  = 0,7 R As < 0,025 Ah 4 As < 0,0251(0,7R) Ah 
Para T> 0,7 seg: A  v = 0,7 R As < 0,020 Ah 4 As < 0,020/(0,7R) Ah 

Corisiderando los factores R indicados en Ia Tabla 1.1 para marcos de acero, se obtienen los 
siguientes valores de deformación admisible de entrepiso: 

Tab/a 1.6: Deforniación de Entreviso As/A/i setn Seismic Provisions v UBC-97 
Sistema Estructurai UBC-97 Seismic Provisions 

T<0,7 seg T0,7 seg T<0.7 seg T0,7 seg 
Special Moment Frames (SMF) 0.0042 0,0034 0,0045 0,0036 

Intermediate Moment Frames (IMF) - - 0,0080 0,0063 
Ordinary Moment Frames (OMF) 0,0080 0,0063 0,0102 0,0082 

Special Truss Moment Frames (STMF) 0.0055 0,0044 0,0051 0,0041 

Esta deformación de entrepiso admisible As es mayor a la requerida por la NCh433, la cual 
limita ci desplazamiento horizontal a 0,002 Ah, siendo Ah la altura de entrepiso. Los valores 
recomendados por el UBC son comparables a los valores máximos de desplazamiento elástico 
indicados por la NCh2369, donde el desplazamiento máximo para marco no arriostrado es 
0,0075 Ah. 
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Se puede observar que la deformación admisible de entrepiso en los marcos ordinarios es casi 
el doble que en los marcos especiales. Es decir, en los marcos ordinarios se permite una mayor 
deformación durante la etapa de diseflo, mientras que los marcos especiales deben ser 
diseflados bajo condiciones más exigentes de deformación. Además, tanto en OMF y SMF, 
para perlodos sobre 0,7 seg la deformación admisible de entrepiso es menor, por lo cual, los 
edificios de mayor altura deben ser diseflados bajo condiciones más exigentes que los de baja 
altura. Este aumento en la exigencia de desplazamientos para edificios altos tiende a aumentar 
la rigidez de Ia estructura, lo cual tiende a compensar la menor rigidez en el edificio que resulta 
de utilizar fuerzas de diseflo espectrales menores en edificios más altos. 

A partir de la comparación de espectros de diseflo y de Las deformaciones, se puede concluir 
que los marcos Ordinarios (OMF) son disefiados con mayores cargas que los marcos especiales 
(SMF), sin embargo, se les permite mayor deformación de entrepiso durante la etapa de diseflo. 
Los marcos especiales (SMF) son diseflados con cargas menores pero el requerimiento de 
deformación de entrepiso es alto. En ambos casos, ya sea OMF o SMF la exigencia de 
deformación admisible es mayor 

La norma chilena no hace distinción alguna en la deformación admisible de entrepiso, ya sea 
que el marco se disefle para comportamiento dictil o no. Sin embargo, en los marcos de menor 
altura se aplica una fuerza de diseflo mayor que en los de mayor altura debido a que el espectro 
de diseflo es mayor en perIodos bajos. 

1.9 COMPARA dON DE RIGIDECES 

Comparativamente, los marcos nacionales de baja altura resultan ser más rIgidos que los 
marcos SMF diseflados por el UBC ya en los marcos nacionales se permite un menor 
desplazamiento de entrepiso y se aplican cargas de diseflo mayores. Sin embargo, la 
comparación de los marcos nacionales de baja altura con los OMFs no es tan fácil debido a que 
en los OMFs se aplica una fuerza de diseflo un poco mayor que en los marcos nacionales, sin 
embargo, el desplazamiento de entrepiso admisible está entre 4 a 5 veces el de la norma 
chiLena. Esta gran desplazamiento de los OMFs hace que los marcos resulten más flexibles que 
los marcos diseflados por la NCh433. 

En los marcos de mayor altura, los marcos nacionales son diseflados con fuerzas similares a 
especificadas por el UBC para SMFs, sin embargo, debido a que estos Ultimos son diseflados 
con mayor deformación admisible de entrepiso, resultan estructuras de menor rigidez lateral 
que los marcos nacionales. En el caso de los OMFs se aplica una fuerza de diseflo casi el doble 
mayor que a los marcos nacionales de gran altura, pero también se permite una gran 
deformación de entrepiso. El resultado de esto es que nuevamente los marcos nacionales 
resultan ser más rIgidos que los marcos disefiados por el UBC. 
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Se puede hacer una estimación muy simplificada de Ia relación de rigidez a partir del siguiente 
razonamiento. De acuerdo a la definición de rigidez: 

Rigidez (R) = Fuerza (F)/Desplazamiento (A) (1-37) 

Por definición, 
RUBC = FUBC I AUBC 

RNCH = FNCH / ANCH 

De acuerdo a los valores de fuerza y desplazamiento en OMF: 
FUBC I FNCH = 2 ==> RNCH = FNCH / ANCH = (FUBC, 2)! (AuBc I 5.1) = 2,55 RUBC 

AUBCI ANCH — 5,1 

De acuerdo a los valores de fuerza y desplazamiento en SMF: 
FUBC IFNCH = 1,18 ==> RNCH = FNCH / ANCH =(FUBC/ 1,18)I(AUBCI 1,8)= 1,52 RUBC 

AUBCI ANCH = 1,8 

En ambos casos, Ia rigidez de los marcos nacionales resulta mayor a Ia rigidez de los marcos 
diseñados por el UBC. Este es un análisis muy simplificado que considera una relación lineal 
entre fuerza y desplazamiento, pero que permite visualizar las diferencias en los criterios de 
diseño de ambas normativas. 
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CAPITULO 2: CONEXIONES EN MAR COS DE A CERO 

2.1 CONEXIONES DE MOMENTO 

En este Capitulo se presenta una revision de las conexiones de momento normalmente 
usadas en la práctica de diseño nacional y en USA. Además, se muestra un resumen de los 
tipos de fallas observadas después del terremoto de Northridge y las soluciones planteadas 
para mejorar la capacidad de deformación ante cargas ciclicas como se presentan durante los 
sismos de gran intensidad. 

En las estructuras de marco rIgido las uniones viga-columna se conectan con suficiente 
rigidez y resistencia para transmitir los momentos y cortes de diseño con una pequefia o 
ninguna rotación relativa entre los miembros. El corte de la viga es transferido a la columna 
por una plancha vertical soldada en taller a la columna y apernada o soldada en terreno al alma 
de la viga. El momento de flexión, por otra parte, se transmite esencialmente en la forma de 
un par de fuerzas en las alas de la viga, aunque también el alma puede transmitir cierto 
porcentaje menor del momento dependiendo de la forma en que se conecta el alma de La viga. 

Las conexiones rIgidas son una necesidad en los sistemas estructurales del tipo marco 
debido a que La estructura no tiene otro mecanismo de resistencia a las cargas laterales. En 
este sistema estructural, las conexiones deben ser lo suficientemente resistentes para 
desarrollar el momento plástico en las vigas adyacentes a las columnas. Las conexiones 
rIgidas siempre son ventajosas en caso de que un edificio quede sujeto a cargas accidentales 
por explosiones, sismos, viento o cargas más grandes que las de diseflo debido a que permite 
una redistribución de cargas. 

Existen dos tipos básicos de union de momento: un tipo de uniOn es aquella en que la 
viga se introduce en la dirección fuerte a flexión de la columna, ella se denomina conexión 
viga-ala de columna y el otro tipo de union a momento ocurre cuando la viga se introduce en 
el eje débil de la columna, ella se denomina union viga-alma de columna. La práctica comán 
en el diseño de marcos de acero es dimensionar la estructura resistente de un edificio en base a 
uniones del tipo viga-ala de columna. Este tipo de conexiOn se prefiere debido a que durante 
un sismo en la conexión se desarrollan grandes deformaciones inelásticas en la forma de 
fluencia por flexión de la viga y/o fluencia por corte en la zona de panel, lo cual contribuye a 
disipar la energia con que acu1a el movimiento sobre el edificio. Por otra parte, en lugar de los 
marcos con conexiones viga-alma de columna se prefiere el uso de riostras como mecanismo 
resistente a las cargas laterales sIsmicas o derivadas de la acción del viento. 

En la práctica, no se puede evitar el introducir conexiones del tipo viga-alma de 
columna, especialmente en el encuentro de una columna de esquina que recibe dos vigas de 
marcos perpendiculares. 

La Figura 2.1 muestra la conexiOn de momento de uso más frecuente en Ia práctica de 
construcciOn en USA y, por lo tanto, también en Ia práctica nacional. Las ventajas de esta 
conexiOn son facilidad y rapidez de montaje, economla en el uso de materiales y la 
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confiabilidad que ofrece la resistencia de los pernos para transmitir la fuerza de corte. En esta 
conexión, las alas de Ia viga son soldadas a la columna usando soldadura de penetración 
completa con bisel simple, mientras que el alma de la viga se une a la columna por medio de 
una placa soldada en el ala de la columna. La union de la placa al alma de la viga puede ser 
apernada o soldada. Las alas transmiten los momentos de flexión de la viga a la columna y ci 
corte se transmite por ci alma. Los principales códigos sIsmicos de USA hablan adoptado este 
detallamiento como conexión estándar para marcos düctiles de momento, sin embargo, 
después del terremoto de Northridge ha sido fuertemente cuestionada debido a la gran 
cantidad de fallas frágiles observadas, lo cual ha llevado a que este tipo de conexión haya sido 
objeto de severas revisiones para mejorar su capacidad de rotación plástica. 

c) 

Figura 2.1: TIpica conexión de momento de alma apernada 
y alas soldadas: a) Elevación, b) Planta, c) Deralle 

Existen distintas variantes para las conexiones de corte. En algunos casos, se suele 
reemplazar la placa simple del alma por un ángulo de asiento dispuesto como elemento de apoyo 
resistente al corte vertical (ver Figura 2.2.b), aunque esta solución es menos frecuente y Ia 
solución más frecuente es usar una conexión como la mostrada en la Figura 2.1. La norma 
americana AISC recomienda usar en algunos casos una soldadura suplementaria dispuesta en ci 
extreme superior e inferior de la plancha de corte (ver Figura 2.2.a). Con ello se pretende 
aumentar la capacidad del alma para tomar momento y mejorar ci comportamiento ante carga 
sIsmica. En todos los casos se debe disponer de atiesadores de continuidad de las alas y 
planchas de refuerzo en el alma de la columna cuando sea necesario para evitar el pandeo local 
de la zona de intersección de la viga y la columna. Esta area de alma se denomina zona de panel. 
Esta zona de panel permite la disipación de energIa por deformación durante los sismos severos. 
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AMBAS 
ALAS 

SOLDADURA 

S UPLEM ENTARIA 

a) b) 

Figura 2.2: a) Conexión con soldadura suplementaria en ci alma. 
b) Conexión con ángulo de asienlo 

Una de las caracterIsticas principales de este detallamiento es la utilización de una barra de 
respaldo (backup) como complemento de la soldadura de penetración completa. Su uso está 
ampliamente difundido en la práctica usual de construcción y se emplea para dar apoyo a la 
soldadura cuando ella se deposita en la interface ala de viga y el elemento soportante. Este 
elemento queda unido solidariamente a la viga por medio de la soldadura que se deposita en ella, 
sin embargo, la parte de la barra de respaldo que queda debajo del ala de la viga no queda 
soldada y se convierte en una potencial grieta que posteriormente puede propagarse ya sea a la 
columna o hacia la viga. Este elemento deberla retirarse a! finalizar la soldadura pero en la 
práctica ello no siempre se hace. 

2.2 DESCRIPCION DEL PROBLEM.4 DE UNIONES 

2.2.1 ANTECEDENTES 

El terremoto de Northridge causó un dafio sin precedentes en las conexiones viga-
columna de modernos edificios estructurados en base a marcos de acero. El daflo fue 
principalmente en la forma de fracturas en la vecindad de la soldadura del ala de la viga que 
llega a la conexión, y en las columnas en todo el entomb de Ia conexión viga-columna. Las 
investigaciones posteriores realizadas en el area afectada por el sismo revelaron Ia falla en las 
conexiones en numerosos edificios, muchos de los cuales eran relativamente nuevos, pues 
fueron construidos después de 1980. Los daflos descubiertos en las conexiones debido al 
terremoto de Northridge revelaron un compot-tarniento no düctil, y aparecieron serias dudas 
respecto de los actuales métodos y estándares para el diseflo y construcción de estructuras 
sismorresistentes de acero. Previo al descubrimiento de este tipo de falla se pensaba que los 
marcos soldados de acero eran prácticamente invulnerables a los sismos, debido a que rara vez 
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se hablan reportado daños en sismos pasados y no habla registro de que un sismo provocara la 
falla en un edificio construido con los estándares de diseño vigentes en ese momento. 

Una evaluación preliminar del comportamiento de los edificios de acero realizada en 
los dIas posteriores al sismo concluyó que ninguno de ellos colapsó o presentaban fallas 
importantes. Sin embargo, con el correr de las semanas los mismos ocupantes empezaron a 
descubrir deformaciones permanentes en elementos estructurales, mal funcionamiento de 
ascensores, problemas de vibraciones o excesivo corrimiento de las juntas de construcción. 
Debido a los recubrimientos que se aplican a los edificios de esqueleto de acero, no se habIan 
detectado fallas locales importantes que hasta entonces hablan estado ocultas por elementos 
arquitectónicos, tales como paneles interiores, cielos falsos o recubrimientos de materiales 
aislantes del fuego [Bertero, 1994]. Las posteriores investigaciones revelaron grietas en las 
alas de las columnas, las cuales en algunos casos se propagaban incluso hasta el alma de La 
columna. En los edificios en construcción fue más fácil detectar las fallas ya que las vigas y 
columnas ann estaban a la vista. En ellos se descubrió arriostramientos que fallaron por 
pandeo local, deformaciones remanentes en el alma de la columna en Ia zona de conexión 
(zona de panel), grietas tanto en la columna como en la viga que liega a la conexión. En fin, 
los marcos de acero presentaron un conjunto de modos de falla que solo habIan sido 
detectados en ensayos de laboratorlo, pero que, sin embargo, también pueden darse ante 
solicitaciones sIsmicas de fuerte intensidad. En el caso del terremoto de Northridge, 
afortunadamente, ninguno de estos sistemas estructurales colapsó y no se perdieron vidas 
humanas por este motivo. El terremoto fue de corta duración, lo cual probablemente evitó que 
el daño estructural fuese mayor, sin embargo, persiste la pregunta de cómo se hubiera 
comportado el edificio si el terremoto hubiese tenido una mayor duración. 

Al igual que en el terremoto de Northridge, el terremoto de Kobe en Japón (Enero de 
1995), reveló la existencia de una gran cantidad de modos de falla frágiles en las estructuras 
de acero [Matso, 1995; Toyoda, 1995]. Alrededor de un 70% de los edificios de acero 
daflados corresponden a estructura tipo marco. En Japón es comin el empleo de columnas 
tipo cajón y el uso de columnas y vigas de ala ancha, y es justamente en estos elementos 
donde se observaron las fallas más importantes. Las zonas más susceptibles a daño se 
encuentra en la union viga-columna, en los empalmes entre columnas y en las columnas de las 
bases. Del total de fallas observadas, más del 50% de ellas ocurrió en la union viga-columna, 
presentando una gran variedad de modos de falla. 

El daño observado en las conexiones soldadas puede ser dividido en dos categorlas: 
Conexiones que fallaron sin niugári signo de dcformaeión plástica en Ia zona de 
transmisión de carga de la viga a Ia columna. La fractura se inició antes de tener una 
deformaciOn plástica observable, lo cual era esperable en un diseflo sismorresistente. 
Conexiones que fallaron con significativa fluencia plástica o pandeo local en la vecindad 
de la uniOn viga-columna. La deforrnación plástica ocurrió en los miembros adyacentes a 
la zona de fractura. 

El primer tipo de falla se presentO fundamentalmente en antiguos edificios que tenlan 
bajos niveles de calidad en su construcción, poco espesor en las soldaduras o soldaduras de 
penetración parcial. 
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El segundo tipo de falla se presentó en edificios construidos con las prácticas de diseño 
más recientes y ella se presento después de una significativa deformacián plástica, tanto en 
columnas como en vigas. 

La similitud de las fallas observadas tanto en Northridge como en Kobe nos indica que 
este es el modo de falla normal de las conexiones de momento construidas con la prãctica de 
disefio de esos años. Después de estudiar las causas de las fallas frágiles en las uniones, se 
han introducido cambios en las normas de diseflo de USA y Japón tendientes a evitar que se 
repitan en el futuro [FEMA 350, 2000; FEMA 355-D, 2000]. 

2.2.2 TIPOS DE FALLAS 

Los tipos de falla observados en los edificios de acero pueden agruparse en 4 
categorlas [Bertero, 1994]: 

Falla debido at pandeo local yio completo de los miembros estructurales principales. 
Falla de las conexiones de los arriostramientos a las placas gousset. 
Falla en las placas bases de columnas, anclajes y pedestales de hormigón armado, 
particularmente Ia dramática fractura de placas bases de gran espesor. 
Falla en las uniones viga-columna de los marcos especiales resistentes a momento 
(Special Moment Frames SMF). 

La revision de resultados de investigaciones previas at terremoto de Northridge revela 
que la mayorIa de los tipos de fallas ya habIan sido observadas en pasados terremotos o en 
investigaciones experimentales anteriores. Sin embargo, esta fue la primera vez que se 
detectaron tan diversos tipos de fallas locales de conexiones soldadas viga-columna. A 
continuación se describirán las caracterIsticas de los tipos de fallas observadas en los 
elementos de acero, para luego describir en detalle el problema de las conexiones soldadas. 

Falla debido al pandeo completo o local de los miembros 
Este tipo de falla fue observada en numerosos edificios y existe evidencia de su 

ocurrencia en terremotos anteriores, por to que su aparición no constituyó sorpresa para los 
disefladores en acero. Este tipo de falla afecta principalmente a los arriostramientos y 
corresponde a un modo conocido y aceptable de deformación cuando no hay fractura del 
elemento. Respecto de este tipo de falla existe abundante literatura y ha sido ampliamente 
discutida por distintos investigadores. 

Falla en la conexiOn de arriostramientos 
Muchas fallas fueron observadas en las soldaduras de placas gousset utilizadas para la 

conexión de los arriostramientos a los elementos principales. Probablemente existen varias 
razones para que se produzca este tipo de falla: insuficiente fusion at momento de soldar las 
planchas, inadecuado diseño de la soldadura y el uso de planchas excesivamente débiles o 
muy flexibles. A todo to anterior se debe agregar que muchas veces estos elementos de 
conexión no son diseñados para la capacidad de los elementos que se conectan, sino que por 
las fuerzas de diseño seg11n norma, las cuales son excedidas largamente en un movimiento 
sismico de gran magnitud. 
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Falia en las placas bases de columnas 
Solo en unos pocos edificios se presentO este tipo de colapso de la placa base de las 

columnas. Este tipo de falla también era conocido, sin embargo, nunca antes se habla 
presentado en placas de tanto espesor. Investigaciones posteriores at terremoto de Northridge 
dan cuenta de la falla de placas de hasta 10 cm de espesor. La fractura de la placa base parece 
deberse al efecto combinado de distintos factores: esfuerzos perpendiculares a la placa 
inducidos por el diferencial de contracción de la soldadura de la columna y por las fuerzas 
sIsmicas, los altos esfuerzos de tension en el piano de la placa debido a Ia flexión producida en 
ella por las fuerzas axiales desarrolladas por la columna y los arriostramientos que liegan a la 
base. Todos estos factores crean altas concentraciones de esfuerzos en estos elementos, los 
cuales finalmente provocan la falla cuando a ellos se une un fuerte movimiento de la 
estructura producto del sismo. 

Falla en las uniones soldadas viga-columna 
Sin lugar a dudas, la falla dominante tanto en nümero como en consecuencia fue la 

que ocurrió en las conexiones de los marcos rIgidos especiales resistentes a flexión 
denominados Special Moment Frames (SMF) cuyas caracterIsticas se indicaron en la Sección 
1.3 y afectó principalmente a las conexiones del tipo mostrado en la Figura 2.3 [Bertero, 
1994]. 

La Figura 2.3 se ilustra los elementos principales de la conexión soldada: 
ZONADEPANELY 

I REFUERZO DE ALMA 

ALA SUPERIOR 

ATIESADORESDE ALMA 

CONTINUIDAD \ DE VIGA 

ALA INFERIOR 

PLACA DE CORTE 

ATIESADOR DIAGONAL 

Figura 2.3: Elementos de la conexión soldada 

Zona de Panel: Sector del alma de la columna que queda en frente de Ia viga que Ilega a Ia 
conexión y está limitado por los atiesadores de continuidad. 
Plancha de refuerzo de alma: También Ilamado placa doble corresponde a un refuerzo 
soldado al alma de la columna en la zona de panel. 
Placa de Corte: Elemento que permite la transmisión de la fuerza de corte desde la viga a 
la columna. 
Placas o atiesadores de continuidad: Atiesadores ubicados en el alma de la columna que 
actüan como elementos de continuidad de las alas de Ia viga. 
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El daflo en la conexión puede clasificarse dependiendo de la zona afectada [Fema, 
1995] como: 
d.l) Dafoen1aviga 

Daño en la columna 
Daño en la zona de panel 
Daño en la placa de corte 
Daño en la soldadura 

d.1) Daño en la viga 
El daño en la viga puede ser de diferentes tipos. En la Tabla 2.1 referida a la Figura 

2.4 se ilustra los varios tipos de daño observados. La condición 5 es similar a la de tipo 3 yb 

4, pero ocurre en ambas alas. 

Figura 2.4: Tipos de daizo en vigas 

Tabla 2.1: Tios de daIo en las vkas 
TWO DESCRIPCION 

l Pandeo local del ala (sup. o inf'.) 

2 Flucncia del ala (sup. o inf.) 

3 Fractura del ala en la zona de soldadura (sup. o inf.) 

4 Fractura del ala fuera de la zona de soldadura (sup. o inf.) 

5 Fractura del ala (sup. o inf.) (Consiste en daño tipo 3 yb 4) 
6 Fluencia o pandeo del alma 

7 Fractura del alma 

8 Pandeo de la sección por torsion lateral 

El daflo tipo 2 es el de menor importancia. Es de dificil detección y se reconoce por la 
formación de lIneas visibies en el material que atraviesan ci ala. El daño tipo 1 puede resuitar 
en una significativa pérdida de resistencia plástica de Ia viga. En secciones plásticas esta 
pérdida ocurre gradualmente. La concentración de esfuerzos que se produce luego del pandeo 
local del ala puede derivar en la fractura del ala como en el da?io tipo 4. Una vez que ocurre 
esta fractura, el ala de la viga pierde rápidamente toda capacidad de tension bajo carga 
continua o reversible, pero puede mantener cierta capacidad en compresión. Lo mismo ocurre 
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en el daño tipo 3, pero en este caso, la fractura se produce en la zona debilitada que recibe el 
calor durante el proceso de soldadura. Los otros tipos de daflo son menos frecuentes. 

d.2) Daflo en la columna 
En la Tab/a 2.2 se definen siete tipos de da?io en el ala de la columna [Fema, 1995], los 

cuales se ilustran en la Figura 2.5. El daño en la columna normalmente se traduce en la 
degradación de la resistencia de la columna a cargas verticales y a cargas laterales. 

Figura 2.5: Tipos de dano en columnas. 

Tabla 2.2: Tinos de daJo en las columnas 
TIPO DESCRIPCION 

1 Incipiente grieta en ala 
2 Extension del daño I 
3 Grieta total o parcial del ala fuera del area de soldadura 
4 Grieta total o parcial del ala en el area de soldadura 
5 C ricta por a mel at tear ng" 
6 Daño por pandco local del ala 
7 Falla en el empalme de la columna 

El dafio tipo 1 consiste en pequefias grietas dentro del ala de la columna. El daño tipo 
2 es una extension del daflo tipo 1, en la cual la falla se prolonga por el ala a partir de Ia grieta 
inicial. El daflo tipo 3 y 4 son grietas que afectan ci ala de la columna y pueden extenderse a 
la zona de panel. El daflo tipo 5 es una grieta que se presenta al interior del ala y la cual está 
alineada con la dirección del ala. Este fenórneno denominado 1amelar tearing" se produce 
por la existencia de esfuerzos residuales de tensiOn debido a la presencia de pequefias 
inclusiones no metálicas paralelas a la superficie del metal. Este tipo de falla es detectado 
solamente por medio de ensayos no destructivos y ya se sabIa de este tipo de faila con 
anterioridad. Este tipo de daño contribuye a la extension de Ia grieta en ci daflo tipo 2. El 
daflo tipo 7 y 6 son menos frecuentes. 
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d.3) Daño en la zona de panel 
En la Tab/a 2.3 se definen nueve tipos de daño en la zona de panel de la columna y 

zonas adyacentes [Fema, 1995], los cuales se ilustran en la Figura 2.6. 

Figura 2.6: Tipos de daño en la zona de panel 

Tab/a 2.3: Tinn,c de dwu en In zona de nanel 
TIPO DESCR1PCI6N 

I Fractura. pandco o fluencia de la placa de continuidad 
2 Fractura en la soldadura de Ia placa de continuidad 
3 Fluencia o deformaciones diictiies en ci alma 
4 Fractura de dobles placas soidadas 
5 Fractura parcial en dobles placas 
6 Fractura parcial en ci alma 
7 Fractura completa en ci alma o dobles placas 
8 Pandeo del alma 
9 Columna dividida 

La fractura de las placas de continuidad o atiesadores tiene relativarnente poca 
consecuencia sobre la estructura. La fractura de dobles placas es más significativa porque 
resulta en la pérdida de efectividad de La doble placa y la fractura puede propagarse al material 
de la columna. Aunque la fluencia al corte de la zona de panel (daño tipo 3) es bastante 
com(tn, bajo grandes deformaciones de corte se generan significativos esfuerzos secundarios 
en el ala de la viga unida a Ia columna que finalmente inducen la formación de la falla frágil 
en la soldadura de la viga-columna. Por esta razón, la disipación de energIa por fluencia al 
corte de la zona de panel debe ser limitada para no dañar otras zonas de la conexión. 

Las fracturas tipos 5, 6 y 7 son potencialmente susceptibles de aumentar y convertirse 
en las de tipo 9, resultando en la completa desconexión de la columna. Cuando ocurre esta 
falla, Ia columna pierde totalmente la capacidad de tension y la capacidad al corte es 
seriamente limitada. La fractura tipo 7 se puede evitar diseñando adecuadamente el refuerzo 
de doble placa de acuerdo a lo indicado en las Seismic Provisions. Para tal efecto se 
recomienda que las dobles placas deben ser soldadas a las alas y alma de la columna. 
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d.4) Daflo en la placa de corte 
En la Tabla 2.4 se describen ocho tipos de daflo en la placa de corte soldada a la 

columna y apernada a la viga [Fema, 1995], los cuales se ilustran en La Figura 2. 7. El daño 
severo en !a placa de corte a menudo indica que otros elementos han sido daflados como 
columna, vigas, zona de panel o daflo en la soldadura. 

Figura 2.7: Tipos de daño en la placa de corte 

Tab/a 2.4: Ilpos de dano en la placa de corte 
TIPO I)ESC'RIPCION 

I Grieta parcial en la soldadura a columna 
.1 Las alas de la viga están sm daflo 

1.2 Las alas de la viga están agrietadas 
2 Fractura en la soldadura suplementaria de La placa de corte 

2.1 Las alas de La viga están sin daño 
2.2 Las alas de la viga estãn agrietadas 

3 Fractiira de La placa en los pernos o severa distorsión 
4 Fluencia o pandco de la placa de corte 
5 Pernos perdidos o dañados 
6 Fractiira compicla (IC a soldadura a Ia columna 

La falla en la placa de corte siempre es considerada como de importancia debido a que 
puede provocar la pérdida en la capacidad de la viga para transmitir las cargas gravitacionales. 
El daflo severo en Ia placa no ocurre a menos que un daflo severo ocurra en la conexión. 

d.5) Daño en la soldadura 
La Figura 2.8 ilustra seis tipos de daflo en !a soldadura. Esta clase de daflo es la más 

comünmente reportada en los informes posteriores al terremoto de Northridge [Fema, 1995]. 
Estos tipos de falla se presentan en la mayoria de los casos en el ala inferior. 
Aproximadamente un 25% del total del daflo en la soldadura ocurre en el ala superior, y la 
mayorIa de las veces, ocurre cuando el ala inferior ya ha sido dañada. La naturaleza de este 
tipo de daflo hace que ella sea repentina y frágil, y es el modo de falla más comán en las 
conexiones soldadas. En la mayorIa de los casos se producen grietas pequeflas que son muy 
difIciles de detectar, aün con métodos de ultrasonido, Jo cual deja a la conexión debilitada para 
futuros sismos. 
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Cuando la soldadura se dana, el ala de la viga pierde toda capacidad de transmitir carga 
de tracción y, por lo tanto, la capacidad a flexión de la viga disminuye significativamente. Las 
investigaciones en este sentido indican que la resistencia residual es aproximadamente un 20% 
de la resistencia de la conexión no daPiada. Cuando las cargas provocan compresión en el ala 
se mantiene gran parte de la resistencia original, sin embargo, pueden sobrecargarse los 
elementos de la conexión que resisten las fuerzas de corte. 

FRACTURA COMPLETA FRACTURA PARCIAL FRACTURA COMPLETA FRACTURA PARCIAL 
EN INTERFACE EN INTERFACE CON ROTURA DEL ALA DEL ALA DE LA 
SOLDADURA-COLLMNA SOLDADURA-COLLMNA DE LA COLUMNA COLLMNA 

FRACTURA QUE CRUZA FALLA DEL TIPO FRACTURA QUE CRUZA GRIETA EXTENDIDA 
EL ALA DE LA VIGA LAMELAR TEARING" EL ALA DE LA COLLrNINA AL ALMA DE LA 

EN LA COLUMNA COLLIMNA 

FRACTURA COMPLETA FRACTURA PARCIAL FRACTURA PARCIAL FRACTURA TOTAL 
EN INTERFACE EN INTERFACE DE LA SOLDAI)URA OF LA SOLOADURA 
SOLDADURA-VIGA SOLDADLRA-VIGA 

Figura 2.8: Tipos de daño en la soldadura 

La mayorIa de las fracturas mostradas en la Figura 2.8 inicialmente fueron calificadas 
como "inesperadas" o vistas por primera vez. S'in embargo, estos tipos de fallas ya hablan 
sido advertidas en pruebas experimentales realizadas desde la década de 1960 [Bertero, 1994; 
Popov, 1995; Popov y Bertero, 1973], pero en esos momentos fueron calificadas como 
pruebas defectuosas porque siempre se pensó que las conexiones de acero deblan comportarse 
en forma dictil, y solo se estudiaron los especimenes de buen comportamiento. 
Contrariamente a lo que se pudiera pensar, en muchos casos la falla se inició a muy bajos 
niveles de demanda de rotación plástica en la conexión o de deformación de la zona de panel y 
en algunos casos se presentó mientras la estructura aün permanecla en el rango elástico. 
Pruebas de laboratorio efectuadas en la Universidad de Texas [Engelhardt y Husain, 1993] con 
posterioridad al terremoto sugieren que Ia tIpica conexión soldada usada antes del terremoto 
de Northridge era incapaz de suministrar rotaciones plásticas más allá de 0,010 rad para todos 
los rangos de alturas de vigas, mientras que las demandas de rotación plástica en un sismo 
severo son del orden de 0,015 rad o más. Esto está indicando claramente que se debe revisar 
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Ia práctica de diseño de marcos de acero con conexiones de momento y buscar soluciones de 
conexiones que tengan mayor capacidad de rotación plástica, o simplemente, evitar el diseño 
de marcos estructurales en zonas de alta sismicidad. Las pruebas experimentales efectuados 
por Hernández [Hernandez, 2000] en la Universidad Técnica Federico Santa Maria indican 
que estas mismas conexiones son capaces de mejorar notablemente su comportamiento 
aplicando ciertos refuerzos en su diseilo (conexiones mejoradas), como ser el uso de 
atiesadores de alma y placas de continuidad. Los resultados de esta investigación se muestran 
más adelante en la Sección 2.3.2.b. 

Tal vez la más importante lección aprendida del terremoto de Northridge es la 
identificación de este tipo de falia local de las uniones viga-columna soldadas de los marcos 
de momento, la cual hace que las conexiones se comporten de manera muy frágil si no son 
diseñadas adecuadamente. 

2.2.3 CAUSAS DE FALLA ENLA UNIONSOLDADA VIGA-COLUMNA 

Es interesante destacar que la mayorIa de las fallas locales ocurrieron en la region 
cercana a la soldadura de union del ala inferior de la viga con la columna. Ello parece indicar 
que este tipo de falia fue inducida por el efecto combinado de los esfuerzos internos en el 
acero generados por la soldadura en el ala de la viga, la presencia de escoria en la soldadura, y 
el estado de tension causado por la respuesta del edificio ante el movimiento sIsmico, entre 
otros. 

De acuerdo a Bonowitz y Youssef [Popov, 1995], sobre un 50% de las falias fueron en 
la soldadura inferior, un 1 8% en la soldadura superior, y un 15% en la columna a la altura del 
ala inferior de Ia viga. El porqué la falla ocurrió principaimente en la vecindad del ala inferior 
de la viga y no en el ala superior es algo que necesita ser investigado, pero se sospecha que la 
intcracciOn entre ci ala superior y la losa de piso puesta sobre la viga, hace quc ci ala superior 
de la viga esté sometida a menores esfuerzos que el ala inferior. La coiaboración de la losa de 
piso hace que el eje neutro de la secciOn esté desplazado hacia arriba, y por lo tanto, de 
acuerdo a la mecánica clãsica resultan menores esfuerzos en el ala superior. 

Es comOn en las uniones soldadas el uso de barras de respaido (backup) puestas debajo 
de la soldadura, tanto en el ala superior como en el inferior. Esta barra se dispone como apoyo 
de Ia soldadura para mantenerla en su posición mientras ella se endurece. Ta! como !o ilustra 
la Figura 2.1(c), este elemento va soldado al ala de la viga pero no va unido directamente a la 
columna, 5mb que queda una milimétrica separación entre la barra y el ala de la columna, la 
que en la práctica se convierte en una potencial grieta artificial que fácilmente puede 
propagarse al interior del ala de la columna o la viga provocando una falla frágil de ductilidad 
casi nula. Los reportes de las investigaciones en terreno realizadas con posterioridad al 
terremoto de Northridge señalan que Ia remoción de las barras de respaldo ha revelado la 
acumulaciOn de una considerable cantidad de escoria en la soldadura inferior, lo cual provoca 
una falta de fusion en los elementos a conectar. En tales casos, la presencia de la escoria hace 
que la falla de la conexión se presente muy rápidamente y a muy bajas cargas en Ia uniOn. 

38 



CapItulo 2: Con exiones en marcos de acero 

Además, se debe considerar el efecto de la discontinuidad de Ia soldadura del ala 
inferior, la cual se ye interrumpida por el alma de la viga, siendo fuente de imperfecciones y 
puntos débiles de la soldadura. Ello no ocurre en el ala superior porque la soldadura puede 
extenderse en todo el ancho de Ia viga sin interrupciones, reduciendo con ello la probabilidad 
de imperfección en la union del ala de la viga con la columna de llegada. La falta de 
continuidad de la soldadura inferior puede ser superada eliminando el pedazo de alma de la 
viga que obstaculiza la trayectoria de la soldadura, introduciendo muescas en el alma 
('scaIlop" en la literatura de USA). Aün asI, la soldadura se interrumpe y se realiza dos veces, 
generando un punto de discontinuidad en el cual la soldadura podrIa no quedar bien terminada 
o comenzada, dando origen a grietas que posteriormente pueden propagarse en todo el ancho 
de la soldadura o bien introducirse en el material base. 

Después que se desarrollaron las grietas en el ala inferior de la viga, se han visto 
grietas adicionales en la soldadura vertical de la placa de corte o en la misma placa de corte a 
lo largo de la lInea de pernos, ello debido a los sobreesfuerzos en la parte más baja del alma 
provocados por la falla del ala que tiende a transmitir los esfuerzos hacia el resto de la sección. 

Otra muy importante razón para la fractura de la soldadura en las conexiones puede ser 
atribuido al comünmente aceptado procedimiento de diseñar la union basándose en la 
resistencia nominal del material [Popov, 1995]. Por ejemplo, para el tIpico acero ASTM A36 
usado en USA se presumió durante muchos años que tenia un mInimo punto de fluencia de 36 
ksi (2500 kg/cm2), sin embargo, basado en miles de pruebas de fábrica (más de 36.570 
pruebas) se determinó que el principal punto de fluencia varia entre 36 y 72,4 ksi (2500 a 5095 
kg/cm2) [Timoshenko y Gere, 1986], dependiendo de la forma de la sección, con un valor 
medio de 49,2 ksi (3460 kg/cm2). Es decir, la resistencia del acero a la fluencia es bastante 
mayor a lo normalmente supuesto. Asimismo, la resistencia (iltima de tales secciones varla 
entre 66 y 88 ksi (4650 a 6200 kg/ cm2), los cuales son valores comparables a los aceros de 
alta resistencia. El IImite de fluencia para el acero es un valor mInimo garantizado, por lo cual 
s razonabk csperar lcnsiones ck fluencia mayorcs. El problciva se presenta cuando Sc 

diseñan los elementos de la conexión, tales como soldaduras, pernos, placas de continuidad y 
otras planchas de refuerzo, considerando como tension maxima del acero la tension nominal 
de fluencia, lo cual provoca que estos elementos queden diseñados para resistir tensiones 
menores a las que pueden transmitir los elementos de acero de las vigas y columnas. Esto se 
traduce en la falla prematura de estos elernentos en los cuales descansa toda la resistencia de la 
conexión. 

Sin lugar a dudas si un eLemento tiene una gran resistencia, las fuerzas generadas 
durante el sismo tenderán a Ilevar al elemento a su maxima capacidad, pero si la soldadura no 
ha sido disefiada para transmitir esta carga simplemente fallará y no se alcanzará a desarrollar 
la resistencia total de la uniOn. Si bien es cierto que el acero tiene mayor resistencia que la 
supuesta, en diseflo sIsmico es preferible un acero más d(ictil en lugar de uno más resistente 
para asI evitar Ia falLa repentina por esta causa. 

Este problema se ye incrementado por el hecho que después que el acero alcanza la 
fluencia se produce un incremento en la resistencia conocido como esfuerzo por 
endurecimiento, el cual aumenta el momento plástico de la secciOn en un porcentaje que puede 
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ser estimado conservadoramente en un 25%. Es decir, es factible esperar por este concepto 
fuerzas en las alas de La viga del orden de un 25% mayor que las necesarias para alcanzar la 
capacidad nominal de la sección. La falta de información de la resistencia real del acero es 
una gran desventaja al momento de diseñar la conexión. 

A lo anterior se suma el fenómeno de aumento de las tensiones de fluencia y ü!tima del 
acero cuando los esfuerzos se aplican a alta velocidad [Toyoda, 1995], lo cual hace que la 
conexión sea más resistentes. La carga dinámica que actia durante un sismo genera esfuerzos 
muy altos en la estructura, los cuales puede Ilegar a ser tres o cuatro veces mayores si la carga 
se aplicara en forma estática. 

Otro de Los factores que pueden influir en La falla de La conexión es el comportamiento 
de los pernos de corte ante cargas de gran magnitud. Se ha visto experimentalmente que bajo 
sobrecargas extremas los pernos deslizan y la fuerza en exceso aplicada a la conexión se 
transfiere como impacto instantáneamente a las soldaduras, los cuales son los elementos más 
rIgidos del sistema y no cuentan con la ductilidad necesaria para deformarse sin fallar. En el 
diseflo de la conexión, a veces, se considera la contribución de los pernos en la resistencia a 
flexión, sin embargo, esta contribución no es real puesto que al momento de alcanzar la 
resistencia ültima de la conexión estos pernos ya han deslizado y no colaboran 
significativamente a la flexión. Una mejora en los criterios de disef'io de las conexiones serla 
introducir conceptos de disefio por capacidad en complemento con el tradicional diseflo por 
tensiones admisibles. 

Las investigaciones también se han centrado en el estudio del método de soldadura y el 
tipo de electrodo utilizado para este tipo de conexión. De acuerdo al trabajo de Delgadillo 
[2002] existe evidencia suficiente para afirmar que el tipo de electrodo utilizado en la 
soldadura de las alas de la viga a las alas de la columna tiene gran influencia en el 
comportamiento de Ia union. Las pruebas de laboratorio presentadas en este trabajo indican 
quc las uniuncs que utilizan cicctrodo de clasificación AWS E70T-4, ci cual no tiene 
requisitos de tenacidad mostraron un comportamiento deficiente, con fallas frágiles en la 
soldadura misma o en la zona afectada de La viga o columna. De acuerdo a las Seismic 
Provisions se exige que todas las soldaduras usadas en miembros y conexiones en sistemas 
sismorresistentes deben ser hechas con un metal que produzca soldaduras que tengan un 
minimo de dureza de 27 J a menos de 29°C. 

Por lo general, en las uniones de los marcos a flexión se emplea un proceso de 
soldadura denominado 'soldadura a! arco". Los electrodos ocupados en este proceso 
producen metales soldados con relativamente poca dureza o resistencia. Además, el electrodo 
produce altos esfuerzos residuales cerca de Ia base de la soldadura y hace que ella sea más 
propensa al agrietamiento durante un sismo. 

Los estudios realizados en terreno después del terremoto han demostrado que no basta 
con hacer pruebas de ultrasonido o radiográficas a las soldaduras para determinar si ellas están 
bien hechas. Después de remover la barra de respaldo en algunas conexiones se descubrieron 
grietas y otros defectos que no habIan sido detectados por la inspección, aün cuando se habla 
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seguido rigurosamente el procedimiento de inspección per ultrasonido. De allI se concluye 
que la inspecciOn con ultrasonido en las zonas de barra de respaldo no garantizan la resistencia 
de la soldadura. A pesar de ello, un alto porcentaje de la revision de Ia soldadura se apoyan 
solo en este tipo de pruebas para La detección de soldaduras defectuosas, descuidando muchas 
veces el seguimiento riguroso de los procesos de soldadura. 

2.3 CAPA CIDAD DE ROTA dON PLASTICA DE LAS CONEXIONES 

2.3.1 ANTE CEDENTES 

La rotación plástica de las vigas junto a la fluencia al corte de la zona de panel de las 
columnas son los mecanismos más importantes de disipación de energia en las estructuras del 
tipo marco de acero. La rotación plástica corresponde al giro inelástico que tiene la conexión 
viga-columna cuando se ha plastificado la sección de la viga. En esta condición, los 
esfuerzos internos de la viga han alcanzado el esfuerzo de fluencia del acero y la sección se 
deforma sin aumento significativo de la carga. El mecanismo de disipación de energIa 
también puede ser a través de la plastificación de las columnas, come en el caso de los marcos 
diseñados per el concepto de viga fuerte-columna débil [Roeder, Schneider y Carpenter. 1993; 
Schneider y Roeder, Schneider, Roeder y Carpenter, 1993]. Sin embargo, se ha demostrado 
que los marcos de columna fuerte-viga débil tienen mejor capacidad de disipación de energIa 
porque La plastificaciOn no se concentra solo en unos pocos elementos. Además, la 
plastificación de las columnas se traduce en el da5o a la columna para transmitir las cargas 
gravitacionales de Ia estructura y puede derivar en la falla de todas las columnas de un piso. 

Durante un sismo severe es esperable que una gran cantidad de vigas se plastifique en 
los extremos, que es donde se tienen los mayores esfuerzos de flexión. Per tal motivo, es de 
vital iniportancia para Ia resistencia lateral del marco que la concxiOn sea capaz de dcformarsc 
en forma düctil, manteniendo la rigidez hasta que el sismo disminuya en intensidad o hasta 
que los ocupantes del edificio logren ponerse a resguardo del colapso de la estructura. 

De acuerdo a lo observado en los edificios de marco afectados per el sismo de 
Northridge y en las posteriores pruebas experimentales en conexiones soldadas ha quedado 
demostrado que las conexiones estándar comnmente usadas (Figuras 2.1 y 2.2) no son 
capaces de suministrar el adecuado nivel de rotación plástica para sismos severos. Se estima 
que para sismos severos y bajo los estándares de diseio de la norma norteamericana la 
demanda de rotación plástica en las conexiones debe ser de 0,020 rad ó más; sin embargo, las 
pruebas experimentales posteriores al sismo de Northridge indican que la capacidad de la 
conexión tIpica en la mayorIa de los casos no alcanza este nivel de rotación plástica, e incluso 
en algunas ocasiones la rotación plástica no superó los 0,005 rad, lo cual indudablemente es 
insuficiente para mantener la resistencia de la conexión durante un sismo de gran intensidad. 
Ello quedo claramente demostrado per la gran cantidad de conexiones dañadas por el 
terremoto de Northridge, en las cuales muclias veces se alcanzO la falla con muy poca 
evidencia de fluencia en las alas de las vigas o en la zona de panel de las columnas. 
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La demanda de rotación plástica que imponen los sismos chilenos a los edificios 
diseñados por la norma NCh433.0f96 es diferente a los requerimientos de sismos 
norteamericanos en sus edificios, seg6n quedó demostrado en el Capitulo 5 "Determinación de 
la Demanda". Tanto la normativa de diseño como la forma de los registros sIsmicos son 
distintos, por lo cual es esperable valores diferentes para Ia demanda de rotación plástica. Por 
otro lado, también es esperable que se obtengan distintos valores de capacidad de rotación 
plástica en conexiones diseliadas con acero y prácticas de construcción nacionales. Respecto 
de este ilitimo aspecto es importante destacar los resultados obtenidos en pruebas 
experimentales realizadas en la Universidad Técnica Federico Santa Maria en conexiones a 
escala realizadas utilizando materiales y práctica nacional de disef'io. 

2.3.2 IN VES TIGA ClONES EXPERIMEN TALES 

Las investigaciones experimentales que se han efectuado para determinar la capacidad 
de rotación plástica de las conexiones se han realizado estudiando el comportamiento aislado 
de especImenes viga-columna de tamaño natural. Las pruebas consisten en aplicar una carga 
en un extremo de la viga de tal manera de inducir esfuerzos de flexión en la conexión 
aumentando la carga hasta alcanzar la falla. La carga se aplica gradualmente y de forma 
cIclica, vale decir, se invierte la dirección de la carga para simular las fuerzas aplicadas 
durante un sismo. Este método de ensayo con carga cIclica permite estimar la capacidad 
inelástica de Ia conexión, a6n cuando las fuerzas sIsmicas que actiian sobre la union viga-
columna en un terremoto son esencialmente dinámicas, muy variables en el tiempo, con 
distinta frecuencia y magnitud. 

El Departamento de Obras Civiles de Ia Universidad Técnica Federico Santa Maria 
elaboró un programa de ensayos de conexiones soldadas sujetas a carga cIclica, utilizando 
distintas soluciojics propucstas. Los rcsultados de cstos y otros ensayos se mucstran a 
continuación. 

a) Ensavos en Universidad de Texas 

M. D. Engelhardt y A. S. Husain [Engelhardt y Husain, 1993] realizaron pruebas 
experimentales con carga cIclica sobre 8 conexiones de acero a escala real del tipo ala 
soldada-alma apernada. El objetivo de los ensayos fue evaluar la necesidad de soldadura 
suplementaria en el alma de la viga como complemento a los pernos, en vigas en las cuales el 
alma tiene una importante porción de la resistencia a flexión. Estos ensayos tratan de 
determinar la relación de Z f/Z v/s Rotación plástica de las conexiones, donde Z=módulo 
plástico de la sección y Zç=móduIo plástico del ala. Las Figuras 2,9 y 2.10 muestran la 
geometrIa de los especImenes ensayados por Engelhardt y Husain. 
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SUPERIOR ALA SUPERIOR 
INFERIOR ~~~ALA INFERIOR 

W12x126 

W18x6O 

5/16 

5/1 6 

ESPECIMEN 1,2Y3 ESPECIMEN 4Y5 

Figura 2.9: Especimenes 1, 2, 3, 4y 5. 

ESPECIMEN 6 Y 7 ESPECIMEN 8 

Figura 2.10: Especimenes 6, ?'y 8 

Aunque algunos especImenes se comportaron satisfactoriamente, un significativo 
nimero de ellos demostró un pobre comportamiento con carga cIclica, insuficiente para Ia 
demanda en sismos severos, y en todos los casos las conexiones fallaron por Ia fractura en o 
cerca de la soldadura de bisel del ala de Ia viga. La Tabla 2.5 muestra los resultados obtenidos 
en los ensayos: 
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Tab/a 2.5: Resuinen de rotaciones nlósticas v mecanismos de fàlla 
No. Viga Conexión Rotac iOn Mecanismo de Falla 

Alma Plãstica (rad)  
I W2405 6 Pemos A35 0.004 Fractura sorpresiva en interface soldadura-columna en ala inferior 

2 W2405 6 Pemos A490 0.003 Fractura sorpresiva en interface soldadura-columna en ala inferior 

3 W24x55 6 Pemos A325 0,009 Fractura gradual del ala inferior de la viga 
+_20%Sold  

4 WI 8x60 4 Pemos A325 0.002 Fractura sorpresiva en interface soldadura-columna en ala inferior 

5 WI 800 4 Pemos A325 0,013 Fractura gradual del ala inferior de la viga. La fractura se inicia en 
Ia interface soldadura-viga en el eje del ala y se propagO por la soldad 

6 W21x57 5 Pemos A325 0,013 Fractura gradual del ala inferior de la viga. La fractura se inicia en 
Ia interface soldadura-viga en el eje del ala v se propagO por el ala 

7 W2 1 x57 5 Pernos A325 0,015 Fractura gradual del ala superior de la viga. La fractura se inicia 

- 
+ 20%Sold. 

_____________ 
en la  interface soldadura-viga se propagO a través del  ala. 

8 W2 I x57 

I 

Todo soldado 0,012 Fractura gradual del ala inferior de la viga La fractura se inicia en 

Ia interface soldadura-viga y se propagO a lo largo de la interface. 

Para los especimenes 1, 2 y 4, la falla ocurrió inesperadamente al comienzo de la 
prueba de carga. En estos especimenes La viga apenas habla ingresado en el rango no lineal 
cuando repentinamente se produjo la falla en el ala inferior de la viga. La fractura completa 
de la union ocurrió casi instantáneamente en la interface de la soldadura y el ala de la 
columna. Un examen posterior de los especimenes reveló una peque?ia region de fusion 
incompleta cerca de la parte central más baja de cada una de las soldaduras, lo cual sugiere 
una pobre soldadura como la causa de las fallas. Cabe mencionar que este defecto en la 
soldadura no fue detectado por pruebas de ultrasonido. Por otro lado, el ala superior no 
mostrO ningOn tipo de falla como el observado en el ala inferior. En ningOn caso la falla 
ocurrió en la interface de la soldadura del ala de la viga a La columna. Una posible explicación 
para el distinto comportamiento exhibido por el ala superior y la inferior es que la soldadura 
del ala inferior debe ser interrumpida en la zona del alma de la viga, incrementando la 
posibilidad de tener soldaduras defectuosas en esta zona. Al contrario. la soldadura del ala 
superior puede ser colocada de manera continua en todo el ancho del ala. 

El resto de los especimenes (3 y 5 a 8) mostró un poco mejor comportamiento. Todos 
estos especimenes fallaron por el desarrollo de una fractura cerca de la interface de la 
soldadura y el ala de la viga. Estas fracturas generaLmente se iniciaron en el eje del ala de la 
viga y gradualmente se extendió hacia todo el ancho del ala. Estas fracturas ocurrieron 
después que las vigas hablan alcanzado momentos y rotaciones plásticas mucho mayores que 
los especimenes 1, 2 y 4. En los especimenes 5 a 8 los resultados mejoraron notoriamente ya 
que la calidad de Ia soldadura aumentó. Las fracturas siempre aparecieron en la soldadura de 
la viga, y en los especimenes 5 y 8, la fractura se propagó a lo Largo de casi toda la soldadura. 
Después de La falla, el ala inferior de los especimenes 5 y 8 se parecia mucho a la forma de ala 
antes de soldar, lo cual sugiere La posibilidad de defecto en la interface soldadura-viga. 

En general, este tipo de fallas frágiles de la conexión ya hablan sido detectados en 
investigaciones anteriores, sin embargo, siempre se pensó que eran casos aislados y no se les 
dio la importancia debida pues se consideraba que el acero y las conexiones tenlan gran 
capacidad de deformación inelástica, cuando en realidad este es el modo de falla más comn 
para las conexiones soldadas. A continuación se presenta un resumen de los resultados 
obtenidos por EngeLhardt y Hussain [1993] sobre la capacidad inelástica de las conexiones, 
cuyos valores se muestran en las Figuras 2.1la y 211b. Los resultados están clasificados de 
acuerdo a! parámetro Zf/Z >= 0,70 y Zf/Z <0,70. 
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Figura 2.11a: Resumen de investigaciones con 
especimenes de Zf/Z> =0.70 
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Figura 2.11b: Resumen de investigaciones con 
especirnenes de Zf/Z<0, 70 

Rotaciones olásticas 
INVESTIGA 

dON 
ROTACION 
PLASTICA 

(RAD) 
0,004 

1 0,003 
1 0,009 
1 0,013 
1 0,015 
3 0.004 
5 0,008 
5 0,007 
5 0,012 
5 0,020 
5 0,002 
5 0,003 
5 0,013 
5 0.013 

Descontando los valores extremos de las mediciones, el valor medio de la capacidad de 
rotación plástica de los ensayos ejecutados por Engelhardt y Husain y por otros investigadores 
es de 0,010(rad) para conexiones de tarnaño real. Un 90% de los resultados presenta 
capacidad de rotación plãstica sobre 0,05 (rad). 
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b) Ensayos en Universidad Técnica Federico Santa Maria 

Las pruebas experimentales realizadas en La Universidad Técnica Federico Santa Maria 
[Hernández, 2000] sobre conexiones soldadas utilizando materiales nacionales reflejan un 
mejor comportamiento con carga ciclica del observado en los ensayos de Engelhardt. Estos 
ensayos se ejecutaron sobre conexiones viga-columna de tamaño menor a las conexiones de 
un edificio normal, sin embargo, son una referencia válida para evaluar la capacidad de 
rotación plástica de la conexión usando La práctica de diseño nacional. Los resultados indican 
capacidad de rotación plástica del orden de 0,020 rad para conexiones tradicionales y sobre 
0,040 (rad) para conexiones modificadas similares a algunas que se describen en la Sección 
2.4. 

El trabajo se refiere al estudio de la capacidad de rotación de uniones viga-columna 
bajo la acción de cargas ciclicas utilizando perfiles soldados fabricados de acuerdo a la 
práctica y mano de obra chilenos. Durante el estudio se analizaron 8 probetas divididos en 2 
grupos que se denominaron conexiones convencionales o clásicas (probetas 1 a 4) y 
conexiones modificadas (probetas 5 a 8). 

La Figura 2.12 muestra el detalle de la conexión convencional utilizada en las probetas 
I y2. 

SOLDADURA 
IN 20x16.8 

ALA SUPERIOR 

ATIESADORES 
PL x68x

~)E 
ZONA LJ_t\ 

) 
ALMA DE LA VIGA 

PANEL 

ALA INFERIOR 

PL 160x80x6 
PLACA DE CORTE 

5k 

Figura 2.12: Detalle de conexión en probetas ly 2 

El resto de las probetas convencionales fueron variantes del esquema mostrado en la 
Figura 2.12. En La probeta 3 se utilizó soldadura de penetración completa para conectar el 
alma de la viga al ala de la columna, en reemplazo de 4 pernos de 5/8" de alta resistencia 
(grado 5) que se utilizó en las probetas 1 y 2. La probeta 4, deliberadamente fue diseflada sin 
las planchas atiesadoras en la zona de panel para estudiar el comportamiento de la conexión 
sin el aporte de estos elementos rigidizantes. 

La Figura 2,13 muestra el esquema utilizado para el ensayo de las probetas 
modificadas, en las cuales se introducen importantes cambios en el diseño, como son el 
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aumento de la resistencia a flexión en la union mediante el empleo de placas de refuerzo sobre 
las alas de la viga y el uso de dobles placas para rigidizar la zona de panel de la columna. 

COVER PLATE 
SOLDADURA 

A / IN2Ox16.8 

ALA SUPERIOR 

ATIESADORES 

ZONA 
\ J ALMA DE LA VIGA 

x68x5 

DE PANEL 

ALA INFERIOR 

COVE 
 _

PLATE 

Figura 2.13: Detalle general de conexión modficada en probetas 5, 6y 7 

El refuerzo (cover plate) sobre el ala de Ia viga tiene forma trapezoidal con el objeto de 
colocar eficazmente la soldadura de filete y de esta manera transmitir la carga del ala a la 
columna. Esta solución se utilizó en las probetas 5, 6 y 7 en conjunto con la rigidización de la 
zona de panel de la columna. Para ello se utilizaron dos métodos, el primero de los cuales 
consiste en la colocación de una placa de 8 mm (doble placa) soldada en el area de la zona de 
panel. Este refuerzo se dispuso en las probetas 5 y 6. El segundo método, que se aplicó en la 
probeta 7, consiste en disponer un atiesador diagonal a ambos lados de la zona de panel. 

En el diseflo de la probeta 8 se ernpleó el criterio de fortalecer la union con respecto a 
la resistencia a flexión de la viga. Para ello, se utilizó la solución denorninada "dogbone" en 
la literatura nortearnericana, la cual consiste en reducir el ancho de la viga cerca de la 
conexión pero fuera de ésta, con to cual disminuyen las tensiones en Ia soldadura de la union y 
se evita la falla frágil. En esta probeta no se reforzó de ninguna manera la zona de panel pues 
se consideró que las tensiones deberlan ser menores que en las probetas modificadas 5, 6 y 7. 

Esta la Figura 2.14 se muestra el detalle de cada una de las conexiones modificadas. 
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Figura 2.14: Detalles de conexiones nodfIcadas 

La Tab/a 2.6 muestra un resumen de las caracterIsticas principales de las conexiones en 
las probetas convencionales y modificadas. 

Tub/a 26: Cararlerkiicas de thceno v detal/es de conexión 

No. Viga Tipo de 
Conexión 

Conexión 
En Alma 

Refuerzo de 
Zona de Panel 

IN20x16.8 Convencional 4 Pernos 5/8" Convencional 

2 IN20x16.8 Convencional 4 Pernos 5/8" Convencional 

3 IN20x16.8 Convencional Soldada Convencional 

4 IN20x1 6.8 Convencional 4 Pernos 5/8" Sin atiesadores 

5 IN20x 16.8 Cover Plate Soldada Doble placa 

6 [N2Ox 16.8 Cover Plate 4 Pernos 5/8" Doble placa 

7 IN20xl6.8 Cover Plate 4 Pernos 5/8" Atiesador diagonal 

8 IN20x 16.8 Dogborie 4 Pernos 5/8" Convencional 
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En la Tab/a 2. 7 se muestran los resultados de la capacidad de rotación de las probetas 
ensayadas. En las primeras 3 probetas, de diseflo convencional, el tipo de falla no fue del todo 
satisfactorio, pues las probetas fallaron de manera repentina. En la primera y tercera probeta 
el modo de falla observado en la union fue la fractura de Ia interface soldadura material base. 
En la segunda inicialmente falló la soldadura y luego la fractura se propagó en el material 
base. La probeta 4, sin atiesadores, falló por aplastamiento en el alma de la columna, lo cual 
explica la menor capacidad de rotación, caracterIstico de la fluencia a corte. 

Los diseflos modificados 5 a 8, tienen una mejor capacidad de rotación y lograron 
desarrollar relaciones MmaxIMp del orden de 1,43, donde M es el momento plástico teórico de 
la viga y Mmax es el momento máximo aplicado en el ensayo. Este tipo de conexión permite 
absorber cargas mayores que el momento plástico y permite desarrollar una gran cantidad de 
deformación inelástica sin pérdida apreciable en su resistencia, por lo cual permite disipar una 
mayor cantidad de energIa que con las probetas convencionales. 

Tab/u 2. 7: Rectinen de Ru/acione.c P1óclicas v Mecanicnw,c de Falla 

- 

No. 

- 

Tipo 
de 

Conexión 
Mmax/Mp  

Rotación 
Plástica 

 (rad)  

Mecanismo de Falla 

1 Convencional 1.48 0.023 Falla frágil en interface soldadura material base 
2 Convencional 1,50 0,026 Falla frágil en interface soldadura material base 
3 Convencional 1,38 0,019 Falla frágil en interface soldadura material base 
4 Convencional 1,34 0,012 Falla en el alma de la columna por aplastamiento 
5 Cover Plate 1,43 0.056 Falla por pandeo local en las alas de la viga 
6 Cover Plate 1,41 0.050 Falla por pandeo local en las alas de la viga 
7 Cover Plate 1,39 0,047 Falla por pandeo local en las alas de la viga 
8 Dogbone 1.50 0,051 Falla por pandeo local en las alas de la viga 

Otra de las ventajas de estas conexiones es que permite controlar la forma y 
localización de La falla. En todos los casos, la condición final de falla ocurre con pandeo local 
de las alas de la viga. 

Las principales conclusiones de esta investigación son: 
Las uniones modificadas presentan una mayor capacidad de rotación que les permite 
alcanzar mayores deformaciones en el rango no lineal. 
El uso de atiesadores de rigidez en Ia zona de panel es fundamental, pues su ausencia 
además de reducir la capacidad de la union, induce La falla de la columna, impidiendo la 
posibilidad de aprovechar la rotación plástica de la viga. 
La colocación de placas dobles en la zonal de panel mejora el comportamiento de la 
conexión, evitando la fluencia a corte en esta zona. 
Las probetas modificadas muestran que es posible conseguir mejores capacidades de 
rotación si se cambia el diseflo convencional de las uniones. Las probetas con diseflo de 
tipo convencional pueden mejorar su comportamiento sin gran dificultad. 
No es posible generalizar los resultados de estoS ensayos a conexiones de mayor tamaflo 
sin embargo, sirven de referencia para estimar el comportamiento de conexiones de mayor 
tamaflo. 
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2.4 CONEXIONES DE MOMENTO MEJORI4DAS 

Actualmente, aün se discute la solución al problema de la limitada capacidad de 
rotación plástica de la union soldada tIpica. Algunos recomiendan volver al uso de las 
conexiones empernadas, las cuales tienen ciertas ventajas en cuanto a la disipación de energIa 
por el roce de los elementos unidos. Otras soluciones recomiendan reforzar el area de la 
conexión con gran cantidad de atiesadores para disminuir los esfuerzos en la soldadura viga-
columna y mejorar la capacidad de rotación plástica de Ia conexión, pero tienen el problema 
de encarecer significativamente la construcciOn, y aiin asi se requiere de un fuerte control de la 
soldadura para evitar que se produzcan imperfecciones. En la actualidad, en USA se ha dado 
un gran impulso a la büsqueda de soluciones factibles económicarnente y de buen desempeflo 
sIsmico, ilegando a ensayar distintas alternativas de conexiones que mejoran la capacidad de la 
conexión para admitir rotación plástica. En general, la capacidad de la conexiOn debe reflejar 
una estimación realista del nivel de demanda de rotación plástica. En ausencia de un análisis 
detallado de la demanda de rotación en una estructura determinada, la conexión debe ser capaz 
de desarrollar un mInimo de capacidad de rotaciOn plástica de 0.010 rad para marcos 
intermedios a 0.030 rad para marcos especiales [AISC, 2002]. 

En el trabajo de Delgadillo se efecta una recopilación de ensayos de uniones viga 
columna efectuados sobre probetas con distintas confIguraciones. Como conclusion general se 
destaca que las uniones viga columna convencionales de los marcos de flexión, corresponden 
a elementos de ductilidad poco confiable debido a la gran sensibilidad respecto de la calidad 
de la soldadura de las alas de la viga a las alas de la columna. En este trabajo se destaca que 
las Seismic Provisions for Structural Steel Buildings, permite el uso de estas conexiones para 
marcos no dOctiles, pero efectuando mejoras en su diseño, como son: 

• Usar electrodos con adecuada tenacidad en la soldadura de uniOn viga-columna. 
• Remover las placas de respaldo (backup) y reparar la parte inferior de la soldadura de las 

alas. 
• Utilizar soldadura para unir el alma de la viga a la columna. 
• Utilizar atiesadores de continuidad en el alma de la columna. 

Una alternativa dirigida a disminuir las fuerzas en la soldadura de las conexiones viga-
columna es inducir una rótula plástica a cierta distancia del extremo de la viga y nojusto en la 
union con la columna. Esta conexión denominada "dogbone" consiste en una reducción del 
ancho del ala de la viga para provocar una zona débil un poco alejada de la conexión. Ello 
hace que los elementos en la uniOn estén sometidos a cargas menores y que están determinadas 
por la resistencia de la zona débil de la viga. 

Muchas de las investigaciones posteriores al terremoto de Northridge están orientadas 
a la b(isqueda de conexiones que tengan un mejor comportamiento sismico que la tradicional 
conexión soldada. En USA esta tarea estuvo a cargo del organismo Federal Emergency 
Management Agency (FEMA) [FEMA, 1995], el cual se encargó de recopilar Ia información 
referente a ensayos experimentales sobre distintas tipologlas de conexiones de momento. 
Algunas de las alternativas propuestas y sus propiedades se muestran a continuación. 
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Conexión con plancha de cubierta 
La Figura 2.15 ilustra esquemáticamente la configuración básica de la conexión con placa 

de cubierta. En este caso se agregan placas en ei ala superior e inferior para transmitir a las 
placas las fuerzas del ala de la viga. Una iimitada cantidad de pruebas se han ejecutado con 
esta configuración (Engelhardt & Sabol - 1994, Tsai & Popov - 1988) [Popov, 1995], cuyos 
resultados indican aceptables niveles de rotación plástica. Esta configuración es relativarnente 
económica comparada con otras alternativas más reforzadas. Junto a la figura se indican los 
resultados de los ensayos realizados en la Universidad de Texas en Austin. 

Nimero de ensayos: 8 
Viga W36x150 
Columna W14x455 
Rotación plástica alcanzada: 
6 especImenes> 0,025(rad) 
I especimen = 0.015(rad) 
I especimen = 0,005(rad) 

Figura 2.15: Conexión con plancha 

Conexión con atiesadores 
La Figura 2.16 ilustra este esquema de conexión. Los atiesadores permiten una reducción 

de la demanda en la soldadura de la conexión y desplaza Ia formación de la rótula piástica 
lejos de la union. Los resultados de ensayos demuestran que la conexión es capaz de alcanzar 
niveles aceptables de rotación plástica, en ci supuesto que Ia soldadura esté correctamente 
cjccutada (Engclhardt & Sabol - 1994, Tsai & Popov - 1988) [FEMA, 1995]. 

NOmero de ensayos: 2 
Viga W36xl50 
Columna W14x455 
RotaciOn piástica alcanzada: 
> 0,025(rad) 

Figura 2.16: Conexión con atiesadores 
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Conexión con consola inferior 
La Figura 2.17 ilustra este esquema de conexión. Al igual que la conexión con planchas, 

esta configuración trata de desplazar la rótula lejos de la columna y reducir los esfuerzos en la 
soldadura aumentando la altura de la sección [FEMA, 1995]. 

H \ 

Nümero de ensayos: 2 
Viga W30x99 
ColumnaWl4x176 
Rotación plástica alcanzada: 
0,040(rad) a 0,050(rad) 

Figura 2.17: Conexión con consola inferior 

Conexión con consola superior e inferior 
Los resultados obtenidos con esta conexión son ampliamente satisfactorios, con un 

comportamiento extremadamente düctil y rotaciones plásticas de 0,070(rad) [FEMA, 1995]. 
Además de tener una muy buena capacidad de rotación plástica, La conexión es altamente 
redundante. La 6n1ca desventaja es que es una de las configuraciones más costosas por la gran 
cantidad de planchas y soldadura involucradas. Esta configuración se muestra en la Figura 
2.18. 

Nürnero de ensayos: 2 
Viga W30x99 
Columna W14x176 
Rotación plástica alcanzada 

0,070(rad) 

Figura 2.18: Conexión con consola inferiory superior. 

e) ConexiOn con plancha lateral 
Con esta configuración las cargas de tension y compresión se transfieren desde la viga a Ia 

columna a través de la soldadura de las planchas laterales. Se requieren planchas adicionales 
cuando el ancho del ala de la viga no coincide con el ancho del ala de Ia columna. La ventaja 
de esta conexión es que se evita la soldadura ala viga-ala columna, por lo cual se evita la 
potencial falla del ala de la columna. Además, gran parte de la conexión puede traerse hecha 
desde maestranza. Al menos 2 configuraciones de este tipo han sido ensayadas, los resultados 
se muestran en la Figura 2.19. 
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Nñmero de ensayos: 2 
Viga W36xl5O 
Columna W14x455 
Rotación plástica 
a1canzada0,0 I 5(rad) 

Figura 2.19: Conexión plancha lateral (alternatival) 

Una segunda configuración se muestra en la Figura 2.20. En todos ellos se obtuvo un 
comportamiento muy satisfactorlo, con niveles de rotación plástica sobre 0,042(rad). De 
acuerdo a la referencia, esta configuracion se encuentra inscrita en el registro de patentes de 
USA, por lo cual su uso debe ser autorizado. 

H  
I 

 

I L. -------------- 

I  

Nümero de ensayos: 3 
Viga W36x15O 

Columna Wl4x426 
Rotación plástica alcanzada: 
0,042(rad) a 0,060(rad) 

 

Figura 2.20: Conexión plancha lateral (alternativa 2) 

I) Conexión con secciôn de viga reducida 
En esta conexión, la sección de la viga es intencionalmente reducida en un segmento para 

inducir la rótula plástica en esta posición, alejada de la union viga-columna. La Figura 2.21 
muestra la viga a la cual se sacó una parte del ala superior de forrna simétrica o asimétrica. 
También se usan perforaciones de tamaño variable para equilibrar los esfuerzos en la sección. 
Además, es una de las configuraciones de menor costo de las que se han presentado y presenta 
un buen nivel de capacidad de rotación plástica. Los resultados de los ensayos efectuados en 
U.S.A. se muestran en la figura siguiente. 
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SIMETRICO NO SIMETRICO 

CapItulo 2: Conexiones en inarcos de acero 

Nmero de ensayos: 2 
Viga W30x99 
Columna WI4x176 
Rotación plástica alcanzada: 
=0,03 0(rad) 

ZONA DEBILITADA 

Figura 2.21: Conexión con ala de viga reducida 

Conexión con disipadores de energIa por fricción 
Esta conexión usa pernos de alta resistencia y agujeros alargados para transmitir las 

fuerzas del ala de Ia viga a Ia columna. La Figura 222 muestra un esquema de esta conexión. 
En principio, Ia fuerza principal se transmite por corte de los pernos y otra parte se transmite 
por Ia fricción controlada de las placas complementarias. Las pruebas que se han efectuado 
con esta configuración [FEMA, 1995] han arrojado excelentes resultados, con gran 
desplazamiento inelástico sin degradación de La resistencia y rigidez de la conexión. El 
problema de esta solución es el alto costo de fabricacion; sin embargo, tiene Ia ventaja de 
poder ser reparada fácilmente cuando se han producido deformaciones inelásticas 
permanentes. La resistencia que puede alcanzar esta conexión está limitada por La cantidad de 
pernos que puedan disponerse en el ala, por lo cual, no se recomienda en grandes vigas que 
transmiten fuerzas elevadas debido a Ia gran cantidad de conectores que ser requieren. 
Además, cuando las planchas se mantienen unidas a presión por mucho tiempo tienden a 
fijarse, reduciendo Ia efectividad para disipar energia por roce. 

PERNOS DE 

Figura 2.22: Conexión disipadora de energIa porfricción 

Conexión con empalme de viga 
Este concepto de disefo ha sido ampliamente utilizado en Japón, con resultados 

relativamente exitosos [FEMA, 1995]. En esta conexión Ia columna viene con un pedazo de 
viga soldado desde taller, Ia cual se une en terreno al resto de Ia viga por medio de pernos. El 
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pedazo de viga adherido a la columna puede ser fabricado intencionadamente más resistente 
que el resto de la viga para forzar la formación de Ia rótula plástica lejos de la union viga-
columna. La Figura 2.23 ilustra este concepto básico de solución. Algunas variaciones de 
esta configuración, de uso muy comün en Japón, se comportaron pobremente en el terremoto 
de Kobe, fallando en la soldadura viga-columna. An asI se estima que esta configuración 
pueda tener un mejor comportamiento sIsmico que el mostrado hasta ahora. La ventaja de esta 
conexión es que la soldadura más crItica puede ser ejecutada en taller, en donde se pueden 
aplicar mayores controles de calidad antes del montaje. Además, se reduce el costo y tiempo 
de montaje de las estructuras con el uso de conexiones apernadas en terreno. 

Figura 2.23: Conexión con empalme de viga 

1) Conexión de alma perforada 
En la tradicional conexión soldada viga-columna se produce una fuerte concentración de 

esfuerzos en el centro del ala de la viga, frente al alma de la columna. Una manera de mejorar 
la distribución de esfuerzos y reducir las tensiones en este punto es proveer de agujeros 
alargados al alma de la columna, de tal manera, de reducir Ia resistencia del alma y redistribuir 
las tensiones hacia los costados de las alas tanto en viga como el columna. Ello se 
complementa con atiesadores verticales y horizontales para transmitir las fuerzas de corte a la 
zona de panel de la columna. Esta solución tiene la ventaja de ser relativamente económica, 
aün cuando tiene un poco más de trabajo en taller que la conexión tradicional, sin embargo, 
tiene el problema que no aleja de la columna la formación de Ia rótula plástica. El 
comportamiento sIsmico de esta conexión depende mucho de la calidad de la soldadura en los 
puntos crIticos de union. Sin embargo, conexiones similares a las mostradas en la Figura 2.24 
han sido ensayadas [FEMA, 1 995] con resultados exitosos. 
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Nimero de ensayos: 2 
Viga W27x94 
Columna W14xl76 
Rotación plástica alcanzada: 
= 0,025(rad) a 0,030(rad) 

Figura 2.24: Conexión con alma agujereada 

2.5 RECOMENDA ClONES DE DISENO SEGUN FEMA 350 

Los resultados de las investigaciones efectuadas por el Federal Emergency 
Management Agency se presentan en el documento FEMA-350, de Junio de 2000 [FEMA 
350, 2000] y FEMA-355D, de Septiembre de 2000 [FEMA 355D, 2000]. Este documento 
es fruto de las investigaciones efectuadas por este organismo para determinar las causas 
de las numerosas fallas que se presentaron en las conexiones soldadas a consecuencia del 
terremoto de Northridge en 1994. Las recomendaciones para el diseño de marcos de 
acero que soportan cargas sIsmicas que se presentan en este documento han servido de 
base para mejorar los actuales códigos de diseño de edificios de acero en USA. 

Dentro de las recomendaciones de diseño que se mencionan en este documento se 
destacan las siguientes: 

Los edificios de marco de acero deben ser diseñados preferentemente con la 
configuración de columna fuerte-viga débil. Con ello se busca la formación de un 
mecanismo de falla de tipo düctil. 
Suministrar arriostramientos laterales a las alas de las columnas. Este requerimiento 
normalmente es cumplido por la interconexión que proveen las losas de piso. 
La zona de panel debe ser dimensionada de tal manera que la fluencia al corte en este 
punto se inicie al mismo tiempo que la fluencia a flexión de los elementos de la viga, 
o bien, que toda la fluencia se concentre en la viga, sin participación de la zona de 
panel. Esto se debe a que excesivas deformaciones de la zona de panel inducen 
grandes esfuerzos secundarios en la conexión que afectan negativamente el 
comportamiento de Ia conexión. 
Las vigas y columnas deben cumplir con los requerimientos de secciones compactas 
seg6n AISC. Con ello se busca evitar la falla frágil por pandeo local de los elementos. 
Suministrar arriostramientos laterales en las alas de las vigas, especialmente en las 
zonas en las cuales se espera que se formen rótulas plásticas. 
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1) Disponer placas de continuidad en las alas de las columnas. Las investigaciones 
realizadas después del terremoto de Northridge indican que la falta de placas de 
continuidad fue un factor significativo en la falla de algunas conexiones, 

No debe disponerse elementos tales como ductos, tuberlas, tabiquerlas, etc. en la zona 
de rótulas plásticas en un marco de momento. Las fijaciones de tales elementos 
(soldaduras, remaches, pernos) pueden ocasionar concentraciones de esfuerzos que 
pueden crear una zona potencial de falla. 

Aplicar un riguroso control de calidad de las conexiones, que considere inspecciones 
visuales y ensayos no destructivos. El nivel de exigencia dependerá de la severidad 
de las cargas y de las consecuencias de la falla de la conexión. 

Se pueden usar conexiones precalificadas en los marcos de momento, las cuales son 
conexiones que han demostrado tener buen comportamiento sIsmico. También se 
permite el uso de conexiones no precalificadas, siempre que se demuestre por medio 
de ensayos experimentales que presentan buen comportamiento sIsmico. A través de 
estos ensayos se debe demostrar que la conexión tiene un comportamiento predecible 
y es capaz de suministrar adecuada deformación inelástica segün sea OMF ó SMF. 

2.5.1 PROCEDIMIENTO DE PR UEBAS DE CAL IF!CA dON V 

El programa de pruebas debe incluir, al menos, 2 especimenes de la conexión viga-
columna que se desea calificar. Los resultados de estos ensayos deben ser capaces de 
predecir el valor medio de la capacidad de deformación angular de entrepiso (lnterstory 
Drift Angle Capacity) para los estados descritos en la Tab/a 2.8. La deformación angular 
debe ser definida como se iiidica en la Figura 2.25. 

Tuhhi 2X 1imiipc th flpfhrnicicicn Ancular de Entrenico 

Nivel de SImbolo 
Comportarniento  

Definición 

Degradación de &SD Se toma como el valor de 0, en el cual ocurre la falla 
Resistencia de la conexión, o bien, cuando la resistencia de la 

conexión se degrada a menos que la capacidad nominal 
plástica, cualguiera sea la menor. 

Ultima eu  Se toma como el valor de 0, en el cual el dano en la 
conexión es tan severo que es incierta La capacidad para 
permanecer estable bao cargas de peso proplo. 
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Figura 2.25: DejInición de Rotación Angular 

El valor medio de Ia Capacidad de Deformación Angular de Entrepiso para 
Degradación de Resistencia, @SD , y en condición Ultima, e,, obtenida en los ensayos de 
calificación de Ia coriexión no debe ser menor al indicado en Ia Tabla 2.9. 

Tabla 2.9: MInima Capacidad de Deformación Angular de Entrepiso, 9 y Oupara OMF y 
SMF. 

Sisterna 
Estructural 

9SD 
(rad) (rad) 

OMF 0.02 0.03 
SMF 0.04 0.06 

2.5.2 CONEXIONES DE MOMENTO PRECALIFICADAS 

Los siguientes criterios fueron aplicados para definir una conexión precalificada: 

Debe existir información analItica y experimental sobre el comportamiento de Ia conexión 
para establecer el probable mecanismo de falla de Ia conexión. 
Se han desarrollado modelos racionales para predecir Ia resistencia asociada con cada 
mecanismo de falla de Ia conexión. 
Dadas las propiedades del material y Ia geometrIa de conexión, se puede establecer cuál 
modo y mecanismo de falla controla el comportamiento y la capacidad de deformación. 

Algunas conexiones pueden ser calificadas para OMF y otras para SMF. En general, 
cuando una conexión es calificada para ser usada en sistemas SMF, también lo es para 
sistemas OMF, con algunas restricciones en tamaño, luz y otros parámetros que son 
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aplicados para los sistemas SMF. A continuación se presentan los tipos de conexiones de 
momento precalificadas por FEMA 350. 

2.5.2.1 Conexiôn Ala no reforzada  —Alma apernada 

Este tipo de conexión es recomendada solamente para OMF. Esta conexión está basada en Ia 
configuración usualmente aceptada para conexiones de momento previo al terremoto de 
Northridge. La Figura 2.26 muestra esta conexión. 

Figura 2.26: Conexión Ala no reforzada - Alma Apernada 

CaracterIsticas: 
Soldadura sin uso de placa de respaldo (backing plate) y detalle de abertura de acceso 
segiin indicado en Figura 2.27. 
Alma apernada con pernos A325 ó A490. 
Uso de placa de continuidad y doble placa en el alma. 
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CaracterIsticas geométricas: 
Ala biselada 
Distancia 2= ci mayor entre tbfy Y2". 
Distancia 3 entre 3/4 tbf y tbf, pero mayor 
que 3/4"• 

Radio 4 = 3/8" radio mInimo 
Distancia 5= 3tf. 

Figura 2.27: Detalle de abertura de Acceso 

Las mejoras aplicadas a Ia antigua configuración inciuyen io siguiente: 
• Use de soldadura con apropiada tenacidad. 
• Remover Ia placa de respaldo del ala inferior de Ia viga que va soldada a Ia columna y 

disponer un filete de soldadura en su reemplazo. 
• Use de abertura de acceso mejorada para dar continuidad a soldadura del ala en 

columna. 
• Mejorar ci control de calidad de Ia soldadura. 

2.5.2.2 Conexión Ala no reforzada  —Alma so/dada 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. En general, cuando una 
conexión es precalificada para SMF también es precalificada para OMF con algunas 
restricciones en tamaño, longitud y otros parámetros aplicables solo a SMF. Come se 
indica en la Figura 2.28, el alma de ia viga va soldado a La plancha adherida al ala de Ia 
columna. 

CaracterIsticas: 
Soldadura de penetración completa en las alas de ia viga. Remover placa de respaldo. 
Detalle de abertura de acceso similar a Ia conexión anterior 
Soldadura de penetración completa entre alma y ala de columna. 
Espesor de plancha de corte igual al alma de La viga. 
Soldadura a ambos lados de Ia plancha de corte. 
Soldadura de filete entre plancha de corte y alma de viga. 
Pernos de montaje. 
Placas de continuidad y doble placa en zona de panel. 
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Figura 2.28: Conexión Ala no reforzada - Alma Soldada 

2.5.2.3 Conexión de Ala Libre 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. Como se indica en Ia Figura 
2.29, el alma de Ia viga es removida en el area adyacente al ala de Ia columna y es en su 
reemplazo se dispone una plancha de corte de forma trapezoidal. 

Figura 2.29: Conexión Ala no reforzada - Alma Soldada 
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CaracterIsticas: 
Soldadura de penetración completa. 
Recorte de alma Lff = 5 a 6 t. 
Radio mInimo 1/2". 
Pernos de montaje. 
Soldadura de penetración completa de la plancha de corte al ala de columna. 
Soldadura de filete entre plancha de corte y alma de viga. 
Placas de continuidad y doble placa en zona de panel. 

Esta conexión ha sido ampliamente ensayada en la Universidad de Michigan y Texas en 
Austin, USA. En los ensayos ha demostrado tener buen comportamiento. 

2.5.2.4 Conexión con Plancha sobre Alas 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. Como se indica en la Figura 
2.30, el ala de la viga superior e inferior se refuerza con una plancha soldada. 

Figura 2.30: Conexión con Plancha sobre Alas 

CaracterIsticas: 
Plancha de refuerzo. 
Soldadura de penetración completa. 

3 y 4. Soldadura de filete en todo el contorno de la plancha con el ala de la viga. 
Plancha de corte 
Pernos de montaje 
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7, 8 y 9 Soldaclura de plancha de corte (detalle similar a conexión anterior) 
10. Placas de continuidad y doble placa en zona de panel. 

2.5.2.5 ConexiOn con Ala reducida 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. La Figura 2.31 muestra Ia 
conexión precalificada por Fema 350. Una variante de esta conexión fue analizada en Ia 
serie de ensayos realizados en Ia Universidad Técnica Federico Santa Maria, descritos en 
el párrafo 2.3.2 (b). En esta conexión el alma de Ia viga va soldada al ala de Ia columna. 

Figura 2.31: Conexión con Ala reducida 

Caracteristicas: 
Zona de reducción: a = 0,5 a 0,75 bf  (bf = ancho de ala), b= 0,65 a 0,85 bf, c=0,2 bf, 
Detalle de abertura de acceso y soldadura de penetración completa. 
Plancha de corte y perrios de montaje. El alma se va soldada al ala de Ia columna. 
Placas de continuidad y doble placa en zona de panel. 

2.5.2.6 Conexión Apernada con Placa extrema no atiesada y  atiesada 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. Las Figuras 2.32 y 2.33, 
rnuestran el detalle de estas conexiones. 
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30 

Figura 2.32: Conexión Apernada con Plancha extrema sin atiesador 

CaracterIsticas: 
Plancha extrema calidad A36. 
Soldadura de penetración completa. 
Alma soldada a plancha extrema 
Pernos A325 ó A490 
Ubicación de pernos de acuerdo a diseflo de plancha extrema. 
Placas de continuidad y dobles placas 
Planchas delgadas (shim) para ajuste de espaciamiento. 

03  

Figura 2.33: Conexión Apernada con Plancha extrema con atiesador 
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CaracterIsticas: 
La 6. Igual a conexión sin atiesadotes 
7. Atiesador de Plancha extrema. 

2.5.2.7 Conexión con Ala Apernada - Plancha Soldada 

Este tipo de conexión es recomendada para OMF y SMF. La Figura 2.34, muestra el 
detalle de esta conexión. 

.1 

Figura 2.34: Conexión con Ala Apernada - Plancha Soldada 

Caracteristicas: 
Plancha y pernos de conexión. Pernos A325 ó A490. 
Soldadura de penetración completa entre plancha y ala de columna. 
Planchas de ajuste (shims). 
Plancha de corte y pernos de conexión en el alma. 
Placas de continuidad y doble placa en el alma de Ia columna. 

2.5.2.8 Conexión con Ala Apernada - Plancha Apernada 

Este tipo de conexión es recomendada solo para OMF. La Figura 2.35, muestra el detalle 
de esta conexiOn. 
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Figura 2.35: C'onexión con Ala Apernada - Plancha Apernada 

CaracterIsticas: 
1. Similar a conexión anterior, solo que en este caso la plancha de conexión de las alas se 

fija por medio de pernos al ala de Ia columna por medio de un perfil de sección T. 
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CapItulo 3: Diseño elástico de marcos 

CAPITULO 3: DISENO DE LOS EDIFICIOS 

3.1 ANTECEDENTES GENERALES 

Se disefló un conjunto de 5 edificios de marcos de acero resistentes a momento, de 
4, 8, 12, 16 y 20 pisos, por el método de tensiones admisibles con comportamiento lineal 
elástico del acero, los cuales cumplen con los requerimientos de la NCh433.0f96 [INN, 
1996], actual normativa vigente para diseflo de edificios de uso habitacional en Chile. 

Para el análisis lineal elástico se utilizó el programa Sap90 [Wilson y Habibullah, 
1988], en el cual se introdujo el espectro modal espectral de la norma para la aplicación de 
las cargas sismicas. La modelación de los edificios se hizo en base a elementos "frame" de 
este programa, con compatibilidad de deformaciones en cada piso, simulando el efecto de 
la losa rIgida con 3 grados de libertad por piso. En el análisis dinámico se consideró que 
las masas sismicas principales de losa, muros y sobrecargas están concentradas a nivel de 
losa de cada piso, mientras que las masas sismicas secundarias de vigas y columnas se 
consideran como peso propio de las barras dentro del mismo análisis. A las cargas sismicas 
laterales se agregó el efecto de Ia torsion accidental dada por la norma chilena, aplicando 
momentos de torsion estáticos del mismo signo en cada nivel. 

Para efectos de diseflo se consideró que los edificios están ubicados en la zona de 
mayor riesgo sismico del pals, definida como zona sIsmica 3 de la N0433.0f96, la cual 
abarca principalmente toda la zona costera de Chile, y en la que se ubican importantes 
centros urbanos del pals. En todos los edificios analizados se tomó como suelo de 
fundación el correspondiente al tipo III (grava o arena no saturada) de la misma norma. 

Se verificó que las deformaciones estuvieran dentro de los valores admisibles dados 
por la norma chilena y que los perfiles tuvieran la resistencia requerida por las 
solicitaciones del espectro modal de la norma. Los limites de deformaciones admisibles y 
resistencia de los elementos imponen requerimientos de tamafio y esbeltez de los elementos 
del marco; sin embargo, la norma chilena no indica nada respecto de detalles especiales en 
el diseflo de las conexiones, como refuerzos en las zonas del alma de las columnas en los 
puntos de llegada de las vigas (zona de panel). 

Para el diseflo y verificación de los elementos del marco se utilizó Ia norma NCh427 
"EspecJIcaciones para el Cálculo de Estructuras de Acero para Edijlcios" [iNN, 1976]; 
sin embargo, esta norma no ha sido oficializada, por lo cual ella se complementó con las 
recomendaciones del American Institute of Steel Construction (AISC) dadas en el 'Manual 
of Steel Construction, Allowable Stress Design (ASD)", edición 1989 [AISC, 1989]. Cabe 
mencionar que la norma NCh427 cuando fue emitida tuvo como base la norma 
norteamericana AISC, la cual ha sido actualizada y revisada constantemente por los 
comités de estudio en USA, mientras que la NCh427 se mantiene en su condición de norma 
en revision. De hecho, la norma NCh433.0f96, Anexo B, seflala que mientras no se 
oficialice la norma NCh427, deben usarse las ültimas versiones de las Especificaciones de 
la AISC y de la AISI. Del código norteamericano UBC se tomO especificamente los 
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requerimientos de las secciones 'compactas" los cuales están destinados a asegurar el 
comportamiento dñctil de las vigas y columnas cuando ellas alcanzan su resistencia 
maxima. Esta norma especifica requerimientos especiales a Ia razón ancho/espesor del ala, 
a Ia razón altura/espesor del alma de la viga y a la longitud maxima sin apoyo lateral en el 
ala comprimida de las vigas sujetas a flexión. En la práctica, estos requerimientos son casi 
los mismos que impone la NCh427 para el diseflo de secciones plásticas. 

3.2 ESTR UCTURA dON DE LOS MODEL OS 

Los edificios se estructuraron en base a marcos de acero con conexiones de 
momento en las uniones viga-columna, de tal manera que toda la resistencia lateral del 
edificio estd determinada por la capacidad a flexión de los elementos y uniones del marco. 
Las columnas y vigas son perfiles de forma "I" tomados del Manual de Diseño para 
Estructuras de Acero [ICHA, 2001], sin embargo, para los edificios de mayor altura se 
recurrió a perfiles especiales de grandes dimensiones para cumplir con los requerimientos 
de diseño para deformaciones admisibles. Los 5 edificios tienen una planta en comin y lo 
que varla es el nümero de pisos. En todos ellos el primer piso tiene 4,5 metros de altura y 
el resto de los pisos tiene 3 metros de altura de entrepiso. Ello se hizo con el objeto de 
representar un edificio tIpico de uso habitacional o de oficinas. 

En la Figura 3.1 se muestra Ia estructuración en planta de los ejes resistentes cuya 
filosofia de diseño es concentrar la resistencia lateral en los marcos con conexiones 
tradicionales viga-columna, cuya resistencia general es la materia de esta investigación. En 
el sentido X-X la resistencia lateral está concentrada en los ejes extremos A y D del 
edificio, los cuales presentan las uniones viga-columna de uso más frecuente en un tIpico 
marco resistente a flexión, en el cual la viga está llegando por el lado fuerte de la columna 
de apoyo. Todas las columnas en este eje resistente están empotradas a las fundaciones. En 
este sentido los ejes centrales B y C fueron diseñados estáticos, haciendo que las vigas 
tengan conexiones de corte en Ia union viga-columna y columnas con apoyo articulado a 
las fundaciones. Es decir, los marcos B y C sálo descargan las fuerzas de peso propio y 
sobrecarga de los pisos superiores. El estudio se centrará en la resistencia de los marcos 
con conexiones de momento tradicionales, como los que se presentan en los ejes resistentes 
A y D en la dirección X-X. 

La Figura 3.2 muestra en elevación los marcos resistentes de los edificios de 4, 8, 
12, 16 y 20 pisos. 

68 



(E) 20 PISOS 

CapItulo 3: Diseño e!ástico de marcos 

An 

2 

:© H 

.1 

7.3 

7.3 

7.3 

7.32 

H 

7.32 

1 V 

7.32 7.32 

Figura 3.1: Planta tipica en edflcios. 
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(C) 12 PISOS (D) 16 PISOS 

Figura 3.2: Elevación Eje A-D de marco resistente en edflcio de 
a) 4pisos, b) 8pisos, c) l2pisos, d) l6pisos, e) 20p1sos 
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3.3 BASES DE DISENO 

A continuación se indican las hipótesis básicas para el diseño elástico del conjunto de 
edificios de marco sobre los cuales se efecti'ian los análisis. 

1. Estructuración = Estructura de marco rIgido con conexiones de momento en los 
ejes resistentes, diseñado de acuerdo a NCh433.0f96 [INN, 
1996] y Manual de Diseflo en Acero ASD [AISC, 1989], 
NCh427 [INN, 1976]. 

2. UbicaciOn = Zona SIsmica 3, NCh433.0f96 
3. Tipo de Suelo = Suelo tipo III (Arena o grava no saturada), NCh433.0f96 
4. Materiales = Acero A37 - 24ES nacional. 

Se consideraron las siguientes propiedades para el acero [Timoshenko, 1986] 
F = Esfuerzo de fluencia del acero = 2.400 (kg/cm2) 
E = Módulo de Elasticidad = 2.100. 000 (kg/cm2) 
G = Módulo de Corte = 800.000 (kg/cm2) 
u = Módulo de Poisson = 0,31 

5. Normas v Códios 
Norma NCh433.0f96 'Diseño Sismico de Edficios" 
Norma NCh1537.0f86 "Diseño Estructural de Edflcios - Cargas Permanentes y 
Sobrecargas de Uso" [INN, 1986]. 
Norma NCh427 "EspecfIcaciones para el Cálculo de Estructuras de Acero" [INN, 
1976] 
Norma NCh432.0f71 "Cálculo de la Acción del Viento sobre las Construcciones" 
[INN, 1971]. 
Manual de Disei'io para Estructuras de Acero, ICHA. 
Manual de Diseño "Cintac" [Cintac, 2002]. 
Manual de Diseño en Acero ASD del AISC, Edición 1994. 
international Building Code [ICBO, 1997]. 

6. Cargas 
- Peso propio : Peso de vigas, columnas, losas, pisos, cielos, etc. 

Se considera una carga distribuida por piso de w = 350 (kg/rn2) 
- Sobrecarga: Piso w = 250 (kg/rn2) de acuerdo a NCh 1537. 

Techo w = 100 (kg/rn2) 
- Carga sIsmica de acuerdo a NCh433.Of'96. 
- Carga de viento de acuerdo a NCh432.0f7 1 

7. Corn binaciones de Car2a 
Se consideran las siguientes cornbinaciones de carga: 
- Peso propio + Sobrecarga (Normal) 
- Peso propio + Sobrecarga + Sisrno X-X + Torsion accidental (1 eventualidad) 
- Peso propio + Sobrecarga + Sismo Y-Y + Torsion accidental (1 eventualidad) 
Para el Peso SIsmico se considera el peso propio de Ia estructura + 25% de sobrecarga. 
En condición de sismo las tensiones adrnisibles se aurnentan en 33,3% respecto de los 
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valores normales de diseño. 

8. Deformaciones Admisibles 
De acuerdo a la norma sIsmica se consideran los siguientes valores admisibles para las 
deformaciones por sismo: 

El desplazarniento relativo máximo dos pisos consecutivos, medido en el centro de 
masas, no debe ser mayor que Ia altura de entrepiso multiplicada por 0,002. 
El desplazamiento relativo máximo entre dos pisos consecutivos, medido en 
cualquier punto de Ia planta en cada una de las direcciones de análisis, no debe 
exceder en más de 0,001 h al desplazamiento relativo correspondiente medido en 
el centro de masas, en que h es Ia altura de entrepiso. 

3.4 RESUL TADOS DEL DISENO 

Los marcos de acero fueron disefiados como marcos de momentos con 
requerimientos especiales en el disefio de conexiones para asegurar un comportamiento 
düctil. Las columnas y vigas son perfiles de acero calidad A37-24ES con secciones tipo 
I" tomadas de los manuales de diseflo Cintac e ICHA. En algunos casos se necesitó de 

perfiles especiales cuando los perfiles estándar no eran suficiente para resistir las cargas de 
diseflo o cuando por sus dimensiones no cumpilan los requisitos de las secciones 
compactas. En todos los casos se verificó que las secciones fueran compactas de acuerdo a 
los requerimientos del AISC. 

3.4.1 MARCO DE 4 PISOS 

a) GeometrIa 
IN45x112 

IN45x112 
CN 

('4 

C) 

IN45x129 

-I 
IN45x157 L() 

(N 

C 

Figura 3.3: Diseño de eje resistenle en edfIcio de 4pisos 
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b) Propiedades de vigas v columnas 
Tabla 3.1: Dimensiones v ni-oniedades de elementos 

ELEMENTO SECCION H(cm) B(cm) e(cm) t(cm) b/e hit 
COL. PISO 1-2 1N90x254 90 35 3,2 1,2 5,5 70 
COL. PISO 3-4 IN90x202 90 35 2,2 1,2 8,0 71 
VIGA PISO 1-2 IN45x157 45 30 2,8 0,8 5,4 49 
VIGA PISO 3-4 IN45x112 45 25 2.2 0,8 5,7 51 

donde: 
H= 
B= 
e 
t 

b 
h 

Altura del perfil (cm) 
Ancho del ala (cm) 
Espesor del ala (cm) 
Espesor del alma (cm) 
B12 

H-2e 

  

3.4.2 MARCO DE 8 PISOS 

CeometrIa 
IN45x89, 1 

IN45x89,1  

A 

IN45x112 
>( 
0 
0 

IN45x112 

IN45x157 

IN45x157 

0 
IN45x157 

0 
0 

IN45x157 

Figura 3.4: Diseño de eje resistente en edflcio de 8pisos 

Propiedades de vigas v columnas 
Tab/it 3.2: flinwncinnes de ek'nienluc 

ELEMENTO SECCION H(cm) B(cm) e(crn) t(cm) ble h/t 
COL. PISO 1-4 1Nl00x304 100 40 3,2 1,4 6,3 67 
COL. PISO 5-8 1NI00x194 100 35 2,0 1,4 8,8 69 
VIGA PISO 1-4 IN45x157 45 30 2,8 0,8 5,4 49 
VIGA PISO 5-6 1N45x112 45 25 1 2,2 0,8 5,7 51 
VIGA PISO 7-8 JN45x89,1 45 25 1 1,6 1 0,8 1 7,8 56 
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3.4.3 MARCO DE 12 PISOS 
GeometrIa 

IN60x 107 

IN60x 107 
(0 
C 

IN60x107  CN 

C 
C 

IN60x107  

IN60x 138 

INGOx 138 
c'J 

IN60x138 

IN60x138 

C 
C 

N60x184 4 
IN60084  

IN60x184 

F- 
C,, 

!N60x184 

C 

Figura 3.5: Diseno de eje resistente en edflcio de 12pisos 

Propiedades de vias y  columnas 
Tab/a 3.3: Diniensiones de elementos 

ELEMENTO SECCION H(cm) B(crn) e(cm) t(cm) ble hit 

COL. PISO 1-4 1E100x373 100 40 3,0 2,5 6,7 38 
CaL. PISO 5-8 1E100012 100 35 3,0 2.0 5,8 47 

COL PISO 9-12 IE100x206 100 30 1,8 1,8 8,3 54 
VIGA PISO 1-4 IN60x184 60 30 3,0 1,0 5,0 54 
VIGA PISO 5-8 1N60x138 60 30 1 2,0 1,0 7,5 56 
VIGA PISO 9-12 1N60x107 60 25 1 1,6 1 1,0 7,8 57 

3.4.4 MARCO DE 16 PISOS 
a) GeometrIa 

N60x1071 I I 0) 
I'J 

cli 
N60x1071 I 

N60x10 I Ui 

IC 

C 
C., 

C 
C 

w 

0) 

C., 

C 
0 

w 

N- 
C,, 
x 
0 

C 

C

,

, 

Ul 

Figura 3.6: Diseño de eje resistente en edflcio  de l6pisos 
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b) Propiedades de visas y  columnas 
Tabla 3.4: Diinensiones de elementos 

ELEMENTO SECCION H(cm) B(cm) e(cm) t(cm) ble hit 
COL. PISO 1-4 lE100073 IOU 40 3,0 2,5 6,7 38 
COL. PISO 5-8 IE100049 100 35 3,0 2,5 5,8 38 

COL P150 9-12 1E100x3O4 100 30 2,5 2.5 6,0 38 

COL.PISO 13-16 IE100x229 100 25 2,0 2,0 63 48 

VIGA PISO 1-4 [N7Ux202 70 30 3,0 1,2 5.0 53 
VIGA PISO 5-8 1N70x180 70 30 2,5 1,2 6,0 54 

VIGA PISO 9-12 [N60x138 60 30 2,0 1.0 7.5 56 

VIGA PISO 13-16 1N60x107 60 25 1,6 1.0 7,8 57 

3.4.5 MARCO DE 20 PISOS 
GeometrIa 

IN60x 107 

Figura 3.7: Diseño de eje resistente en edfIcio  de 20pisos 

Propiedades de visas v columnas 
Tabla 3.5: Dimensiones de elenientos 

ELEMENTO SECCION H(cm) B(cm) e(cm) t(cm) b/e hit 
COL. PISO 1-10 1E130x491 130 40 4,0 2,5 5,0 49 
COL. PISO 11-15 1E120x343 120 30 2,5 2,5 6,0 46 
COL PISO 16-20 IE100x229 100 25 2,0 2,0 6,3 48 
VIGA PISO 1-10 1E75x206 75 30 3,0 1,2 5,0 58 

VIGA PISO 11-15 IN60x138 60 30 2,0 1,0 7,5 56 
VIGA PISO 16-20 IN60x107 60 25 1,6 1,0 7,8 57 
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3.5 RESUMEN DE DISENO DE LOS EDIFICIOS 

La Tabla 3.6 resume los parámetros de diseflo obtenidos at ap!icar !a norma 
NCh433 para el dimensionamiento de los marcos. En Ia tab!a se indica el Corte MInimo y 
Máximo de diseflo segttn Ia norma NCh433. El Corte Modal corresponde at obtenido 
directamente del análisis sismico con el espectro de la norma, el cual se muestra en 
tone!adas y como función del peso sIsmico total de! edificio. Se incluye el factor de 
corrección de corte, el cual corresponde at valor por el cual debe multiplicarse las fuerzas 
resultantes del análisis dinámico para ajustarla a los valores de corte mInimo y máximo de 
Ia norma. Finalmente, el cuadro muestra el corte de diseflo adoptado y el porcentaje que 
representa respecto del peso sIsmico de edificio. 

Tahkr 3.6: Resumen de curie de Diseño 
No. 

PISOS 
_______ 

PERIODO 
T 

(seg) 

PESO 
EDIFICIO 

(ton) 

CORTE 
MINIMO 

(ton) 

CORTE 
MAXIMO 

(ton) 

CORTE 
MODAL 

(ton) 

COEF. 
SISMICO 
MODAL 

FACTOR 
CORREC. 
CORTE 

CORTE 
DISESO 

(ton) 

COEF. 
sisMlco 
DISESO 

4 0.61 1175 78 197 212 18% 093 197 16,8% 
8 120 2422 161 407 186 7,7% 1,00 186 7.7% 
12 1.48 3696 246 621 172 4.7% 1.43 246 6.6% 
16 1 1,79 1 4988 1  38 1 216 1 4.3% 1 1.54 1 332 1 6.6% 
20 1 2,00 1 6300 1 420 1 1058 1 168 1 2.7% 1 2.50 1 420 1 6.6% 

Como era logico de esperar en una estructura de marco, a medida que el edificio 
crece en altura, se hace más flexible y disminuye la fuerza sIsmica lateral que recibe la 
estructura en términos de porcentaje respecto de su peso sIsmico. El marco de 8 pisos no 
requiere corrección at corte obtenido por el análisis dinámico con el espectro de la norma. 
Para los edificios de mayor altura estudiados, ci corte resultante del aná!isis dinámico 
resulta menor at corte mInimo de diseflo determinado por la norma NCh433, por to cual 
debe aplicarse un factor de mayoración de las cargas sIsmicas para disefiar con este corte 
mInimo. 

La Tabla 3. 7 muestra el factor de reducción R*  definido en el espectro de diseño 
para cada marco y se define un factor de reducción corregido R 0* que representa el factor 
de corrección real que finalmente se ap!icó at espectro para satisfacer ci corte minimo de 
diseflo establecido por la norma. Este factor de reducción corregido R 0* está representado 
por: 

= R* I Factor de Corrección Corte (3-1) 

Tahla 3. 7: Factor de Reducción R * v R * 

No. 
I'ISOS 

PERIODO 
T 

(seg)  

R* 

4 0.6) 5.68 6,11 
8 1,20 752 7.52 
12 1,48 8.06 5.64 
16 1 1.79 8,53 1 5,54 
20 1 2,00 8.79 1 3.52 

La Figura 3.8 muestra en forma gráfica la re!ación entre R*  y  R*. En general, 
para perlodos menores a 1,2 seg los valores de R* y son iguales ya que no se debe 
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hacer ninguna corrección al corte modal obtenido por ci análisis espectral de la norma. En 
esta primera etapa R*  y R aumentan con el perlodo. Para periodo T mayores a 1,2 seg el 
factor R disminuye, mientras que R*  continua aumentando asintóticamente a R*12. 
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Figura 3.8: Relación entre R * y R0 * 

De acuerdo al gráfico, el factor R 0* tiende a disminuir a medida que aumenta el 
perlodo de la estructura. Esto se debe a que ci Factor de Corrección de Corte que actUa 
sobre R4  es mayor en perlodos altos. El factor R*  de la norma, tiende a un valor igual a 
R0+1 a medida que aumenta el perlodo. Para perIodos cortos, del orden de 0,6 seg y 
menores, puede ocurrir que el corte modal sea mayor que el corte máximo de Ia norma, por 
lo cual la normativa permite reducir el corte basal aplicando un factor de correcciOn menor 
a 1 para ajustar el corte modal al corte máximo establecido por norma. En este caso, el 
valor resultante de será mayor que R*,  es decir, el espectro dinámico debe minorarse 
para esta condición. El valor de R refleja de manera más directa ci factor de reducciOn 
que se aplica al espectro elástico de diseflo para las estructuras de marco. 

Como se puede apreciar de la Tab/a 3.6, el peso propio por piso de los elementos 
resistentes (vigas y columnas) va aumentando a medida que crece ci edificio, lo cual es un 
factor que debe ser considerado al momento de elegir este tipo de estructuración en un 
edificio. 

Se observa un incremento significativo en ci peso y tamaño de los elementos 
resistentes del marco a medida que crece Ia altura del edificio, especialmente en los marcos 
de 16 y 20 pisos, lo que seguramente, en la práctica, obligarla al uso de métodos especiales 
de transporte y construcciOn que no son de uso frecuentc en la práctica nacional. 
Delgadillo [2002] y Cornejo [2003] muestran los pesos de un conjunto de estructuras de 
marco de momento, arriostrado de forma concéntrica y excéntrica, los cuales fueron 
diseñados en forma paralela a esta investigación. 

3.6 RELA CION ENTRE NUMERO DE PISOS. AL TURA V PERIODO 

Basado en los resultados de diseflo de los marcos de acero de esta investigación, la 
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Figura 3.9 muestra gráficamente Ia relación entre dos parámetros que caracterizan a los 
edificios de marco, como es la altura (expresada en metros y como námero de pisos) y el 
periodo de vibración. 

NUMERO DE PISOS 

4 8 12 16 20 
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0 10 20 30 40 50 60 70 
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Figura 3.9: Relación entre el Periodo y Nthnero de pisos del edficio y su altura 

Es interesante notar que existe una relación casi lineal entre el periodo y la altura o 
entre el periodo y el niimero de pisos, de acuerdo a los valores encontrados para los 
edificios diseñados segñn la NCh433. 

Ajustando una curva con los valores determinados para los marcos en estudio, se 
encuentra que el periodo del edificio puede ser aproximado por la siguiente Ecuación (3-2): 

T = 0,17 h°6  (seg) (3-2) 
donde 
T = Perlodo fundamental del marco (seg) 
h = Altura del marco (m) 

Esta ecuación se puede comparar con el criterlo adoptado por la norma UBC para 
estimar el periodo de los marcos de momento en USA, el cual está dado por la Ecuación 
(1-8) del Capitulo I. El UBC estima el perlodo como del marco como: 

T = 0,0853 h 
3/4 

(3-3) 

La Figura 3.10 grafica las Ecuaciones (3-2) y (3-3) para estimar el periodo en 
marcos diseñados con la NCh433 y los diseñados usando la norma UBC norteamericana. A 
diferencia de la Figura 3.9, la Figura 3.10 compara la ecuación propuesta para estimar el 
periodo de los marcos nacionales con la utilizada por el UBC para los marcos de USA. 
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Figura 3.10: Comparación deperlodos de Marcos diseñados con la NCh433 
v/s Marcos diseñados por la norma UBC 

La figura muestra que el perlodo de los marcos diseflados por la norma NCh433 es 
mayor que en los marcos diseñados por el UBC. Para una altura determinada, el perlodo 
segün NCh433 es mayor que el periodo estimado por UBC. Esto indicarla que los marcos 
diseflados por la NCh433 resultan ser aparentemente más flexibles que los diseflados por la 
norma UBC. Esto parece contradictorio, ya que segün lo presentado en el CapItulo 1, los 
requerimientos de deformaciones y corte de la NCh433 son más exigentes que los 
indicados por Ia norma UBC. La explicación puede estar en que la Ecuación (3-3) del 
UBC podrIa tratarse de una estimación conservadora del perIodo de Ia estructura para 
efectos de estimar Ia fuerza de corte sIsmica que debe usarse en el diseflo. 

3.7 DESPLAZAMIENTOS DE PISO 

Los desplazamientos de diseflo para un mismo piso de cada marco del presente 
estudio, son del mismo orden de magnitud, y las diferencias obedecen a la distribución de 
Ia rigidez propia de cada marco. En general, el cuociente entre el desplazamiento de techo 
y la altura del edificio resulta levemente menor a 2 por mu, similar a la condición de diseflo 
para las deformaciones de entrepiso exigida por la norma NCh433. 

La Tabla 3.8 muestra los desplazamientos del centroide de cada piso obtenidos 
aplicando las cargas de diseflo sIsmicas seg(ln la NCh433. 
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Tabla 3.8 De.spla:aniienios (fe (f/s 'no por /)iso 

- -__ - - - - - - 
U 

La Figura 3.11 muestra los desplazamientos máxirnos por piso alcanzados en cada 
marco y permite comparar con ci desplazamiento mãximo admisible segün Ia norma 
N0433 y UBC, para OMF y SMF (segiin Tab/a 1.6, Capitulo I). 
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Figura 3.11: Desplazamientos de piso en condición de diseño para 
Marcos de 4, 8, 12, 16y 20pisos. 
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El diseflo de todos los marcos está gobernado por la condición de desplazamientos 
máximos de entrepiso de la NCh433, en lugar de la resistencia de cada elemento. Tanto las 
vigas como las columnas aportan la rigidez del marco, sin embargo, el impacto de la 
rigidez de las columnas es mayor que el de las vigas, por to cual el diseflo de estos 
elementos es fundamental en el control de las deformaciones en la etapa de diseño. 

Cabe recordar que en este modelo simplificado no se ha considerado la rigidez que 
aporta la losa cuando actáa en colaboración con la viga metálica, por lo cual las 
deformaciones podrIan haber sido menores durante esta etapa de diseflo. 
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CAPITULO 4: DETERMINACION DE LA CAPA CIDAD 

4.1 INTRODUCCION 

La norma NCh433.0f96 permite el diseño de los edificios de acero de acuerdo al 
método de tensiones admisibles utilizando un espectro de disefio elástico reducido segán el 
comportamiento de la tipologla estructural y limitando los desplazamientos laterales, con lo 
cual el edificio queda diseñado con una resistencia a carga lateral determinada. En la 
práctica, las fuerzas laterales que impone un sismo severo son mucho mayores que las 
aplicadas en ci diseflo elástico, y los elementos del edificio son sometidos a esfuerzos que 
van más allá del rango elástico. Los elementos componentes de la estructura deben tener Ia 
capacidad para deformarse de manera dctil y permitir Ia formación de rótulas plásticas en 
los lugares de mayor solicitación, sin que se produzca una falla frágil en esos puntos. Lo 
que se persigue con este criterio es dise?Iar estructuras económicas que tengan la resistencia 
necesaria para soportar un sismo de gran intensidad con niveles de daño menores en el caso 
de un sismo mediano, y evitar el colapso en el caso de sismos severos. 

Esta filosofia de diseflo está implIcita en ci espectro de Ia norma chilena, sin 
embargo, no está claro si los edificios de marco de acero diseñados con los actuales 
requerimientos de la norma son adecuados para proveer a la estructura de la suficiente 
capacidad para resistir sin colapso un sismo severo como el que afectó a la zona central de 
Chile en 1985, u otros de mayor intensidad que podrian ocurrir en el pals. Es más, en vista 
del grave problema de falla frágil detectado en las conexiones tradicionales de acero es 
importante conocer cuál es la demanda de rotación plástica de un sismo real en edificios 
diseflados usando la normativa chilena, con sus requerimientos de deformación y corte, y 
determinar si esta demanda inelástica es adecuada a la capacidad de las conexiones 
tradicionales. 

En la actualidad Ia norma NCh433.0f96 no asegura que ci diseño resultante tenga 
los niveles adecuados de ductilidad en estructuras en las cuales se esperan fuertes 
demandas inelásticas en los elementos componentes. La norma chilena para edificios 
recomienda que las estructuras de acero deben ser diseñadas de acuerdo a Ia norma 
norteamericana AISC [AISC, 1989] mientras no se oficialicen las normas especIficas para 
diseño en acero en Chile. En la norma AISC el diseño está controlado por ci tipo de marco 
que se va a disefiar, ya sea marco ordinario, marco intermedio o marco especial, y cada uno 
de ellos tiene asociados distintos requerimientos de diseflo. Entre ellos está la capacidad de 
rotación plástica que debe tener ci marco para satisfacer la demanda de desplazarnientos a 
que serán sometidos, La cual es distinta para cada tipo de marco, y asociada a ella un Factor 
de Reducción de La Respuesta distinto. 

Las disposiciones de diseflo del AISC contenidas en las Seismic Provisions for 
Structural Steel Building [AISC, 2002] recogen la experiencia de los estudios que se 
efectuaron con posterioridad al terremoto de Northridge, y a través de ellas se pretende 
evitar que se vuelvan a repetir las fallas detectadas en las conexiones de momento. Sin 
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embargo, cabe preguntarse ,cOmo se comportarla un edificio de marco de acero diseflado 
por la actual norma chilena ante un sismo severo?. 

La demanda de rotación plástica en los edificios de marco diseñados de acuerdo a la 
normativa chilena no tiene por qué ser la misma observada en los edificios de USA. Esto 
se debe, en primer lugar, a que los sismos son distintos en su origen, lo cual hace que 
tengan distintas caracterIsticas, como duración, intensidad y contenido de frecuencias. En 
segundo lugar, la demanda de rotación plástica está relacionada con la capacidad de Corte 
suministrada por el diseflo hecho en Chile con la NCh433, Ia cual utiliza un espectro de 
diseño distinto al utilizado en los marcos diseñados con la normativa norteamericana. 
Seguramente el comportamiento sIsmico de los marcos disefiados de acuerdo a la NCh433 
será distinto, sin embargo, no se sabe exactamente cuánto resisten efectivamente los 
edificios de marco chilenos, ni cuál es la demanda inelástica medida en términos de 
rotaciones plásticas en las conexiones. 

4.2 METODO DE ANLISIS 

En este CapItulo 4 se estudia La capacidad de corte y deformación de los marcos de 
acero diseados en el CapItulo 3 en base a análisis de carga incremental rectangular y 
triangular invertida. Además, se estudia la capacidad de los marcos en base a anãlisis 
dinámicos con escalamiento de registros de terremotos reales, de manera de incorporar las 
caracterIsticas dinámicas de Ia solicitación en la determinación de La capacidad de las 
estructuras. 

Para cada uno de los edificios disefiados en el Capitulo 3, se analiza uno de los 2 
marcos resistentes en la dirección X-X de Ia planta tIpica mostrada en la Figura 4.1. La 
capacidad de la estructura se estudia por medio de un análisis no lineal de carga lateral 
incremental (de forma rectangular y triangular invertida) y, posteriormerite, se realizan 
análisis dinámicos con escalamiento de registros de los terremotos de Northridge en USA 
(registro Sylmar-County Hosp. Parking Lot), terrernoto de Kobe en Japón, terremoto de 
Mexico (registro SCT N90E) y terremoto de Chile de Marzo de 1 985 (registros Llolleo 
N1OE y Viña S20W). En ambos casos la capacidad de la estructura se evaliia por dos 
criterios, ya sea hasta alcanzar La falla por la formación de un mecanismo incipiente de 
colapso o por alcanzar una capacidad maxima teórica de rotación plástica en las uniones 
viga-columna de acuerdo al modo de falla más frecuentemente observado en las conexiones 
tradicionales, como se presentó en el capItulo anterior. En el primer caso, se considera que 
La estructura mantiene su resistencia sin estar limitada la capacidad de rotación plástica de 
las conexiones, como si fueran conexiones modificadas con una alta capacidad de 
deformacióii. En el segundo caSo, se considera que las conexiones tienen una capacidad 
limitada de deformación igual a 0,010 rad, COO Si fueran conexiones convencionales. En 
ambos casos, se evalña la capacidad a corte y desplazamiento cuando se alcanzan estos 
estados tensionales. 

Se eligieron estos sismos debido a la importancia de la zona afectada en cuanto a 
población y caritidad de edificios, la magnitud de sismo y al potencial daflo que puede 
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causar a las estructuras de marco de acero. Además, estos terremotos tienen distintas 
caracterIsticas en cuanto a Ia forma del registro, intensidad, duración y origen del 
movimiento sIsmico, por lo cual entregan una amplia variedad de terremotos reales que 
pueden afectar a Ia estructura, ain cuando no todas ellas se puedan dar en los sismos 
chi1enos debido a distintos tipos de suelo y mecanismos de generación de los terremotos. 

El análisis no lineal se hizo con el programa Drain 2DX, Version 1.10 [Prakash, 
Powel y Campbell, 1993]. El marco resistente de cada edificio fue modelado con barras 
unidas por nudos utilizando el elemento tipo 2 del programa, el cual es un elemento que 
permite modelar el comportarniento inelástico de vigas y vigas-columnas de acero. Este 
programa ha sido utilizado en distintos estudios teóricos de comportamiento sIsmico de 
marcos de acero en USA y ha sido ampliamente usado en investigaciones en la Universidad 
Técnica Federico Santa Maria. 

4.3 CRITERIO DE FALLA FOR CAPACIDAD DE ROTA CIONPLASTICA 

En el CapItulo 2 se vio que Ia capacidad de teórica de rotación plástica de las 
conexiones soldadas viga-columna varIa en un amplio rango entre 0,005 rad a 0,030 rad en 
las conexiones tradicionales, sobre 0,0 15 rad en conexiones modificadas y 0,025 rad o más 
en conexiones modificadas. Sin embargo, estos valores son experimentales pues han sido 
obtenidos en laboratorio en condiciones ideales y en Ia mayorIa de los casos con carga 
cIclica incremental, lo cual en ning1n caso representa las condiciones reales durante un 
sismo, ya que no considera Ia influencia del movimiento variable en el tiempo del 
terremoto, Ia forma del movimiento (amplitud y frecuencia), ni tampoco refleja las 
condiciones reales de construcción en terreno de las conexiones, especialmente cuando 
ellas son soldadas en terreno. 

La experiencia sIsmica recogida después del terremoto de Northridge indica que las 
conexiones soldadas convencionales fallan a rotaciones plásticas menores que las obtenidas 
en ensayos de laboratorio. Los resultados de ensayos experimentales realizados en USA en 
conexiones tradicionales, presentados en el CapItulo 2, indican que un significativo nimero 
de probetas ensayadas tuvieron una limitada capacidad de rotación plástica. 

Basándonos en lo anterior, el análisis del conjunto de edificios en estudio se realizó 
considerando 2 condiciones: 

Marcos con limitada capacidad de rotación plástica en sus conexiones, para los cuales 
se adopta conservadoramente un valor nominal de Ia capacidad de rotación plástica de 
0,010 [rad]. 
Marcos con alta capacidad de rotación plástica en sus conexiones, como si fueran 
marcos dñctiles con conexiones modificadas. 

El criterio de falla adoptado para los marcos con limitada capacidad de rotación de 
sus conexiones se introduce en el análisis de tal manera que cuando se alcanza el nivel de 
rotación lImite adoptado de 0,010 [rad], se considera que Ia estructura presenta 
deformaciones inelásticas que probablemente las conexiones tradicionales no serán capaces 
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de suministrar adecuadamente con la suficiente segurida. Cuando ocurre lo anterior, en ese 
instante se evalüa la capacidad maxima a corte de la estructura. 

La adopción como criterio de falla de esta capacidad teórica de rotación plástica de 
la conexión obedece al hecho de que cuando la conexión falla por alguna de las causas 
indicadas en el CapItulo 2, ella queda seriamente dañada y pierde gran parte de la 
resistencia a flexión y corte en forma muy significativa y permanente. Si bien es cierto, esta 
falla no provoca por si sola el colapso de la estructura cuando ella se produce en unos 
pocos elementos del marco; sin embargo, si Ia falla se generaliza en la estructura se 
produce una pérdida importante de la capacidad del marco que finalmente puede causar el 
colapso prematuro de la estructura o dejarla seriamente dañada para futuros sismos. 

Generalmente, la demanda de rotación plástica de las vigas es caSi la misma para las 
vigas de un mismo nivel, por lo cual, cuando se alcanza la capacidad teórica de rotación 
plástica de la conexión en un extremo, ella no solo se produce en un punto, sino que afecta 
a varias vigas simultáneamente. Posteriormente, si la solicitación sismica continhita en 
aumento las conexiones dañadas por la pérdida de la capacidad a flexión tienden a 
redistribuir los esfuerzos provocando que se sobrecargen las conexiones de los pisos 
superiores y aumente la demanda de rotación plástica sobre ellas. La falla en las 
conexiones puede generalizarse si no se producen fuerzas sismicas que reviertan el 
movimiento, y ain cuando ello ocurra las conexiones ya habrán quedado seriamente 
dañadas de forma permanente. El impacto sobre la resistencia general de la estructura una 
vez que se ha producido la rotura en algunas conexiones es difIcil de cuantificar por cuanto 
en la mayorIa de los casos esta falla es difIcil de detectar debido a que normalmente las 
vigas están recubiertas por terminaciones de arquitectura o protectores contra fuego. 

4.4 ANALISIS PLANO 

Para el análisis de cada edificio se modeló uno de los 2 marcos resistentes (ejes A y 
B) en la dirección X-X, los cuales concentran la resistencia lateral del edificio. Los marcos 
centrales (ejes B y C) del edificio general no tienen resistencia lateral y solo toman cargas 
gravitacionales. La Figura 4.1 muestra Ia planta tipica de los edificios de 4, 8, 12, 16 y 20 
pisos, y el eje resistente para análisis en la dirección X-X. 
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Figura 4.1: Planta tipica 

La estructura es modelada como un marco en 2 dimensiones con elementos no 
lineales definidos como tipo 2 segtin el programa Drain 2DX, el cual es un elemento barra 
que tiene la posibilidad de formar rótulas plásticas en los extremos. La masa sIsmica de 
cada piso se modela como una carga concentrada en Los nodos a nivel de losa. El programa 
permite hacer análisis con carga gravitacional, análisis estáticos con carga incremental y 
análisis dinámicos, cambiando las propiedades de los materiales cuando se sobrepasan los 
limites elásticos. El análisis incremental permite visualizar el mecanismo de falla de la 
estructura y Los puntos donde se concentra La demanda inelástica. Asimismo, permite 
obtener una estimación de los desplazamientos al momento en que se alcanza el mecanismo 
de colapso. Los análisis con registros dinámicos reales permiten visualizar el 
comportamiento general de Ia estructura ante cargas sIsmicas. Los análisis con registros 
dinámicos escalados permiten hacer una estimación de la capacidad de la estructura desde 
otra perspectiva y sus resultados deben ser comparados con la capacidad determinada por 
los análisis de carga incremental normalmente usados para estos fines. En todos los 
análisis, tanto de carga incremental y dinãmica real o escalada, se superpuso el estado de 
carga inicial de peso propio más sobrecarga, el cual simula la condición inicial de esfuerzos 
previo al sismo. 

Para efectos de análisis se considera que la curva Esfuerzo v/s Deformación del 
acero es bilineal, es decir, inicialmente el acero se comporta elásticamente para esfuerzos 
internos menores al esfuerzo de fluencia F = 2400 (kg/cm2), y cuando se excede La 
deformación de fluencia c el acero se deforma sin un aumento en el esfuerzo de 
compresión o tension [Gaylord E. Jr., Gaylord Ch. y Stallmayer, 1992; Salmon y Johnson, 
1990]. La Figura 4.2 ilustra la idealización de la curva esfuerzo v/s deformación para el 
acero. 
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Figura 4.2: Curva Esfuerzo v/s Deformacion del acero 
(idealizada). 

El comportamiento de las vigas se modela por medio de la curva Momento v/s 
curvatura de forma bilineal. El primer tramo de la curva representa el estado elástico de Ia 
sección de viga, con esfuerzos menores al esfuerzo de fluencia F. El momento de fluencia 
M se produce cuando se alcanza el esfuerzo de fluencia F en la fibra más solicitada de Ia 
sección. El momento plástico M se alcanza cuando en toda la sección se presenta el 
esfuerzo de fluencia. Para altas deformaciones se produce una zona de endurecimiento del 
acero, por lo cual la curva real de Momento v/s Curvatura presenta un aumento en Ia 
resistencia a flexión de la sección. La Figura 4.3 muestra una idealización de la curva 
Momento v/s Curvatura utilizada para el modelo de vigas [Chen y Astuta, 1976; 
Timoshenko y Gere, 1986], en Ia cual no se muestra Ia zona de endurecimiento del acero. 
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My=WFy 

y 

Cu RVATU RA 

I / 
---i My 
---1 

Figura 4.3: Curva Momento v/s Curvatura para vigas 
(idealizada) 

Para determinar el comportamiento de columnas, el programa Drain-2DX incorpora 
una curva predeterminada para la interacción Carga axial v/s Momento, la cual establece 
una superficie de falla para las esfuerzos combinados de flexión-compresión y flexi6n- 
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tracción. Los valores ilmites de la resistencia de las columnas fueron tomados de acuerdo a 
AISC [Ref. 2], donde se establece que los elementos sujetos a carga axial y momento 
flexionante deben satisfacer las siguientes condiciones: 

P + CrnM (41) 
Per (1P/Pe)Mm  

P + M (4-2) 
P 1,18M 

donde: 
P = Carga axial tilitima (ton) 
M = Momento flexionante en el eje fuerte de la columna (ton*m) 

Pcr = Maxima resistencia a compresión (ton) 
Pcr= 1,7AFa  
A = Area total del elemento (cm) 
Fa = Esfuerzo de compresión admisible en ausencia de momento de flexión (kg/cm2) 
Fa = (1 - (KL/r)2  /2 Cc2) * F / FS 
FS = Factor de seguridad = 5/3 + 3 (KL/r)/ 8 C - (KL/r)3  / 8 Cc3  
C = (27t2  E / F) 
E = módulo de elasticidad = 2.100.000 (kg/cm2) 
KL = longitud efectiva de la columna (cm) 
r = radio de giro en el eje fuerte de la columna (cm) 

PC 
= 2 E I / L2  (ton) 

I. = Inercia en el sentido fuerte de Ia columna (cm4) 
P = Carga axial plástica = P = A * F. 
Cm = Coeficiente que depende de la curvatura causada por los momentos flexionantes. 

Cm = 0,85 para miembros en compresión sujetos a traslación de sus nudos. 
M = Momento plástico de la sección (ton*m) = Mm  

1.0 

0.8 

0.6 
P 
Py 

0.4 

0.2 

La Figura 4.4 muestra 
esquemáticamente la curva de 
interacción resultante de estas dos 
ecuaciones. La Ecuación (4-2) 
representa el Ilmite superior de la 
capacidad de la columna a flexo-
compresión. La forma de Ia 
Ecuación (4-1) depende de la 
esbeltez de la columna. 

 

0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 

M 
Mp 

Figura 4.4 : Gráfico esquemático c/c 
interacción Carga axial v/s Momento 
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4.5 LIMITA ClONES DEL MODEL 0 

Reconociendo que cualquier modelo es una aproximación incompleta con varias 
suposiciones que simplifican la estructura real, lo lógico es esperar variaciones de los 
resultados del comportamiento teórico con el que se da en la práctica. Los modelos de los 
marcos en estudio permiten hacer estimaciones aproximadas del comportamiento sIsmico 
de las estructuras de marco en cuanto a niveles de desplazamiento, demanda inelástica o 
demanda de resistencia esperables en un sismo real. Los modelos permiten visualizar el 
comportamiento general de la estructura como un todo, a6n cuando los resultados no 
consideran toda la gama de factores que influyen en el comportamiento de Ia estructura 
real. 

En este caso no se ha considerado la interacción suelo-estructura, y las columnas se 
suponen empotradas a las fundaciones. No se ha considerado el aporte de la losa 
colaborante en la rigidez de las vigas. Además, el elemento barra del programa Drain-
2DX que se ha utilizado para modelar vigas y columnas solo permite disipar energIa por la 
formaciOn de rótulas plásticas en los extremos, la cual si bien es cierto es la forma más 
importante de disipación de energIa, también se tiene el aporte de la fluencia al corte de la 
zona de panel y otros mecanismos que se dan en los edificios reales. 

Respecto de Ia capacidad de rotación plástica de las conexiones se debe indicar que 
cuando la conexión falla de manera fragil por la rotura de la soldadura o por otra forma de 
falla, la conexión queda seriamente dafada perdiendo la resistencia y rigidez de los 
elementos, lo cual no queda reflejado en el modelo, y por lo tanto, los resultados no 
representan exactamente el comportamiento posterior de la conexión dañada. 
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4.6 ANu1LISIS INCREMENTAL 

Un primer análisis realizado es el denominado pushover, que consiste en aplicar una 
carga horizontal de forma uniforme rectangular o bien, triangular invertida, la cual se 
incrementa paso a paso hasta provocar la falla en Ia estructura por la formaciOn de un 
mecanismo de colapso en el cual la estructura pierde toda su capacidad para resistir cargas 
horizontales. Este análisis permite determinar la capacidad a corte y desplazamiento de la 
estructura, visualizar en forma simplificada la forma de falla de la estructura y estimar Ia 
demanda ineslástica sobre las conexiones al momento de formarse el mecanismo de colapso 
asociado a cada forma de la carga aplicada. La Figura 4.5 muestra esquemáticamente la 
forma de la carga lateral aplicada en esta etapa del estudio. 

_ Th 
(a) Carga rectangular uniforme (b) Carga triangular invertida 

Figura 4.5: Carga lateral para análisis incremental 

4.6.1 Corte Basal v/s Desplazamiento de Techo 

Las Figuras 4. 7 a 4.11 muestran los resultados del análisis incremental con carga 
rectangular uniforme y triangular invertida expresado en términos de la relación entre el 
Corte Basal y el desplazamiento de techo del edificio. 

En las curvas se identifican como puntos caracterIsticos el corte y desplazamiento 
de 5 estados tensionales en el marco: 

Diseflo segiin NCh433 : Representa el estado tensional de diseño, con la fuerza de 
corte basal y deformación segl1n la norma NCh433 (Qd  y 
Dd). 

Primera Fluencia : Representa el estado tensional cuando en la estructura se 
supera por primera vez el ilmite elástico en alguno de los 
elementos, ya sea viga o columna. Determina el fin del 
rango elástico y el comienzo del rango no lineal (Qp y Dr). 
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Capacidad de Rotación : Representa el estado tensional cuando en uno de las 
(Formación 1a  rótula) conexiones viga-columna se alcanza Ia capacidad nominal 

de rotación piástica (0,010 [rad]) (Qr y Dr) de una 
conexión convencional. Representa la resistencia teórica 
maxima de un Marco Ordinario sin presentar conexiones 
dañadas. 

Mecanismo de Colapso : Representa ci estado tensional cuando en la estructura se 
aicanza el mecanismo incipiente de colapso y la estructura 
ha perdido toda la resistencia lateral. Determina el fin del 
rango no lineal. (Qu  y D) 

Punto de Fluencia : Punto nominal en el cual teóricamente toda la estructura 
Nominal fluye (Qf  y Df). Para determinar este punto, se adoptó una 

curva idealizada bilineal, en la cual ci area bajo la curva es 
igual al area bajo la curva teórica obtenida con los 
resultados del análisis de carga incremental. 

La Figura 4.6 ilustra las caracterIsticas de la curva bilineal que representa ci 
comportamiento del Corte Basal v/s Desplazamiento de Techo del marco [Uribe, 1999]: 

CORTE v/s DESPLAZAMIENTO 

MODELO  NEAL 

PIAREAS IGUALES 

Df Du 

DESPLAZAMIENTO 

Figura 4.6: Jdealización curva Corte-Desplazamienlo 

A continuación, se presentan los resultados obtenidos del análisis de carga 
incremental para los 5 marcos en estudio. Los resultados se presentan en las Figuras 4. 7 a 
4.11 como curvas de Corte Basal v/s Desplazamiento, y se complementan con las Tab/as 
4.1 a 4.5 en las cuales se indican los desplazamientos y fuerza de corte en los 5 puntos 
caracterIsticos definidos anteriormente. Los valores indicados en estas tablas están 
referidos a la curva teórica, salvo por el punto de Fluencia Nominal, en el cual se indican 
los valores obtenidos con la curva idealizada. 

Qu 
Qf 

—J 

(I) 

uJ 
I—
IX 

 
C) 
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Figura 4.7: Curva de Capacidad para marco de 4 pisos 

Tub/a 4. 1: Re.cii/iado.c anali.vis incremental en marco de 4 visos. 

Distribución d(ton) Dd(cm) p(ton) Dp(cm) Qf(ton) Df(cm) Qr(ton) Dr(ton) Qu(ton) 1Ducm 
Rectangular 98 2,4 252 5,5 341 7,4 364 16.9 368 19,2 

Triangular 98 2.4 222 6,6 270 8,0 (*) (*) 289 17,1 
() 10 se consulera UryDrporque eln,ecan,srno de colapso con carga iriangularse a/cano con rotac,onplus(rca nwnora (1(11 rad. 
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Figura 4.8: Curva de Capacidadpara marco de 8pisos 

Tahlii 4. 2 Rr;iIie;iIec nne1ic/c incremental en marco de 8 nisos. 

Distribución d(tou) Dd(cm) p(ton) Dp(cm) Qf(ton) Df(cm) Qr(ton) Dr(crn) u(ton) Du(cm) 

Rectangular 93 4,5 256 10,9 375 17,8 386 31,0 396 41,5 

Triangular 93 4,5 234 13,0 321 16.1 327 38,7 330 46,4 
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Figura 4.9: Curva de Capacidadpara marco de 12 pisos 

Tab/a 4.3: Resieliados análisis increinenial en marco de 12 pisos. 
Distribución d(ton) Dd(cm) Qpton) Dp(cm) Qf(ton) Df(ton) Qr(ton) Dr(cm) Qu(ton) Du(cm) 
Rectangular 123 5,6 336 13.6 499 19,9 492 38,3 522 61,2 
Triangular 123 5.6 307 16,6 407 22.5 419 53,2 426 73.0 

0.30 
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PUNTO DE ROTACION Q = 558 (TON)  
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Figura 4.10.: Curva de Capacidadpara marco de 16pisos 

Tab/a 4.4: Resultados a,iólisis incremental en marco de 16 nisos. 

Distribución d(ton) Dd(crn) p(ton) Dp(cm) Qf(ton) Df(cm) Qr(ton) Dr(cm) Qu(ton) Du(cm) 
Rectangular 166 8,5 344 15,5 549 24,7 552 41,1 568 69,5 

Triangular 166 8,5 311 19,1 474 1 29,4 479 63,9 494 113,6 
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Figura 4.11: Curva de Capacidadpara ci marco de 20pisos 

Tab/a 4.5: Resultados análisis incremental en marco de 20 visos. 
Distribución d(ton) Dd(cm) p(ton) Dp(cm) Qf(ton) Df(cm) Qr(ton) Dr(cm) Qu(ton) Du(cm) 

Rectangular 210 10,7 295 13,7 583 27.0 583 44,5 609 97 

Triangular 210 10,7 255 16.6 488 31,4 492 75.1 499 127,8 

A partir de los resultados del análisis de carga incremental, se puede distinguir dos 
etapas de comportamiento: lineal-elástico y no lineal. La primera etapa de respuesta lineal-
elástica se caracteriza por una pendiente constante en la curva Corte Basal v/s 
Desplazamiento de techo. En esta etapa los esfuerzos internos en la estructura son 
proporcionales a La carga aplicada y en ning6n elemento se sobrepasa el Ilmite de fluencia 
del acero. La pendiente uniforme representa la rigidez global de la estructura a carga 
lateral. En esta etapa se encuentra la condición de diseño seg1n NCh433, vale decir, para la 
carga lateral de diseflo, la estructura se comporta elásticamente. La segunda etapa de 
comportamiento no lineal se inicia cuando se forma la primera rótula o falla en un nudo 
extremo de una viga o columna. Esta etapa se caracteriza por una pendiente variable en la 
curva Corte Basal v/s Desplazamiento, que se debe a la pérdida de rigidez de La estructura 
debido a que se van formando rótulas plásticas a medida que aumenta la carga lateral. De 
la rigidez inicial en estado elástico se pasa gradualmente liasta una rigidez minima cuando 
se forma el mecanismo de colapso. 

En términos generales, el análisis con carga rectangular entrega un ilmite superior 
de la capacidad de corte de Ia estructura y un Ilmite inferior de la capacidad de 
desplazarnientos, mientras que ci análisis con carga triangular entrega un lfmite inferior de 
la capacidad de corte y un limite superior de la capacidad de desplazamientos, segCin se 
puede apreciar en los gráficos de Corte v/s Desplazamiento, salvo en el marco de 4 pisos. 
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Las Tablas 4.6y 4.7 muestran los valores de corte basal alcanzados con el aná!isis 
de carga incremental en los 5 estados tensionales anteriormente descritos. Los valores de 
corte basal se expresan en toneladas y en funcián del peso sIsmico del edificio, de tat modo 
de comparar los valores de capacidad de corte de cada marco. 

Tub/a 4.6: Rsunwn de ('anacidad de ('orle Basal con a,iólisis incremental 
CORTE  RECTANGULAR   TRIANGULAR  

BASAL 
(ton) 

Qd Qp Qf Qr Qu Qd Qp Qf Qr Qu 

4Pisos 99 252 341 364 368 99 222 270 - 289 
8 Pisos 93 256 375 386 396 93 234 321 327 330 
12Pisos 123 336 499 492 522 123 307 407 419 426 
16Pisos 166 344 549 552 568 166 311 474 479 494 

20Pisos 210 1 295 1 583 583 609 210 255 488 492 499 

Tab/u 4 7: Rp.cunwn de Canacidad de ('one Rasal/Pe.cn SI.cmico con anólici,c incremental 
CORTE/ 

PESO 
(ton/ton) 

 RECTANGULAR   TRIANGULAR  

Qd Qp Qf Qr Qu Qd Qp Qf Qr Qu 

4 Pisos 0,168 0,43 0,58 0,62 0,63 0.168 0,38 0,46 - 0.49 

8Pisos 0.077 0,21 0,31 0,32 0.33 0,077 0,19 0.27 0,27 0,27 

12 Pisos 0,066 0,18 0,27 0,27 0,28 0.066 0,17 0,22 0,23 0,23 

16 Pisos 0,066 0,14 0,22 0.22 0.23 0,066 0,12 0.19 0,19 0,20 

20 Pisos 0,066 0,09 0,19 0,19 0,19 0,066 08 0,15 0,16 0.16 

Lo primero que se desprende de las Tablas 4.6y 4.7 es que la capacidad 61tima a 
corte en relación at peso sIsmico (Q/Peso) de los marcos disminuye a medida que aumenta 
la altura del edificio, variando desde 0,63 a 0,1 9 para carga rectangular y desde 0,49 a 0,16 
para carga triangular invertida. De acuerdo a estos resultados, el valor maxima de la 
capacidad de corte está dado por el análisis de carga rectangular y el valor mInimo por el 
análisis con carga triangular. La Figura 4. 12a muestra los valores de la capacidad áltima 
de corte en función del perlodo de la estructura y se compara con el corte de diseño segIn 
NCh433. 

El Ilmite superior e inferior forman 
una banda cuya amplitud va 
disminuyendo al aumentar el perlodo. 
La capacidad a corte es mayor para 
perlodos bajos, tendiendo a 
estabilizarse en los perlodos altos, 
pero siempre disminuyendo. La 
iiltima curva representa ci corte de 
diseflo que corresponde a cada 
perlodo seg(in la norma NCh433. En 
general, la capacidad resistente de los 
marcos en terminUs de corte basal es 
más del doble de la solicitación de 
diseflo. 
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Figura 4.12b: Capacidad de Corte de los 
marcos de 4,8, 12,16 y 20 pisos en 
relación al Corte de Diseño. 

Tabla 4.8: Relación entre Q/Qd 

Nümcro 
De 

Pisos 

Qu/Qd 
REC TRI 

4 Pisos 31 72 2,92 
8 Pisos 4.26 3.55 

12 Pisos 4,24 3,46 

16 Pisos 3,42 2,98 
20 Pisos 2,90 2,38 

La Figura 4.12b y la Tab/a 4.8 muestran la relación existente entre el corte de 
diseño y la capacidad resistente de los marcos, ya sea que se evalñe con carga triangular o 
rectangular. De la figura se desprende que la capacidad de los marcos varla entre 2,4 a 4,3 
veces el corte de diseño. Las mayores resistencias respecto del corte de disefio se observan 
en los marcos de 8 y 12 pisos. Para pisos superiores e inferiores a este rango, la capacidad 
disminuye en relación a la carga de diseño. 

Otro aspecto interesante de destacar es que la condición de falla por rotación no 
afecta significativamente la capacidad de corte de la estructura, si la capacidad de 
deformación y disipación de energIa. La capacidad de Corte Basal determinada por el 
lImite nominal de rotación plastica es levemente inferior a la que puede alcanzar la 
estructura antes de formar el mecanismo de colapso, en el cual a las conexiones se les exige 
mayor capacidad de rotación plástica. Con excepción del marco de 4 pisos con carga 
triangular, en todos los otros marcos hubo conexiones que alcanzaron el lImite nominal de 
rotación plástica antes de formar el mecanismo de colapso; sin embargo, en todos los casos 
en que se alcanzó el lImite nominal de rotación plástica la resistencia de los marcos habla 
Ilegado casi a su lImite máximo, por lo cual la incidencia de definir la capacidad a corte en 
los marcos considerando el Ilmite nominal de rotación plástica en las conexiones es poco 
relevante para estos efectos, es decir, la capacidad a corte de un marco con conexiones 
convencionales y otro con conexiones modificadas es similar. Esto se puede apreciar en las 
curvas Desplazamiento de Techo v/s Corte Basal, en los cuales el punto de Capacidad de 
Rotación se encuentra en La parte plana de la curva, lo que indica que el marco en ese 
momento ya ha perdido gran parte de su rigidez. Si el marco se ha fabricado con 
conexiones tradicionales, probablemente al liegar a esta condición se encuentre seriamente 
deteriorado y será difIcil que se recupere, mientras que si ha sido diseñado con conexiones 
modificadas o reforzadas, éstas serán capaces de suministrar las deformaciones requeridas 
sin colapsar y podrIan recuperar su resistencia inicial si la carga externa disminuye o 
desaparece. 

El comportamiento no lineal en los marcos se inició siempre con la fluencia de las 
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columnas, Jo cual se ha denominado Primera Falla. Cuando esto ocurre se produce una 
importante disminución de la rigidez en Ia estructura, especialmente en los marcos de 
menor altura, en los cuales la rigidez de las columnas representa una importante parte de la 
resistencia total a corte. Esto se puede apreciar de la curva Corte Basal v/s Desplazamiento 
de Techo del marco de 4 pisos (Figura 4.7) en que a continuación de la Primera Falla se 
produce una fuerte caIda de la pendiente de la curva. En los marcos de mayor altura el 
cambio en la rigidez debido a la fluencia de las columnas prácticamente no se nota debido 
que las vigas aportan la mayor parte de la rigidez del marco. Esto se aprecia en la Figura 
4.11 en que el marco de 20 pisos puede seguir resistiendo carga lateral casi sin variación de 
la pendiente de la curva después de producirse la primera falla. De lo anterior se desprende 
que se podrIa mejorar la capacidad de corte en los marcos de menor altura reforzando las 
columnas de anclaje, de tal manera de aumentar su resistencia elástica y retardar la fluencia 
en la base, fenómeno que provoca la mayor pérdida de rigidez en los marcos de menor 
altura y acelera la formación de rótulas en las vigas de los pisos superiores dado que 
aumenta el desplazamiento general del marco. Lo anterior podrIa producir la aparición de 
rótulas en las vigas antes que en la base de las columnas, pero a un corte basal mayor al que 
provoca la aparición de las primeras rótulas en las columnas. 

La resistencia a corte del marco se debe a la capacidad resistente del marco en 
estado elástico y en estado no lineal. El punto que marca el inicio del comportamiento no 
lineal está representado por la Primera Fluencia (Dr, Q). La Figura 4.13 y Tab/a 4.9 
muestran la relación entre el corte basal que produce la primera rótula plástica y el Corte 
Basal Ultimo (Q) de cada marco. A través de este parámetro se puede cuantificar el aporte 
a la resistencia a corte que tiene el marco en estado elástico y el aporte en estado no lineal. 
Se presenta, además, el cuociente entre el corte de la Primera Falla y el Corte segün 
NCh433 utilizado en el disei'io lineal-elástico del marco. 

CORTE BASAL 

Sobrerresistencia 
inelástica 

Sobrerresistencia 
elástica 

Dd Dp Du 

DESPLAZAMIENTO 

Figura 4.13: DeJInición de Sobrerresistencia Elástica e Inelástica 
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Tab/a 4.9: Relación en/re 0,10.,. 0./0. v 0,/0 
Nümero Qp/Qu Qu/Qp Qp/Qd Qu/Qd=Qu/Qp x Qp/Qd 

de REC TRI REC TRI 
Pisos  

REC TRI REC TRI 

4 Pisos 0,68 0,78 1.46 1,30 2,56 2,26 3.74 2,94 

8 Pisos 0.64 0,70 1,55 1,41 2,73 2,47 4,23 3,48 

12 Pisos 0,64 0.74 1.55 1,39 2.70 2,55 4,19 3,54 

16 Pisos 0,61 0,63 1,65 1,59 0 1,80 3,47 2.86 

20 Pisos 0,48 0.51 2,06 1,96 

#2,1 
0 1,21 2,88 2,37 

Promedio 0,61 0,67 1,65 1,53 0 2,06 3,70 3,04 

La relacián Qp/QU  es mayor en los marcos de menor altura, lo cual está indicando 
que en estos marcos la resistencia a corte se debe en mayor medida a la resistencia de los 
elementos del marco en estado elástico, y en menor grado a la resistencia que es capaz de 
suministrar las uniones viga-columna en estado no lineal, una vez que se han plastificado. 
En el marco de 4 pisos, el 68% de la resistencia a corte se debe a la resistencia de los 
elementos en estado elástico, mientras que el 32% restante fue aportado por el 
comportamiento no lineal. En La medida que el marco aumenta de altura, también aumenta 
la resistencia a corte que aporta el comportamiento no lineal en relación a la capacidad total 
del marco. La relación Q/Q nos indica que la resistencia en estado elástico varla entre 
48% a 68% de Ia capacidad del marco y el porcentaje restante lo aporta el comportamiento 
no lineal, centrado principalmente en las deformaciones plásticas de las conexiones viga-
columna. De alLI radica la importancia que tiene el diseño de las uniones viga-columna en 
la capacidad del marco, especialmente en los marcos de mayor altura, en los cuales sobre el 
50% de La capacidad a corte se debe a la resistencia en estado no lineal. Si la conexión no 
tiene La suficiente capacidad para mantener un comportamiento plástico estable para resistir 
las cargas aplicadas, la resistencia de la conexión se ye seriamente disminuida. En los 
marcos de menor altura La resistencia a corte en estado no lineal es menor en relación a los 
marcos de mayor altura. 

Desde otro punto de vista, la relación Qu/Qp  es un indicador de la sobrerresistencia 
no lineal que presenta el marco una vez que se inicia la Primera Fluencia en la estructura. 
De la Tabla 4.9 se observa que en el análisis con carga rectangular como con carga 
triangular existe una creciente sobrerresistencia no lineal que va acompai'iada por el 
aumento en la altura del marco. En términos absolutos la sobrerresistencia no lineal está 
entre 1,30 a 2,06 veces la resistencia hasta la Primera Fluencia, es decir, el marco es capaz 
de resistir entre un 30% (4 pisos) a un 106% (20 pisos) adicional al Corte de Primera 
Fluencia antes de alcanzar la falla por mecanismo de colapso. El valor medio de la 
sobrerresistencia considerando la carga rectangular y la triangular es 1,59. 

Por otra parte, la relación Qp/Qd  es un indicador de la sobrerresistencia elástica con 
la cual queda diseñado el marco cuando se aplican las cargas sIsmicas segán la NCh433. 
Este parámetro depende de los factores de seguridad aplicados en el Diseño por Tensiones 
Admisibles y del porcentaje al cual los elementos vigas y columnas están trabajando. Dado 
que en el diseño de los marcos de acero controlan las deformaciones admisibles de 
entrepiso, normalmente, los elementos quedan diseñados con bajos factores de utilización 
respecto de las tensiones admisibles, lo cual Ic confiere una mayor sobrerresistencia al 
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marco. En el disefio de los marcos de mayor altura, los factores de utilización de los 
elementos se acercan a los valores ilmites de tensiones admisibles, lo cual se refleja en que 
la relación Q/Qd  disminuye, pero siempre queda la sobrerresistencia debido a que se diseña 
por el método de tensiones admisibles. 

El cuociente QIQd  mostrado en la columna final de la Tabla 4.8 indica la 
sobrerresistencia ü!tima del marco a la falla por mecanismo de colapso en relación al Corte 
de Diseño segün NCh433. Por medio de este cuociente se puede apreciar que la capacidad 
del marco a fuerza de corte varIa entre 2,37 a 4,23 veces la fuerza de Corte de Disefio 
segtin NCh433, teniendo un valor medlo de 3,70 para carga rectangular y 3,04 para carga 
triangular. Este cuociente es equivalente al parámetro Q, definido como Factor de 
Amplificación de la Fuerza SIsmica en las Seismic Provisions, el cual se utiliza para 
evaluar las fuerzas de disefio de ciertos elementos, tales como empalmes de columnas, 
resistencia axial de columnas, etc., que requieren ser diseflados para las fuerzas reales que 
se producen durante un sismo. Este parámetro depende del sistema sismorresistente de la 
estructura, siendo de 3 para todos los sistenias de marcos de momento, 2,5 para los marcos 
arriostrados excéntricos y de 2 para todos los otros sistemas. Este factor es levemente 
menor al valor promedio del cuociente Qu/Qd  determinado usando las fuerzas de diseño de 
Ia norma NCh433. A decir de estos resultados el factor ft de las Seismic Provisions 
subestima las fuerzas reales de corte sIsmico que puede tomar la estructura y, por lo tanto, 
se podrIan efectuar diseflos subdimensionados de tales elementos. Para un diseño 
conservador de los marcos diseñados con Ia NCh433 deberIa utilizarse un factor de 
amplificación de las fuerzas sIsmicas de 4,23 equivalente al valor máximo del cuociente 
QuIQd obtenido para el marco de 12 pisos. 

4.6.2 Capacidad de Desplazamientos 

La Tabla 4.10 muestra el resumen de los valores obtenidos para los desplazamientos 
de techo en los distintos estados tensionales en los marcos. A partir de la Tabla 4.10 se 
obtiene la Figura 4.14, en la cual se muestra la Capacidad de Desplazamientos obtenida 
considerando marcos con conexiones convencionales y marcos con conexiones 
modificadas. La Capacidad de Desplazamiento en los marcos con conexiones 
convencionales está dado por el desplazamiento Dr ya que por definición este punto 
representa el instante en el cual una conexión del marco alcanza una rotación plástica igual 
a 0,010 rad, valor nominal de la capacidad de rotación plástica de las conexiones 
convencionales. Asimismo, la capacidad de desplazamiento en los marcos con conexiones 
modificadas corresponde a D , ya que en estos marcos se ha supuesto que las conexiones 
son capaces de suministrar la demanda de rotación plãstica requerida hasta que el marco 
falla por mecanismo de colapso. Para que el marco pueda alcanzar la falla teórica por 
mecanismo de colapso, se requiere que las conexiones tengan un comportamiento dCictil, 
sin fallas prematuras que provoquen la falla anticipada de la estructura. 

A modo de referencia se ha incorporado el desplazamiento que se produce 
utilizando las fuerzas indicadas en la norma NCh433, denominado Desplazamiento de 
Diseño Dd,  el cual se puede comparar con Ia capacidad teórica de desplazamientos obtenida 
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por el análisis de carga incremental. 

T,hIi: 4 II)• Rovimioji / T)pv,)In'-,,nhipn/')c ('on /tnhll/.c'Lc Incremental 
Niirnero  RE(T ANGEl EAR   TRI NGULAR  

De Pisos Dd Op Of I Dr Du Dd Dp Of Dr Dii 

4 Pisos 2.4 5,5 7,4 16.9 1 9.2 2.4 6,6 8.0 - 17.1 

8 Pisos 4.5 10.9 17.8 31,0 41.5 4.5 13.0 16.1 38,7 46.4 

12 Pisos 5.6 13.6 19.9 38,3 61.2 5,6 16.6 22,5 53.2 73.0 

16 Pisos 
1  

8,5 15.5 24,7 41.1 69.5 8.5 19,1 29,4 63.9 113,6 

20 Pisos 10,7 13.7 27.0 44,5 97 10,7 16.6 31,4 75.1 127,8 

Como es de esperar. los mayores desplazaniientos de techo se producen. en general. 
con Ia distribución de carga triangular debido a que las cargas se concentran en Ia parte 
superior de Ia estructura en lugar de estar concentradas al centro como COfl carga distribuida 
un iforme. 

120 1 -N--  LUIfVIJ 

-A--3.TRIANI'vEJ 

100 -.--4.RECTCON 
C., 
LU -A---5.TRlANcor 

UJ 80 

0 
I- 

LJ 
60 

40 

LLJ 20 

140 
_.&_.1 RASTWfl 

0 
0 0,2 0,4 0.6 0.8 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 2,2 

PIODO (SEG) 

Figura 4.14: Capacidad de Desplazamientos en Marcos con 
Conexiones Convencionales v/s Conexiones Modificadas 

Para el marco de 4 pisos con carga triangular no se registró desplazamiento en 
condiciOn de rotación ilmite debido a que el marco alcanzó el mecariismo de colapso con 
rotación plástica menor 0,01[rad], sin embargo, en el gráfico se muestra Ia misma 
deformación que en Condición Ultima para indicar Ia capacidad de los marcos con 
conexiones convencionales. 

En La Tab/a 4.11 se compara Ia capacidad de Desplazamiento Ultimo (Dc) v/s 
Desplazamiento de Techo obtenido aplicando Ia NCh433 (Dd) a través del cuociente D/Dd. 
Además, se compara el desplazamiento de techo en condición de falla por Capacidad de 
RotaciOn (Dr) v/s Desplazamiento de Diseño (Dd) a través del cuociente Dr/Dd. Esta tabla 
permite apreciar que las deformaciones que admite el edificio son mucho mayores que las 
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deformaciones lImites que se permiten en Ia etapa de diseño 
' 

tambiéii esta relación cambia 

dependiendo de Ia fornia de Ia carga v Ia altura del edificio. 

Tab/a 4.11: Caixec/dad de Despla:ainieiiios D11  v D1  iYis' Dcsp/a:ain/entos i/e Diseiio (D4) 
Niimero 

Dc Pisos 

RECTANC I' LAR TRIANG IJLAR NCh433 
R*I3 

- 
Dr/Dd Du/Dd Dr/Dd Du/Dd 

4 Pisos TO 8.0 - 7,1 1.89 

8 Pisos 6.9 9,2 8.6 103 2.51 
12 Pisos 6.8 10.9 9.5 13.0 2.69 
16 Pisos 4.8 8.2 7.5 13.4 2.84 
20 Pisos 4.2 9.1 7.1 11.9 2,93 

Valor Promedio 5,9 9,1 8,2 11,1  

El términos generales. Ia capacidad de desplazamientos de los niarcos estudiados 

presenta un an'iplio rango de variación que va entre 4.2 (20 pisos) a 9.5 (12 pisos) veces Ia 
deforrnación de diseio en los marcos con capacidad de rotación plástica lirnitada y entre 
7.1 (4 pisos) a 13.4 en los marcos diictiles capaces de deformarse hasta alcanzar ci 
niecanismo de colapso. La capacidad de deformación de los marcos düctiies es 
notoriarnente superior a Ia capacidad de deformación de los marcos que presenta una 

limitada capacidad de rotaciOn. Dc acuerdo a Ia F/gum 4.15. en los marcos dictiles Ia 
capacidad de deformaciOn promedio para carga rectangular y triangular alcanza a 10.1 
veces Ia deformación de diseño, mientras que para los marcos con capacidad de rotación 
plâstica limitada Ia capacidad de deformación es de 7,1. es decir. ci marco düctil presenta 
un 43% más de capacidad de deformaciOn que un marco no dictii. 

14 
-.-- DiEid Red I 
-A- XIEXi Tr8r1g l 

12 
- - £'/0ndiol 

-.----R'/3 
10 

LU 8 
I-. 
z 
W 6 

Dr/Dd medlo 

0 
4 

C., 

0 

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 14 16 1,8 2 2,2 

PERIODO (SEG) 

Figura 4.15: Capacidad de Desplazamiento en relación a Desplazamiento de Diseño 
(a) Cuociente D,/Dd (b) Cuociente D/Dd 

En general, Ia capacidad de deformación en relación a Ia deformaciOn de diseflo en 
los marcos düctiles DuIDd es creciente hasta el marco de 12 a 16 pisos de altura, y 
posteriormente disminuye seg(in lo muestra Ia Figura 4. I5b. En los marcos con capacidad 
limitada de rotación plástica, el cuociente Dr/Dd es estable hasta ci marco de 16 pisos y 
posteriormente disminuye, al igual que en los marcos düctiies. En estas figuras se incorpora 
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el factor R*/3  que corresponde al factor definido en Ia NCh.433 para estimar los 
desplazamientos reales de !a estructura a partir de los desplazamientos del análisis e!ástico. 
A partir de !o anterior, la gráfica muestra que !a capacidad de deformación es mucho mayor 
a la deformación estimada por la NCh.433. 

Tal como se esperaba, los marcos con mayor capacidad de rotación p!ástica en sus 
conexiones presentan también mayor capacidad de deformación. En el CapItulo 5 se 
presenta una comparación entre la capacidad de deformación y la demanda de 
desplazamiento derivada a través de análisis con registros de sismos. 

Para estudiar el comportamiento de los desplazamientos en el rango ine!ástico se 
obtendrán dos parámetros de interés como son el cuociente entre el Desp!azamiento 
Ultimo/Desplazamiento de Fluencia (DID f) y el Desplazamiento por 
Rotación/Desplazamiento de F!uencia (Dr/Df). El primero de estos parámetros representa 
la ductilidad global de desplazamientos de !a estructura sin restricción por capacidad de 
rotación de las conexiones y el segundo parámetro representa una ductilidad teórica 
considerando e! !Imite nominal de la capacidad de rotación de las conexiones 
convencionales. La Tabla 4.12 muestra los valores de ductilidad de desplazamientos 
obtenidos para el conjunto de 5 marcos. 

Tabla 4.12: Ductilidad Global de Desplazamientos sin restricción 
v/:c fluclilidad Global de Des'?lazamienios resIrinIda. 

Nümero 
De Pisos 

RECTANGULAR TRIANGULAR 
Dr!Df Du/Df Dr/Df Du/Df 

4 Pisos 2,6 2,6 - 2,1 
8 Pisos 2.3 2,3 2,4 2,9 
12 Pisos 3,1 3,1 2,4 3,2 

16 Pisos 2,4 2,8 2,2 3.9 

20 Pisos 3,6 3,6 2,4 4,1 

Los mayores valores de ductilidad global para marcos con conexiones modificadas 
se obtienen para los marcos de mayor altura, alcanzando un valor de p.=3,6 en el marco de 
20 pisos. Esta tendencia se observa en los resultados obtenidos tanto con carga rectangular 
como con carga triangular invertida. El menor valor de ductilidad en marcos con 
conexiones modificadas se produce en el marco de 4 pisos y distribución triangular, en el 
cual se alcanza j.t=2,0. En general, los valores de ductilidad de desplazamientos en los 
marcos sin restricción de capacidad de rotación aumentan con la altura de el!os. Al 
contrario de lo observado en los marcos düctiles, en los marcos con capacidad limitada de 
rotación p!ástica se observa una tendencia a disminuir !a ductilidad de desplazamientos 
obtenida con carga rectangular, mientras que con carga triangular se mantiene casi el 
mismo valor de t=2,4 en todos los marcos sobre 4 pisos. Este valor representa la capacidad 
de los marcos de acero sin deta!Ies especiales en sus conexiones para deformarse en el 
rango no lineal sin sufrir daflo permanente en las conexiones y sin disminuciOn de la 
resistencia a corte. 

Por definición, una conexión con limitada capacidad de rotación plástica no es 
capaz de suministrar rotaciones plásticas mayores 0,010 [rad] como capacidad nominal, de 
tal manera que sobre esta lImite de rotación p!ãstica la conexión fa!!a, lo cual no representa 
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necesariamente el colapso completo de la estructura, pero si que esa conexión ha sido 
dafiada de forma permanente. Si las uniones dañadas aumentan en cantidad, ci marco no 
alcanzará a formar ci mecanismo de colapso teórico de un marco düctil, sino que faliará 
con menor carga y deformación. De aill se desprende que en la práctica, el valor real de la 
ductilidad de deformación de un marco tiene un ilmite inferior dado por la falla por 
Capacidad de Rotación (marcos con conexiones convencionales) y un lImite superior dado 
por la falla por mecanismo de colapso que se alcanza en los marcos dctiles. 

Para finalizar con el anãlisis, la Tab/a 4.13 muestra ci desplazamiento de techo en 
relación a la altura del marco y la maxima deformación de entrepiso. 

Tabla 4.13: DesDiazamiento de Techo % v Deforrnación de Entrepiso % Móximo 
- Desplazamiento de Techo % Def. Entrepiso % 

Nümerode 
Pisos 

ALTURA 
U (M) 

RECT. TRIANG RECT. TRIANG 

Dr/H Dull Dr/H Dull JAH il/All 

4Pisos 13.5 1,3 1,4 - 1,3 1,7 1,1 

8 Pisos 25,5 1.2 1,6 1,5 1.8 2.2 2.2 

12 Pisos 37,5 1,0 1,6 1,4 1,9 2,8 2,6 

16 Pisos 49,5 0.8 1,4 1.3 2.3 2.8 3,4 

20 Pisos 61,5 0,7 1,6 1,2 2,1 3,4 2,8 

En esta tabla se observa que ci cuociente DU/H entre ci desplazamiento iiltimo de 
techo para marcos di:ictiles (Do) y la altura del marco (H) va aumentando a medida que ci 
edificio se hace más flexible. Al contrario, en los marcos con capacidad limitada de 
rotación plástica ci cuociente Dr/H disminuye con la altura del marco. En un marco dñcti!, 
la deformación de techo maxima DU/H varla entre 1,3% a 2,3% de la altura del marco, 
mientras que en un marco con capacidad limitada de rotación plãstica, la deformación de 
techo Dr/H está entre 0,7% a 1,5%. La mayor diferencia de capacidad de desplazamiento 
se produce en los marcos de mayor altura, ya que mientras en los marcos düctiies la 
tendencia es a crecer con la altura, en los marcos con capacidad limitada de rotación la 
tendencia es a disminuir, liegando a diferencias de un 128% en ci marco de 20 pisos, en el 
cuai ci marco dñctii es capaz de deformarse en ci techo hasta un 1,6% de la altura, mientras 
el marco no dáctii solo es capaz de deformarse un 0,7% de la altura del marco. 

Los mayores desplazamientos de entrepiso se producen, en general, en los pisos 10  
2°, llegando a valores muy altos en los marcos de mayor altura. Lógicamente, para estos 
niveles de deformaciOn de entrepiso se espera que los daños a los elementos no 
estructurales sean considerables y probablernente la estructura quede con deformaciones 
permanentes que lo hagan difIcil de reparar una vez que se ha aicanzado este nivel de 
deformación. Como se mostrará en ci CapItuio 5, la Demanda de Desplazamiento con los 
sismos nacionales en el caso de marcos de acero no ilega a los niveles de la capacidad de la 
estructura. A pesar de io anterior, las deformaciones son excesivas y deben ser controladas 
durante la etapa de diseño. En ci CapItulo 6 se presenta una metodoiogIa para atenuar los 
desplazamientos reales en base al Factor de Reducción R del espectro elástico de diseflo de 
La norma NCh433. 

La capacidad de desplazamiento de los marcos supera ampliamente ci 
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desplazamiento de entrepiso admisible definido por la NCh433, UBC y las Seismic 
Provisions. De acuerdo a lo indicado en el Capitulo 1, la norma chilena permite un 
desplazamiento de entrepiso de 0,2%, mientras que el UI3C y las Seismic Provisions 
permiten un desplazamiento entre 0,3% y 1% (segün Tabla 1.6), dependiendo del tipo de 
marco. 

4.6.3 Mecanismos de Colapso p Rotación P!ástica 

Las Figuras 4.16 a 4.20 muestran los mecanismos de colapso para cada marco, en 
los cuales se destacan con un punto la posición de las rótulas plásticas. En cada mecanismo 
de colapso se indica Ia rotación plástica maxima que alcanzó la conexión viga-columna al 
momento de la falla. La rotación plástica consignada corresponde al valor máximo de 
rotación que se produce en la union viga-columna una vez que se alcanzan los valores 
nominales de resistencia del acero. Las rotaciones máximas se producen en los puntos de 
mayor solicitación, normaimente ubicados en las columnas y vigas de los pisos inferiores, 
sin embargo, en ci resto de las uniones las rotaciones plásticas son menores. En los puntos 
de anclaje la rotación plástica es mayor, pero no se ha consignado dado que presenta un 
comportamiento distinto al comentado en el Capitulo 2 para las uniones viga-columna. 

S. 5* 

T 
S.  

4 1. 4 4 4 

a) Carga Rectangular b) Carga triangular 

6'pias = 0,011(rad) Opias = 0,007(rad) 

Figura 4.16: Mecanismo de colapso y demanda de rotación en marco de 4pisos 

Carga Rectangular 

6o!as = 0,013(rad) 

Carga triangular 

Oplas = 0,013(rad) 
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Figura 4.17: Mecanismo de colapso y demanda de rotación para marco de 8 pisos 

Carga Rectangular 

Oplas = 0,018(rad) 

Carga triangular 

Oplas = 0,020(rad) 

Figura 4.18: Mecanismo de colapso y demanda de rotación marco de 12 pisos 

Carga Rectangular 

Oplas = 0,022(rad) 

Carga triangular 

Oplas = 0,037(rad) 

Figura 4.19: Mecanismo de colapso y demanda de rotación marco de 16p1sos 
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Carga Rectangular Carga triangular 

6'plas = 0,029(rad) Oplas = 0,024(rad) 

Figura 4.20: Mecanismo de colapso y demanda de rotación marco de 20pisos 

En general, la primera falla siempre se presenta en la base de las columnas 
empotradas a la fundación, partiendo por las columnas centrales que tienen mayor carga de 
compresiOn debido al peso propio del edificio. Posteriormente, se plastifican los extremos 
de las vigas del primer piso y el proceso se extiende a las vigas superiores de abajo hacia 
arriba en forma secuencial. La mayor demanda de rotación plástica se concentra en las 
columnas de la base y en las vigas inferiores, razón por la cual, en los primeros pisos se 
tienen las mayores deformaciones horizontales de entrepiso, tal como se muestra en la 
Tabla 4.13. 

Los marcos de acero fueron diseñados con el concepto de columna fuerte - viga 
débil, de tal modo que el comportamiento inelástico se concentró en las vigas antes que se 
plastificaran las columnas. Esta filosofla de diseño se prefiere en lugar de viga fuerte-
columna débil debido a se ha demostrado que los marcos tienen mayor capacidad de 
deformación y mejor comportamiento sIsmico [Schneider y Roeder, 1992]. Este 
comportamiento ha sido plenamente ratificado por cuanto, en todos los marcos, el principal 
mecanismo de disipación de energIa fue la plastificación de los extremos de las vigas. 

El mecanismo de colapso no siempre se produjo por Ia plastificación total de las 
vigas, sino que en algunos casos se produjeron fallas en las columnas antes que en las 
vigas. Tal es el caso de los marcos de 12 y 16 pisos, en los cuales el mecanismo de colapso 
se produjo cuando se plastificaron las columnas de un piso entero, tal como lo muestran las 
Figuras 4.18 y 4.19. En todas las columnas que se plastificaron la rótula plástica se ubicó 
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en La parte superior del piso, salvo en las columnas de apoyo. En el resto de los marcos la 
plastificación de las columnas se produjo siempre después que se plastificaron las vigas del 
mismo nudo. 

Respecto de la rotación plástica alcanzada al momento del colapso, se observa que 
ella va aumentando a medida que crece el marco. Solamente en el marco de 4 pisos la 
rotación plástica fue menor al valor estimado para la capacidad de rotación plástica de las 
conexiones convencionales, con 0,007 rad en la union viga-columna más solicitada, pero 
solamente con carga triangular, pues con carga rectangular el valor de rotación plástica 
superó los 0,010 rad. En el resto de los marcos la demanda superó este ilmite, liegando a 
0,037 rad en el marco de 16 pisos. Para lograr que el marco pueda desarrollar 
completamente su capacidad de corte hasta ilegar al mecanismo de colapso indicado en la 
Figura 4.18 el marco debe ser diseñado con conexiones especialmente reforzadas en las 
zonas de mayor demanda, de lo contrario, las conexiones fallarán prematuramente y el 
marco no desarro!lará el mecanismo de colapso dictil previsto para marco con conexiones 
modificadas. Los marcos con rotaciones plásticas mayores que 0.03 deben ser diseñados 
como marcos especiales para poder alcanzar la falla por mecanismo de colapso, o de lo 
contrario, se puede presentar la falla prematura en sus conexiones. Asimismo, los marcos 
con rotaciones plásticas mayores que menores que 0.03 rad pueden ser diseñados como 
marcos intermedios segin clasificación UBC. 

De acuerdo a las curvas de Corte Basal v/s Desplazamiento de Techo, el mecanismo 
de colapso se produjo después de haber alcanzado un importante desplazamiento 
horizontal, por lo cual, sin duda, que en todos los casos el modo de falla fue dñctil. 
Solamente en el marco de 16 pisos se observó que el mecanismo de colapso para carga 
rectangular se alcanzó con poco desplazamiento horizontal debido a que rápidamente se 
plastificaron las columnas de los pisos inferiores, tal como lo muestra la Figura 4.19. 

De este análisis se desprenden las siguientes conclusiones: 

La demanda de rotación plástica se concentra en las columnas de apoyo y en las vigas 
de los primeros pisos, por lo tanto, se puede mejorar la ductilidad de desplazamientos 
del marco dando mayor capacidad de rotación plástica a las conexiones más solicitadas 
de los pisos inferiores. 

La resistencia a flexocompresión de las columnas de la base fue determinante en la 
capacidad de corte basal en los marcos de menor altura, porque posteriormente a la 
primera falla en las columnas, el marco sufrió una significativa pérdida de rigidez, con 
el consiguiente aumento en las deformaciones laterales y la progresiva formación de 
rótulas plásticas en los extremos más solicitados de las vigas. 

A decir de los resultados de este análisis, la capacidad nominal de rotación plástica de 
las conexiones viga-columna no influye significativamente en la capacidad a corte del 
marco, debido a que cuando las conexiones alcanzan rotaciones plásticas cercanas a !a 
capacidad nominal de rotación la estructura ya se encuentra con su capacidad de corte 
casi a! máximo. Por lo tanto, la capacidad de corte de un marco sin detallamiento de 
sus conexiones es similar a la de un marco con conexiones modificadas. La diferencia 

106 



CapItulo 4: Deler,ninación de la Capacidad 

entre un marco düctil y otro sin detallamiento especial en sus conexiones es que las 
conexiones mejoradas y modificadas permiten mantener la resistencia de la estructura 
a mayores deformaciones que los marcos con conexiones convencionales, los cuales 
fallan prematuramente con menor deformación, pero en terminUs de resistencia a corte 
son similares, segün se pudo apreciar en las Figuras 4.7 a 4.11. 

Los marcos con conexiones modificadas evidencian una mayor capacidad de 
deformación que los marcos con conexiones convencionales. De los resultados 
mostrados en la Tabla 4.13, la ductilidad global de desplazamientos aumenta con la 
altura en los marcos con conexiones modificadas, mientras que en los marcos con 
conexiones convencionales la ductilidad disminuye o se mantiene estable, segün sea el 
tipo de carga aplicada (uniforme rectangular ó triangular). 

La diferencia principal entre un marco con conexiones modificadas, con otro con 
conexiones convencionales radica en que el marco con conexiones modificadas es 
capaz de mantener su resistencia atn cuando la demanda de rotación plástica sea alta, y 
por lo tanto, puede mantener la estabilidad de la estructura hasta que la carga exterior 
desaparezca. Esta cualidad Ic confiere la capacidad para sobrevivir ante sismos de 
gran intensidad ya que aumenta su sobrerresistencia más aliá de la resistencia elástica 
de sus elementos componentes. 

No se puede evitar que las columnas alcancen la plastificación en algunos puntos, ain 
cuando se verilique la condición de columna fuerte-viga débil. Se plastificaron 
columnas pero solo en un extremo y en ningün caso se produjo la falla denominada de 
p150 blando. 

El mecanismo de colapso es dctil cuando se diseña con el concepto de columna 
fuerte-viga débii. 

4.7 ANALISIS DINAMICO CON REGIS TROS ESCALADOS 

Este aná!isis complementa el anáiisis de carga incremental para determinar la 
capacidad del marco considerando el efecto dinámico de un sismo. Consiste en mayorar las 
aceleraciones del registro real hasta que se produzca Ia falla en la estructura, ya sea por la 
formación del mecanismo de colapso o bien hasta que se alcance Ia capacidad nominal de 
rotación plástica de una conexión convencional teórica. En la práctica, este anáiisis 
significa cambiar ci sismo original por otro con máximos de aceleración amplificados, el 
cual a pesar de tener la misma forma es un sismo distinto al original y, en consecuencia, 
origina un comportamiento totalmente distinto en la estructura. 

Por medio de este análisis se puede obtener un indicador del potencial destructivo 
de un sismo, ya que se puede comparar el factor de ampliflcación para cada sismo y decir 
cuál sismo requiere menos amplificación para provocar la falla en una estructura dada. 
Para este análisis se utilizó los registros de Llol!eo NlOE y ViI'ia S20W del terremoto de 
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Chile de Marzo de 1985, el terremoto de Kobe, el terremoto de Northridge y el terremoto 
de Mexico SCT N90E. 

La Tabla 4.14 muestra los valores de Capacidad a Corte Basal obtenidos por medlo 
de este análisis y se compara con Ia capacidad de corte obtenida por el análisis incremental. 

Tabla 4.14: Capacidad de Corte con Escalamiento de registros v/s Carga 
Incremental (Toii) 

Nilmero  REGISTROESCALADO  CARGA_1NCRE1ENTAL 
de 

Pisos 

\'IA 

Qu 
ILOLLEO 

I 
Qu 

NORTU. 

Qu 
I  KOBE 

Qu 
XIEXICO 

Qu 
RECT 

Qr 
RECT 

Qu 
TRI 
Qr 

TRI 
Qu 

4Pisos 368 391 362 404 384 364 368 - 289 
8Pisos 326 408 490 347 430 386 396 327 336 
12 Pisos 473 578 582 593 501 492 522 419 426 

16Pisos 550 600 640 618 543 552 568 479 494 

20Pisos 610 630 1 670 680 650 690 1 725 571 576 

De acuerdo a lo mostrado en el cuadro anterior, la Capacidad de Corte Basal 
obtenida con los registros escalados es levemente mayor que la obtenida con el análisis 
incremental. 

Para el caso de los sismos nacionales, el registro de Llolleo entrega una mayor 
capacidad a corte que el registro de Viña. Es difIcil determinar a qué se debe esto debido al 
carácter altamente variable de la carga sIsmica, sin embargo, se intuye que la capacidad 
obtenida por este método está relacionada con el contenido de frecuencias del registro y la 
magnitud de los peak de aceleración de cada sismo. 

La Tabla 4.15 muestra los valores de la capacidad de desplazamiento de techo 
obtenida por escalamiento y nuevamente se compara con la obtenida por anáiisis de carga 
incremental. 

Tabla 4.15: Capacidad de Desplazarn iento con Escalarniento de Registros v/s 
fli'.c n/ri am ienln.c cun ('ara JncrementaL 

Ntmero  REGISTRO ESCALADO  CARGA INCREMENTAL 
de 

Pisos 

'N' 

Du 
LLOLLEO 

Du 
NOk'F II. 

Du 
KOBE 

Du 
MEXICO 

Du 
RECTAN TRIANG 

Dr Du Dr Du 
4 Pisos 16.7 14,0 19,1 20.6 21,9 16,9 19,2 - 16.3 

8 Pisos 36,8 34,0 35,9 26,8 36,1 31,0 41,5 38,7 46.4 

12 Pisos 43.7 34,6 44,8 37,0 36.7 38,3 61,2 53.2 73.0 
16 Pisos 43,8 46,1 55,1 49,7 46,4 41,1 59,3 63,9 113.6 

20 Pisos 125,5 128,2 145,8 155,0 130,2 56.8 135 107,0 150,0 
(* .Vo Se considep-a Dr porqu' Cl necanisnio ar co/apso con cargo triangular se alcan:o con co/ac/on plastca ,nenor a (1 Dl rod 

Los valores de capacidad de desplazamiento son parecidos a los obtenidos por el 
análisis con carga incremental rectangular. Los valores de desplazamiento máximo para los 
registros de Villa y Liolieo se obtuvieron escalando los registros hasta alcanzar la 
capacidad nominal de rotación plástica de 0,01 rad., por lo cual ellos son comparables con 
los valores Dr del análisis incremental. En el marco de 4 pisos, se aicanzó ci mecanismo de 
colapso con rotación plástica menor a 0,01 rad, por lo cual en la Tabla 4.15 no se registra 
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desplazamiento Dr 

La Tabla 4.16 muestra los valores del factor de amplificación que se aplicó a los 
registros escalados para ilevar la estructura al lImite de rotación plástica o al colapso, segiln 
se alcance primero. Para el registro de Kobe y Northridge se obtienen valores menores a la 
unidad en los marcos de 4 y 8 pisos, debido a que La estructura falla durante la aplicación 
de estos registros, por lo tanto, en lugar de aplicar un factor de amplificación se aplicó un 
factor para disminuir el registro de aceleraciones del sismo. El registro de Kobe es capaz 
de producir la falla en los marcos de 4 y 8 pisos, mientras que el registro de Northridge 
causa el colapso de la estructura en el marco de 8 pisos. 

Tabla 4.16: Factor de Ainvliflcación de Reistro de Aceleraciones 
Nñmero 
Dc Pisos 

 FACTOR DE ESCALAMIENTO 
VISA LLOLLEO NORTH. KOBE MEXICO 

4 Pisos 1,80 1,60 1,20 0,99 4,50 
8 Pisos 1,80 1,90 0,82 0,78 1,90 

12 Pisos 2,50 2,00 1,20 125 1,35 
16 Pisos 2,60 2,00 1,25 1.25 1,10 
20 Pisos 21 70 2,10 1,30 1,30 1,20 

El Factor de Amplificación para los sismos chilenos aumenta con la altura de los 
marcos, es decir, el registro de aceleraciones debe amplificarse para alcanzar el mecanismo 
de colapso ya que por si solo el registro no causa Ia falla en el marco. Esto áltimo es muy 
interesante porque dice que un registro como el de Llolleo N1OE debe amplificarse, por lo 
menos, 1,6 veces para que cause el colapso en un marco de acero diseñado segñn la norma 
NCh433. Desde este punto de vista las recomendaciones de diseflo de la NCh433 
suministran a los marcos de acero la resistencia requerida para sismos nacionales con un 
adecuado margen de seguridad ante el colapso, aunque el nivel de deterioro, en el caso que 
se alcance este estado, probablemente haga muy costosa su reparación y puesta en servicio, 
lo cual es un factor que también debe considerarse. 

A modo referencial se puede señalar que el registro de Northridge y Kobe afectan 
principalmente a los marcos de 4 y 8 llevándolos al colapso directamente, sin aplicar 
factores de mayoración. Sobre 16 pisos de altura, el factor de mayoración tiende a 
estabilizarse, en con todos los registros, salvo por el registro de Mexico en el cual se 
observa que el factor de amplificación de aceleraciones disminuye a medida que crece el 
nimero de pisos del marco. En la medida que el factor disminuye y se acerca a 1, significa 
que el sismo el capaz de provocar el colapso en la estructura sin necesidad de ser 
mayorado. 

La Tabla 4.17 muestra la aceleración maxima del registro escalado asociado a la 
maxima capacidad de la estructura y lo compara con la aceleración maxima del registro sin 
escalar. 
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Tabia 4.17: Aceieración Maxima Rec'isiro Escalado 
Nümero 

De Pisos 
 ACELERACION MAXIMA () 

VISA LLOLLEO NORTH. KOBE MEXICO 

Registro sin escalar 0.36 0.67 0.84 0.84 0.17 
4 Pisos 0.65 1.07 1.01 0.83 0.77 
8 Pisos 0.65 1.27 0.69 0.66 0.32 
12 Pisos 0.90 1.34 1.01 1.05 0.23 
16 Pisos 0.94 1.34 1.05 1.05 0.19 
20 Pisos 0.97 1.41 1.09 1.09 0.20 

La tabla anterior refleja desde otro punto de vista lo indicado anteriormente en ci 
sentido de que con los registros de sismos nacionales se requiere un terremoto de mayor 
aceleración para provocar Ia falla en los edificios de mayor altura. Es interesante observar 
que el registro de Viña escalado con una aceleración similar a Ia del sismo de LLo!ieo 
produce la falia en los marcos de 4 y 8 pisos. Dado que este nivel de aceleración ya se ha 
dado en terremotos nacionales, esto indicaria que estos edificios son más susceptibies de 
presentar daños durante un terremoto con aceleraciones similares a LLolieo. 
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CAPITULO 5: DETERMINA CION DE L4 DEMANDA 

5.1 IN TROD UCCION 

En este capItulo se presenta el análisis del comportamiento del conjunto de marcos 
de acero diseñados segün la NCh433.0f96 [INN, 1986] cuando ellos se someten a análisis 
dinámicos con registros de sismos verdaderos. El estudio está dirigido principalmente a 
determinar de forma teórica la demanda que imponen los sismos sobre los marcos, 
evaluando distintos parámetros de interés como son el corte basal, los desplazamientos de 
entrepiso, y en especial, la demanda de rotación plástica en las conexiones viga-columna de 
los marcos de acero, el cual es un elemento de suma importancia que condiciona la 
resistencia del marco. Una vez conocidos estos parámetros se pretende determinar en 
forma teórica Ia sobrerresistencia que tienen los marcos disefiados por la norma chilena y si 
ella es adecuada a la demanda impuesta por los sismos nacionales y algunos sismos 
extranjeros de interés. AsI mismo, a través de la demanda de rotación plástica se puede 
determinar a qué tipo de marco corresponderla segiin los requerimientos sismorresistentes 
de Ia norma AISC [AISC, 2002], seg6n se describió en el CapItulo 1. 

5.2 ANALISIS DINAMICO 

Los modelos de los marcos resistentes de cada edificio fueron sometidos a análisis 
dinámicos con acelerogramas de terremotos reales. Para tal efecto se utilizaron los registros 
de diversos sismos cuyas caracteristicas principales se muestran en la Tab/a 5.]. 

Tab/a 5.1: CaracierIsticas de los Reistros 
TERREMOTO REGISTRO COMPONENTE ACELERACION 

MAXIMA (g) 
TIPO DE 
SUELO 

MAGNITU 
B 

RICHTER 
CHILE. 1985 VUA S20W 0.36 ARENA ALL VIAL 7.8 
CHILE, 1985 LLOLI.EO NIOE 067 ARENA Y ROCA 

VOLCANICA  

7,8 

LiSA. NORTURIDGE 1994 SYLMAR NOOE 0 84 FIRME 6.8 
JAPON, KOBE, 1995 JMA NOOE 084 DEPOSITO ALU VIAL 6.9 
MEXICO, 1985 SCT N90E 0.17 BLANDO(ARCILLOSO) 8,1 

La caracterIstica principal de estos registros es el hecho de que afectaron a zonas 
urbanas altamente pobladas, con una alta concentración de edificios de altura y de los 
cuales se tienen registros de aceleraciones, los cuales permiten estudiar en forma teórica el 
efecto sobre modelos de estructuras sismorresistentes. 

El análisis con los registros de los sismos chilenos permite visualizar el 
comportamiento de los edificios diseñados con la norma chilena NCh433 ante la acción de 
potenciales terremotos de caracteristicas similares que podrIan afectarlos en el futuro. La 
introducción de sismos extranjeros se ha hecho pensando en conocer el comportamiento de 
las estructuras ante sismos de distinto origen a los nuestros y con distintas caracteristicas de 
frecuencia, duración y movimiento. Las Figuras 5.1 a 5.5 representan los acelerogramas de 



Capitulo 5: Determinación de Ia Demanda 

los sismos elegidos para el estudio de los marcos. Los registros del sismo de Chile se 
muestran hasta los 60 seg, en el cual se incluye Ia zona de movimientos fuerte que es la que 
interesa para efectos de análisis. 

Figura 5.1: Registro de Viña del Mar S20W (zona de movimientofuerte) 

Figura 5.2: Registro de Llolleo NIOE (zona de movimiento fuerte) 
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Figura 5.3: Registro de Northridge - Sylmar 

Figura 5.4: Registro de Kobe NOOE 
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Figura 5.5: Registro de Mexico SCTN90E 

5.3 ESPECTROS DE ACELERACION 

En La Figura 5.6 se comparan los espectros de respuesta elástica obtenidos para 5% 
de amortiguamiento con los sismos de Viña, Llolleo, Northridge, Kobe y Mexico. En todos 
los registros, salvo por el registro de Mexico, las mayores aceleraciones espectrales se 
producen para perIodos bajos, es decir, los marcos de menor altura están sometidos a una 
solicitaciOn sIsmica mayor (en relación a su peso) que los marcos de mayor altura. 

La mayor aceleración espectral se presenta en los registros de Northridge y Kobe, 
en los cuales se alcanzan aceleraciones de 2,81 g y 2,63g respectivamente, para un perlodo 
de T=0,36 seg. El registro de Llolleo tiene un peak de aceleración de 2,331G. para un 
perIodo fundamental de T=0,22 seg, mientras que el registro de Vifla del Mar tiene un peak 
de aceleración de 1,I5g para un perIodo de T=0,58 seg. El registro de Mexico presenta un 
peak de aceleración de 1 ,Og para el perlodo T2,04 seg. A los espectros graficados se ha 
agregado el perlodo fundamental de los marcos en estudio (representado como una lInea 
vertical) para visualizar el sector del espectro en el cual el edificio está ubicado segün su 
perlodo. Además, los espectros dinámicos se comparan con el espectro de disefio elástico 
obtenido para este tipo de estructura segün Ia NCh433, para zona sIsmica 3 y suelo tipo III. 
El espectro elástico se obtiene a partir del espectro de diseño Sa (Ecuación 6-8 de Ia 
NCh433) multiplicado por el coeficiente de modificación de respuesta R*  de Ia norma. 
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Figura 5.6: Comparación de Espectros de aceleración (5% de amortiguamiento) 

Los espectros de aceleración de Northridge, Kobe y Llolleo tienen en comün que el 
peak de aceleración se produce con perlodos muy bajos, incluso menor al perlodo del 
marco de 4 pisos, lo cual favorece a las estructuras de marco de mayor altura ya que el 
perlodo para ellas tiende a aumentar, alejándose de la zona de mayor aceleración espectral. 
El marco de 4 pisos, con un perlodo de 1=0,61 seg se encuentra muy cerca de la zona de 
mayor aceleración para los espectros de Vifla y Llolleo, lo cual se ye reflejado en el mayor 
corte de diseflo elãstico durante la fase de diseño segtin norma en los cuales se aplicó el 
máximo corte permitido. En los marcos de mayor altura el perIodo fundamental aumenta, 
por lo cual las aceleraciones sIsmicas son menores para estas estructuras. 

El registro de Kobe presenta un segundo peak de aceleración espectral de 2,13g en 
torno at perfodo de 1=0,68 seg, lo cual lo hace especialmente peligroso para los marcos de 
4 pisos y 8 pisos, cuyos perIodos están entre 0,6 seg y 1,2 seg. Como se mostrará más 
adelante, estos marcos presentaron altas demandas en sus conexiones cuando fueron 
sometidos a este registro. 

El registro de Mexico es totalmente distinto a los anteriores, ya que el espectro de 
aceleraciones es bajo en los perlodos menores y va en aumento hasta atcanzar el peak de 
aceleraciOn en torno a los 2,04 seg. Luego, se presenta una meseta estable con 
aceleraciones mayores a 0,7g hasta T=2,6 seg y finalmente disminuye suavemente para 
perIodos mayores. El peak de aceleración se produce justamente en el perlodo fundamental 
del marco de 20 pisos, por lo cual este marco es el más afectado con este registro. 

El espectro de diseiio elástico de Ia norma NCh433 se ajusta bastante bien a la 
forma de los espectros de aceleraciOn de Llolleo y Viña de Mar para perIodos mayores que 
T0,56seg. Sobre este perlodo, el espectro de la norma está por encima de las 
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aceleraciones espectrales de Llolleo y Viña. Para periodos menores a T0,56 seg, el 
espectro de la norma queda muy por debajo de las aceleraciones alcanzadas con el registro 
de Llolleo, especialmente para estructuras con perlodo entre T=0,14 seg a T=0,30 seg, en 
donde el espectro de Llolleo alcanza el peak de aceleración de 2,33g mientras que el valor 
máximo del espectro elástico alcanza a 1.24g en T=0,55 seg. Esta diferencia hace que las 
estructuras cuyo periodo fundamental esté comprendido en este rango deban tener una gran 
capacidad de comportamiento no lineal dado que deben ser disefiadas con una fuerza 
mucho menor de Ia que el sismo impone. Esta zona corresponde a estructuras de marcos de 
menos de 4 pisos de altura. 

La Tabla 5.2 muestra la aceleración espectral correspondiente al perIodo 
fundamental de vibración de cada marco y para cada uno de los registros sIsmicos 
seleccionados. La aceleración espectral está expresada en función de "g". La columna 
Elástico" corresponde al espectro elástico segñn la NCh433 para zona sIsmica 3 y suelo 

tipo III, con el cual se diseñó el conjunto de marcos en estudio. 

Tab/a 5.2: Valor rnáximo de A celeración espectral (Espectro Elástico) 
No.pisos T(seg) V1A LLOLLEO NOR'lH KOBE MEX ELASTICO 

4 0.61 1.14 1,17 1,38 1,62 0,27 1.22 
8 1,20 0,40 0,45 0,94 0,91 0,27 0,64 
12 1.48 0,25 0,35 0,86 0,82 0,41 0.46 
16 1,79 0,18 0.27 0,72 0.53 0,70 0,32 
20 2,00 0.13 0,25 0,62 1 0,39 1 1,00 0,26 

Entre 0.61 seg y 2.0 seg que corresponde at rango de perIodos del conjunto de 
marcos estudiados, resulta mayor la aceleración espectral elástica que la aceleración 
espectral de Vifia y Llolleo, ya que sobre 0,60 seg se observa que el espectro elástico actüa 
como una envolvente del espectro de aceleración obtenido con los registros nacionales. 

La Figura 5. 7 muestra el espectro de diseflo para el marco de 4 pisos seg6n Ia 
norma NCh433 para la zona sIsmica 3 y tipo de suelo III (se diferencia del espectro de los 
otros marcos en el factor R*  utilizado), y en este caso se compara so!amente con el espectro 
de aceleración de los registros de Viña S20W y Llolleo NlOE. El espectro de disefio Sa de 
la norma se obtiene a partir del espectro elástico dividido por el factor de reducción R* 
definido en la Ecuación 1-37 del CapItulo 1. 

De esta figura se puede observar que las fuerzas de diseño son mucho menores que 
las fuerzas que se generan por el sismo si el comportamiento de la estructura fuera siempre 
elástico. En la prãctica, la estructura se diseña para una fuerza menor dependiendo del 
nivel de ductilidad que la estructura es capaz de suministrar. De esta manera, la resistencia 
de la estructura queda supeditada a la capacidad de los elementos para deformarse más allá 
de los lImites elásticos, sin perder la rigidez y sin fallar prematuramente. 
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Figura 5.7: Comparación de espectro dinárnico de Viña S20Wy Lb/leo NJOE con 
Espectro de Diseño Elástico de NCh433.0196. 

La mayor diferencia de aceleraciones entre el espectro de diseflo de la norma y el 
espectro de Llolleo se produce en el marco de 4 pisos. Para este marco, el registro de 
Llolleo presenta una aceleración de 1,17g en 1=0,61 seg, mientras que el espectro de 
diseño presenta solamente 0,20g, es decir, la estructura debe ser capaz de resistir 
aceleraciones del orden de 5,85 veces la aceleración espectral de diseño. Esto 
necesariamente significa que la estructura debe resistir recurriendo a las reservas de 
sobrerresistencia elástica de sus elementos y a la capacidad de deformaciOn no lineal de sus 
conexiones y elementos. De alil surge la pregunta de si el marco será capaz de suministrar 
la resistencia que demanda el sismo y si SUS elementos están en condiciones de tener un 
comportamiento no lineal acorde a lo requerido por el sismo. La NCh433.Of6 
actualmente no está en condiciones de dar una respuesta categórica a estas interrogantes, 
especialmente en el diseflo de marcos de acero. 

La norma actual establece requerimientos de corte basal y de desplazamientos 
máximos que deben tener las estructuras diseñadas mediante análisis elástico, sin embargo, 
a través de este método no se logra conocer con certeza el comportamiento sismico que va 
a tener la estructura, ya que las cargas que se aplican en la etapa de diseflo son de menor 
magnitud que las que impone el sismo real y no tienen La variación de frecuencia y 
amplitud que presentan los registros con sismos reales, ya que los espectros de diseflo 
representan solamente los valores máximos de movimiento. Además, en la norma no se 
hace ninguna distinciOn entre marcos diseñados con conexiones tradicionales o conexiones 
mejoradas, y solamente se clasifican las estructuras de acero en sistemas de pOrticos o 
arriostrados. 

De acuerdo a los resultados mostrados por los diagramas de rótulas plásticas del 
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Anexo B, el sismo lieva a la estructura más allá del limite elástico de los elementos y lo 
somete a deformaciones mayores que las estimadas por el método modal espectral de 
diseño. El primer problema asociado con este tipo de diseño es que no se sabe la verdadera 
resistencia de la estructura, ya que no se conoce cuál es la capacidad inelástica de los 
marcos. El segundo problema es que la deformación maxima inelástica no puede ser 
calculada a partir de un análisis elástico, lo cual hace que el marco diseñado por norma no 
tenga un comportamiento sIsmico claramente definido con anticipación. 

Por medio de análisis no lineales, ya sean estáticos o dinámicos, se puede hacer una 
mejor estimación del comportamiento general de la estructura, determinando los puntos en 
los cuales se concentra la demanda sIsmica, el posible mecanismo de resistencia iItima 
antes de la falla del edificio y la capacidad nominal a cargas laterales. A6n asI, los 
resultados no pueden entenderse como absolutos dada la gran cantidad de simplificaciones 
implIcitas en los modelos de estudio y de la infinidad de variables que se presentan en una 
estructura real que no pueden ser incorporadas al modelo. 

5.4 DEMANDA DE COR TE BASAL 

Sobre el conjunto de marcos de acero se efectuaron anãlisis dinámicos con los 
registros sIsmicos seleccionados, y cuyos resultados se muestran en el Anexo A, Figuras 
A.1.1 a A.5.10. Los gráficos mostrados en este anexo corresponden a las curvas de Corte 
Basal v/s Desplazamiento de Techo obtenidas para cada registro y cada marco. En ellos se 
muestra la curva resultante del análisis de carga incremental con carga rectangular y 
triangular invertida. A través de este gráfico se puede visualizar el grado de 
comportamiento no lineal demandado por el sismo al compararlo con las curvas de 
capacidad, las cuales fueron analizadas en el CapItulo anterior. Adicionalmente, se incluye 
la variación del desplazamiento de techo en el tiempo para mostrar el movimiento general 
del edificio durante el sismo. 

La Tabla 5.3 resume la demanda de corte en el marco obtenida después del análisis 
dinámico, la cual está expresada en toneladas y en forma adimensional en relación con el 
peso sIsmico del edificio. Se agrega una columna con el corte de diseño segün norma para 
efectuar análisis comparativos entre la fuerza efectivamente demandada durante el sismo y 
el corte de diseño elástico utilizado en la etapa de diseflo. Las dos columnas finales 
corresponden a la capacidad de Corte tomada segán las Tablas 4.6 y 4. 7 del CapItulo 4. 

El objetivo del siguiente análisis es determinar relaciones entre capacidad y 
demanda, establecer la variación de estos parámetros para cada marco y determinar si la 
capacidad de los marcos es lo suficiente para tener un comportamiento sIsmico adecuado 
desde el punto de vista de la resistencia. 
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Tablti 5.3: Demanda vXY Cavacilaa' de ('one Basal 
('ORTE 

D1SEO 

N(I1433 

DEMANDA CAPACIDAD 

ITEM No. 

PISOS 

T PESO 

SiSMICO 

VI LLOLLNORTII. k()BE mix RF(I TRRN(; 

4 0.61 588 99 317 353 345 406" 131 368 289 

CORTE 8 1.20 1211 93 299 328 520* 396* 264 396 336 

BASAL 12 1,48 1848 123 382 479 566 550 433 522 426 
(TON) 16 1.79 2494 166 361 499 585 596 537 568 494 

20 2.00 3150 210 436 453 620 558 539 609 499 

4 0.61 588 0.168 0.54 0.60 0.59 0.69* 1 0.22 0.63 0.49 

8 1.20 1211 0.077 0.25 0.27 0.43* 033* 0,22 0.33 0.27 
Q 12 1,48 1 1848 1  0,066 1 0.21 1 0.26 1 0.31 0.30 0.23 0.28 0.23 

16 1.79 2494 0.066 0.14 0,20 0,23 0.24 0.21 0.23 0.20 

L 20 2.00 1 3150 1 0.066 0.14 0.14 0.20 0.18 0,17 0,19 0.16 

Los valores que aparecen con * en la Tabla 5.3 indican que en esas estructuras se 
produjo Ia falla por mecanismo de colapso durante la acción del sismo. El registro de Kobe 
provoca la falla en los marcos de 4 y 8 pisos, mientras que el registro de Northridge causa 
la falla en el marco de 8 pisos. 

En la Tab/a 5.3 también se indica la capacidad ültima del marco considerando que 
Las conexiones son capaces de suministrar la rotación plástica demandada hasta alcanzar 
el mecanismo de colapso en la estructura. Los resultados de estas tablas se expresan 
graficamente en las Figuras 5.8 a 5.9, Las cuales muestran la demanda y capacidad de 
corte basal en funciOn del perlodo de la estructura. La fuerza de corte se expresa en ton y 
en relación al peso sIsmico del marco. 
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Figura 5.8: Demanda de Corte Basal (ton) 
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En todos los registros se observa una tendencia general de aumento cii Ia demanda de corte 
en funciOn del periodo de Ia estructura. aunque existen algunos puntos en los cuales ci corte tiende 
a hajar. Las mavores demandas de corte se producen con los sismos de Northridge '' Kohe. en los 
cuales ci corte demandado excede los valores de capacidad estimados por ci anälisis de carga 
incremental, especialmente para ci marco de 8 pisos, en ci cual se produce Ia faita. 

Con ci registro de Liolieo, Ia demanda de corte se mantiene por dehajo de Ia capacidad 
estimada por ci análisis con carga rectangular, pero por encima de Ia curva de capacidad con carga 
triangular, seg(in se puede observar de la P1gw-a 5.8. Solamente se aprecia una disminución de Ia 
demanda para perlodos del orden de T=2 seg. El sismo de Llolleo presenta una alta demanda de 
corte. cercana a Ia capacidad de las estructuras, Ia que sin embargo, no es suficiente para provocar 
ci coiapso en La estructura en ninguno de los marcos analizados. Con ci registro de Viña se 
observa una alta demanda para T=0.6 seg que tiende a disminuir en relaciOn a Ia capacidad para 
perlodos mas altos. La demanda por ci sismo de Llolleo es mayor que Ia capacidad nominal 
entregada por Ia curva coii carga triangular, sili embargo. en ninguno de los marcos se produjo ci 
colapso. como se podria pensar ya que se excediO Ia capacidad nominal de corte. Dc to anterior, 
se puede concluir que Ia capacidad nominal entregada por ci análisis con carga rectangular entrega 
valores más representativos de Ia capacidad de los marcos diseñados de acuerdo a Ia NCh433. 
Esto se puede apreciar más claramente a través de Ia Figura 5.9 (a) y (b), donde se compara Ia 
relación entre La demanda de corte y Ia capacidad obtenida por los análisis con carga incremental 
rectangular y triangular. 

Cuando se evakia Ia capacidad con carga rectangular, siempre restilta mayor que Ia 
demanda de los sismos nacionales ya que Ia relación Demanda/Capacidad de Corte Basal siempre 
resuita menor a 1. lo cual concuerda con ci anáiisis. Con Ia capacidad tomada del análisis 
incremental triangular resultan cuocientes Demanda/Capacidad mayores en todos los marcos 
debido a que ci análisis con carga triangular entrega una menor capacidad de corte cii ci marco. 
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Figura £9a: Relación Demanda/Capacidad de Corte (con carga rectangular) 
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Figura 5. 9b: Relación DemandalCapacidad de Corte (con carga triangular) 

La demanda de corte con el registro de Mexico es muy baja en relación a Ia capacidad de 
los marcos, pero va en aumento con el periodo, alcanzando su valor rnáximo en T=2 seg. En 
ninguno de los marcos Ia demanda llego a exceder Ia capacidad nominal dada por Ia curva para 
carga rectangular, aunque silo hace para carga triangular en perIodos mayores a T=1,5 seg, y a 
pesar de ello no significó el colapso del marco de 20 pisos. 
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Figura 5.10: Demanda /Capacidad de Corte 

La Figura 5.10 muestra el comportamiento general de Ia Demanda y Capacidad de 
Corte Basal en relación al peso sIsmico de los marcos. La curva más baja representa el 
Corte de Diseflo segIn NCh433, en Ia cual se puede apreciar que Ia demanda de corte basal 
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es muy superior a Ia fuerza de corte utilizada en la etapa de diseño, especialmente en los 
marcos de menor altura, a excepción del registro de Mexico, en el que la mayor demanda 
de corte se concentra en los edificios de mayor altura. En todos los casos, la gran demanda 
de corte es resistida por la estructura en base a la sobrerresistencia elástica con Ia cual 
queda disefiado el marco y por el comportamiento no lineal que los elementos resistentes 
del marco son capaces de suministrar. En este caso el comportamiento no lineal se debe 
exclusivamente a la rotulación de la union viga-columna. 

En todos los registros, salvo ci caso de Mexico, se observa una notoria tendencia a 
disminuir el cuociente Demanda de Corte/Peso SIsmico en la medida que aumenta el 
perlodo de la estructura. Es decir, en la medida que la estructura se hace más flexible 
también baja la demanda de corte. En el caso del sismo de Lolleo, inicialmente la demanda 
de corte equivale al 60% del peso sIsmico del marco de 4 pisos y disminuye a 14% en el 
caso del marco de 20 pisos. La demanda de Llolleo para el marco de 4 pisos es incluso 
mayor a la observada con el registro de Northridge para ci mismo marco, en ci cual la 
demanda llega al 59%, lo cual podrIa Ilevar erróneamente a la conclusion de que el sismo 
nacional provoca mayor daflo que el sismo de Northridge, sin embargo, el análisis dinámico 
no solamente debe concentrarse en la demanda de corte, sino que debe analizarse en 
conjunto con Ia demanda de desplazamientos y de rotación plástica. Dc acuerdo a las 
Figuras 5.11 y 5.12 (tomadas de Figuras A.1.4 y A.1.6 del Anexo A), la demanda de 
desplazamientos con ci registro de Llolleo (Desplazamiento de Techo = 9,7 cm) es 
notoriamente menor a los desplazamientos impuestos a la estructura por el sismo de 
Northridge (Desplazamiento de Techo=I 6,2 cm), que incluso dejan a la estructura con un 
desplazamiento remanente de techo del orden de 6 cm. 
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Figura 5.11: Desplazamiento de Techo v/s Tiempo 
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Figura 5.12: Desplazamiento de Techo v/s Tiempo 

Lo mismo se puede apreciar a través de las Figuras 5.13y 5.14 (tomadas de Figuras 
B.1.2 y B.1.3 del Anexo B), las cuales muestran que Ia demanda inelástica es mayor en el 
registro de Northridge. Esta menor demanda de desplazamientos y rotación plástica 
significa menor daño estructural en los marcos. Por lo tanto, aunque los sismos de Llolleo 
y Northridge tengan el mismo nivel de demanda de corte, el daño es mucho mayor con 
Northridge, donde incluso se alcanza mecanismo de colapso en los marcos de 4 y 8 pisos. 

Figura 5.13: Roiación plástica Llolleo Figura 5.14: Rotación pláslica Northridge 
Rotación maxima = 0,03 rad Rotación maxima = 0,08 rad 

En el caso de Viña, Ia demanda de corte basal corresponde al 54% del peso sismico 
en el marco de 4 pisos y decrece al 14% del peso sIsmico en el marco de 20 pisos. En 
todos los marcos Ia demanda debida al registro de Vifia fue menor a la demanda provocada 
por el sismo de Llolleo, lo cual se explica por Ia cercania de Llolleo con el epicentro del 
terremoto. Lo anterior no implica necesariamente que Ia zona de Vifla del Mar no pueda 
ser afectada en el futuro por sismos que presenten uria mayor demanda que Ia observada 
con este registro. 

Con el registro de Mexico Ia demanda se mantuvo prácticamente constante en todo 
el rango comprendido entre T0,6 seg a T=2,0 seg, e incluso desciende justamente en el 
marco de 20 pisos que es el que sufre el mayor daflo producto de este registro. Por otra 
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parte, por medio de este análisis se muestra nuevamente que los sismos de Northridge y 
Kobe tienen la mayor demanda de corte basal, prácticamente en todo el rango de periodos 
analizados. 

Finalmente, la Figura 5.15 muestra el cuociente Demanda de Corte/Corte de Diseño 
obtenida con los distintos registros. El cuociente Demanda de Corte/Corte de Diseflo se 
compara con la curva Capacidad de Corte/Corte de Diseflo de la estructura. A partir de esta 
figura se observa que en ci caso de Northridge la demanda ilega a ser 5,6 veces la fuerza de 
diseño en el edificlo de 8 pisos que finalmente colapsa. El nivel de corte basal demandado 
supera largamente la capacidad, que ha sido estimada en 4,2 veces el corte de diseflo para 
este marco. La curva que representa la demanda de corte en Kobe muestra un 
comportamiento similar a la curva de capacidad con carga rectangular. 

0 0.2 0.4 0,6 0.8 1 12 1.4 1,6 1,8 2 2,2 

PERIODO (SEG) 

Figura 5.15: Demanda de Corte / Corte de Diseño 

TubI, 5.4 : Rcluc'ión enire Ia Deinaiula de ( 'ark' v c'I ( 'or/c c/c Dis(','o 
No. 

PISOS 

I
. 

(seg) 

IA I..IOIiE() M)R'I'FI. KOBE 1Xt(() 

4 QL 3,2 3,6 3,5 4,1* 1.3 
8 J.20 3.2 3,5 5.6* 4.3 2,8 
12 j 3.1 3.9 4,6 4,5 3,5 
16 1.29_ 1 2.2 3,0 1 3.5 1 3,6 3,2 
20 2.00 1 2,1 2,2 1 3,0 1 2,7 2,6 

* ) En tsta cond icion se aIcinza la lal la en la estrLlctura por mecati isrilo de colapso 

Con los registros de sismos nacionales, la mayor demanda de corte en relación al 
Corte de Diseflo se obtiene en ci marco de 12 pisos y con ci registro de Llolleo, para ci cual 
se obtiene una relación Demanda/Diseflo de 3,9. Tanto en Llolleo como con Vifla, la 
relación Demanda/Diseflo se mantiene estable en los 3 primeros edificios, con valores 
cercanos a 3,5 y 3 respectivamente. Posteriormente, para los marcos de 16 y 20 pisos, se 
observa una disminuciOn de la demanda, Ilegando tanto en Llolleo como en Viña a un 
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cuociente Demanda/Diseño cercano a 2,1. La curva que representa la capacidad con carga 
rectangular actia como una envolvente de la demanda con los registros nacionales e indica 
que la demanda no alcanzó niveles como para provocar la falla en la estructura, lo cual es 
coincidente con los resultados de este análisis en todos los marcos. El análisis con carga 
triangular subestima la capacidad de los marcos de acero, ya que el corte generado durante 
la acción del sismo es mayor a la capacidad estimada por este procedimiento y sin 
embargo, la estructura es capaz de mantener la resistencia. 

Los marcos disefiados con los actuales requerimientos de la NCh433 tuvieron un 
comportamiento satisfactorio desde el punto de vista de la resistencia, ya que en ninguno de 
los marcos se alcanzó la falla. Sin embargo, un aspecto tan importante como la resistencia 
es el grado de dao que presenta la estructura, el cual depende de las deformaciones 
relativas máximas que demanda el sismo. No basta con que la estructura logre permanecer 
en pie luego del sismo, también es importante tratar de rninimizar los daflos estructurales 
del edificio, de tal manera que pueda ser recuperado a un costo aceptable y en un plazo 
razonable. 

5.5 DEMANDA DE DESPLAZA MIENTOS 

La Demanda de Desplazamientos en conjunto con la Demanda de Rotación Plástica, 
permiten visualizar el grado de daño que sufre la estructura durante el movimiento sIsmico. 
Como se comentó anteriormente en el párrafo 5.4, la demanda de corte basal puede ser 
igual en dos sismos diferentes, sin embargo, el da?io en los elementos estructurales y no 
estructurales puede ser totalmente distinto, dependiendo del grado de incursion no lineal 
que presente el marco durante el sismo. Mientras mayor sea la incursion en el rango no 
lineal en la curva Corte-Desplazamiento mayor será el nivel de deformación plástica en las 
conexiones, los cuales se manifiestan en la práctica por Ia rotura fragil de las conexiones 
convencionales y por la existencia de deformaciones remanentes, tanto en marcos con 
conexiones convencionales como mejoradas. 

La Tabla 5.5 presenta los desplazamientos máximos de techo alcanzados por los 
marcos durante el movimiento sIsmico. El movimiento completo del techo del edificio 
durante el sismo se muestra en los gráficos de Desplazamiento de Techo v/s Tiempo 
adjuntos en el Anexo A. El desplazamiento de techo también se presenta como porcentaje 
de la altura del edificio, de tal modo de visualizar la variaciOn de la demanda de 
desplazamientos de forma adimensional. En el 61timo recuadro de esta tabla se indica la 
relación entre el desplazamiento máximo del marco y el desplazamiento obtenido durante 
la fase de diseño usando el método modal espectral. 
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Tab/a 5.5: Demanda de Desplazamientos por Marco y Registro SIsmico 

ITE\I No. DISEO \IA LLOILEO NORTh. KOBE '.IEX1CO 

Pl()S NC 11.433 

DESPI,. 4 2.4 8.5 9,7 16,2 21.1* 30 
TE('H() 8 4.5 19,1 22,0 37.8* 29.3* 12,2 

(('SI) 12 5.6 25.1 25.8 42,7 32,1 23.2 

16 8.5 22.2 31,4 51.7 47.1 42.1 

20 10.7 21.7 28.3 50.8 45,7 55.0 
DESI'L 4 0,18 0.63 0,72 1.20 1 .56* 0.22 
'FE('IIO 8 0,18 0,75 0.86 1.48* 1.I5 0,48 

(%) 12 0.15 0.67 0,69 1,14 0.86 0.62 

16 0.17 0,45 0.63 1.04 0,95 0.85 

20 0.17 0.35 0.46 0,83 0,74 0.89 

4 1.0 3,5 4.0 6.8 8,8* 13 
8 1,0 4,2 4.9 8.4* 6.5* 2.7 

DEl.&\I)f 12 1 .0 4.5 4.6 7,6 5,7 4.1 
DISENO lb 1.0 2,6 3.7 6.1 5,5 5.0 

20 1,0 2,0 2.6 4.8 4,3 5.1 

En la Figura 5.16 se muestra el desplazamiento de techo máximo que ocurrió 
durante la acciOn de los sismos. Esta información se complementa con la capacidad de 
deformaciOn definida en el capitulo anterior y se compara con la demanda actual de cada 
registro. 
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0 0,2 0,4 0,6 0.8 1 1,2 1.4 1,6 1,8 2 2,2 
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Figura 5.16: Demanda y Capacidad de Desplazamientos (cm) 

En esta figura aparecen graficados los resultados de capacidad de desplazamientos 
obtenidos para los marcos con limitada capacidad de rotaciOn, por ser el caso nias 
desfavorable. Los valores de capacidad obtenidos para marcos que alcanzaron el 
mecanismo de colapso con mayor demanda de rotación plástiea son levemente mayores a 
los mostrados aqul y pueden ser revisados del capItulo anterior (Figuras 4.15 (a) y (b)) 
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Capitulo 5: Deler,ninación de Ia Demanda 

La demanda de desplazamientos es relativamente similar tanto con el registro de 
Viña conio el de Llolleo, siendo levemente mayor en este 61timo sismo. Ambas curvas 
crecen con el nümero de pisos de los marcos, aunque se observa un descenso en Ia demanda 
en los dos iltimos marcos de 16 y 20 pisos. Los desplazamientos debido a estos sismos son 
menores en todos los casos a La capacidad de desplazamientos de los marcos, siendo incluso 
menor a! Ilmite inferior de Ia capacidad de desplazamientos para marcos con conexiones 
convericionales dada por el método de carga incremental uniforme. 

La mayor demanda de desplazamiento absoluta con los sismos chilenos se produce 
en el marco de 16 pisos, donde el desplazamiento máximo Ilega a 31,4 cm en una altura 
total de 49,5 m del marco, mientras que el menor desplazamiento se produce en el marco de 
4 pisos con 8,5 cm cuando act(ia el sismo de Viña. El nivel de desplazamiento de techo 
absoluto es un factor a considerar cuando se evalüa el impacto que tiene la magnitud del 
desplazamiento sobre las personas y objetos que están en los pisos más altos. De acuerdo a 
Ia Figura 5.17 (tomada de Figura A.4.4, Anexo A), Ia deformación maxima absoluta que se 
produce en el marco de 16 pisos con el registro de L!olleo es de 31,4 cm, Ia que sumada al 
desplazamiento contrario que tenla el edificio antes de alcanzar este peak de 
desplazamiento (aproximadamente 25 cm) hacen un total de 51 cm de variación en el 
desplazamiento de techo en un perlodo muy corto de tiempo (aproximadamente 1 seg). 

DESPLAZAMIENTO DE PISO 16 
REGISTRO DE LLOLLEO 

Figura 5.17: Desplazan2 iento de Techo v/s Tiempo con Regisiro de LLolleo 

Este fuerte movimiento podria causar el corrimiento de cualquier objeto que no esté 
adecuadamente anclado e incluso podrIa provocar pánico en las personas a!LI presentes. 
Desde este punto de vista, el desplazamiento horizontal parece excesivo para este marco. 
SerIa interesante establecer lImites de tolerancia para el desplazamiento horizontal en 
consideración a La percepción de las personas, especialmente para sismos de menor 
intensidad pero de mayor frecuencia, y en base a ello determinar si el comportamiento 
sIsmico del marco es adecuado o debe redisei'iarse cambiando el sistema estructural a marco 
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arriostrado o combinar el marco con muros de horrnigón armado. los cuales at ser niás 
rIgidos ofrecen ventajas en cuanto a disminuir las demandas de desplazamiento. 

Al igual que los sismos nacionales. con Northridge y Kobe se observa un 
desplazamiento de techo en aumento con ci námero de pisos de los marcos. aunque con 
demandas cercanas y superiores a Ia capacidad de La estructura. Con ci registro de Mexico 
ocurre algo similar, aunque Ia demanda es muy menor para los edificios bajos y va en 
ascenso rápido hasta Ilegar a valores cercanos a Ia capacidad en ci marco de 20 pisos. 
Como se puede apreciar de las Figuras A.1.9 y B.I.6 del Anexo A yB respectivamente. los 
desplazamientos del marco de 4 pisos durante este sismo se mantienen en el rango eLástico 
y no se detectan puntos con plastificación en las uniones viga-columna. Es ci tinico 
registro en el cual Ia demanda de desplazarnientos no supera el rango elástico, ya que en 
todos los marcos estudiados, al menos se superó ci nivel en el cual se piastifica Ia base de 
las columnas. 

La demanda de Despiazamiento de Techo/Altura del edificlo, en conjunto con Ia 
Demanda de Despiazarnieritos de Entrepiso son parámetros que representan de mejor 
manera ci grado de daño que sufre Ia estructura ya que determinan ci nivel de deformación 
global de Ia estructura y ci nivel de deformaciOn localizado de un piso. respectivamente. En 
Ia Figura 5.18 se muestra Ia Demanda de Desplazamiento de Techo/Altura Edificio (%) en 
función del perlodo de Ia estructura. La curva Elástico" representa el desplazamiento de 
entrepiso segán análisis elástico de La NCh433 amplificada por R*/3. 
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Figura 5.18: Demanda y Capacidad de Desplazamientos/A itura del edWcio (%) 

En relación a Ia attura del edificio, tanto el registro de Vifla como Llolleo presentan 
un comportamiento similar ya que Ia demanda es alta en los marcos de baja altura y luego 
decrece para los marcos más altos. En ambos registros, Ia mayor demanda de 
desplazamiento se produce en el marco 8 pisos, cuyo desplazamiento de techo alcanzO el 
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máximo de 0,86% de la aitura (equivalente a 4,8 veces el desplazamiento de disefio) y el 
valor minimo se produce en ci marco de 20 pisos con 0,46% (equivalente a 2,7 veces el 
despiazamiento de disefio), contrariamente al aumento de los desplazamientos absolutos 
con Ia aitura de los marcos. Estos valores exceden los desplazamientos estimados por 
NCh433 al amplificar por R*/3  el desplazamiento de diseño. 

La norma NCh433 implicitamente reconoce que los desplazamientos reales son 
mayores a los desplazamientos de diseño al establecer que la separación minima entre el 
edificio y el piano medianero en cualquier nivel no debe ser inferior a R*I3  veces ci 
desplazamiento de piso Dd caiculado por medio del método de análisis estático o modal 
espectral. Esta separación debiera permitir que el edificio pueda moverse libremente sin 
interferir con el movimiento del edificio adyacente. Por medio de esta expresión se puede 
estimar la deformación maxima que se espera para cada marco segiln norma y se puede 
comparar con ci desplazamiento medido a través del análisis dinámico con los registros 
nacionales. El valor de R*  corresponde al Factor de Reducción del espectro elástico y se 
determina de acuerdo a Ia Ecuación (1-3 7) del Capitulo 1. Para los marcos en estudio este 
parámetro está determinado en la Tab/a 3-7 del Capitulo 3, que en este caso se reproduce 
en la Tab/a 5.6. 

Tab/a 5.6: Despla:amien!o máxinio de techo estimado segán NCh433 v/s Desplazamiento 
de lee/in cnn reci.ctm.c 

No. 
PISOS 

PFRIODO 
T 

(scg) 

R* R*13 
DESPL. 
NCH433 

 Dd (CM) 

DESPL 
Dd x R*/3 

(CTh 

DESPL. 
VINA 
(CM) 

DESPL. 
LLOLL.EO 

((M) 

DESPL, 
VINA 

IDd 

DESPL. 
LLOLLEO 

!Dd 

4 0.61 5,68 1,89 2.4 4,5 8,5 9,7 3.5 4,04 
8 1,20 7,52 2.51 4,5 11,3 19.1 22,0 4.2 4,89 
12 1,48 8.06 2.69 5,6 15.1 1 25,1 1 25,8 1 4,5 1 4161 
16 1,79 8,53 2,84 8,5 24.1 22,2 31.4 2,6 3.69 
20 2.00 8.79 1 2,93 10,7 1 31.4 21.7 28,3 2.0 2,64 

Dc acuerdo con estos resultados, la NCh433 subestima los desplazamientos para los 
marcos de 4, 8, 12 y 16 pisos. Solamente en el marco de 20 pisos la deformación estimada 
es levemente mayor a la obtenida con ci análisis dinámico. El factor de ampiificación 
correcto que debe aplicarse corresponde al cuociente entre ci desplazamiento de techo 
medido y Dd, que aparece en las dos 61timas columnas de la tabia anterior. Como es 
evidente, este factor no es constante, sino que depende de la altura, del perIodo del marco y 
del sismo que actáa. La Figura 5.19(a) muestra los desplazamientos de techo estimados 
por la NCh433 y io medido efcctivamente con los registros nacionales. La parte (b) 
muestra La relación entre el factor de amplificación de desplazamientos segün NCh433 y ci 
que correspondiente a los resultados del análisis no lineal. 
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En base a estos resuitados se podrIa perfeccionar ci coeficiente de amplificaciOn de 
desplazamientos determinado por ía norma para tener una estimaciOn más conservadora de 
los desplazamientos esperados. El factor de amplificación para Vifla y Llolleo tiene un 
comportamiento muy similar, siendo mayor iógicamente Liolleo por presentar una mayor 
demanda de despiazarnientos. La Figura 5.19 'ci,, muestra que los desplazamientos debido 
a Llolieo actüan como una envolvente para ci valor máximo de deformaciOn esperada en 
los marcos de acero diseñados por Ia NCh433. La Figura 5.19 h) indica que los 
desplazamientos esperados pueden ser hasta 5 veces ci desplazamiento de diseño. to cual es 
muciio mayor del desplazamiento estimado por Ia NCh433 (R*I3 Dd). Dc esta forma. Ia 
norma suhestima los desplazamientos para marcos de acero, especialmente cii los marcus 
de baja altura. Dc acuerdo a lo anterior. ci desplazamiento rnaximo de Ia estructura puede 
ser estinîado como (FxR*)xDj.  donde F es tin factor que se representa en Ia Figura 5.20, 

segün los despiazamientos máximos de techo obtenidos con los registros de Vifla y Llolieo. 
En Ia norma NCh433. el factor F es igual a 1/3. ci cual también se muestra en Ia figura. 

0.8 

PERIODO (SEG) 

Figura 5.20: Factor de Desplazamiento F 
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De acuerdo a to mostrado por Ia figura anterior. los despiazamientos Ciltimos 

registrados corresponden a tin poco más del dobie de to estimado por Ia NCh433 para el 
marco de 4 pisos. mientras que en ci marco de 20 pisos no debe efectuarse ninguna 
corrección a Ia estirnación de Ia norma. A partir de Ia figura se puede estimar ci valor 
máximo de La deformación del marco como 0.7 Dd R*. lo cual es coincidente con Ia 
expresión dada en Ia norma UBC [!CBO, 1997]. en Ia cual se estima ci Despiazamiento 
Máximo de Respuesta Ineiástica como: 

A 1 =0,7RA5 (5-1) 

En la Tab/a 5. 7 se entregan los valores de desplazarniento de entrepiso máximo de 
cada marco, expresados como % de Ia altura del piso. Cuando se analizO Ia capacidad de 
deformación de los marcos se indicó que los niayores desplazamientos de entrepiso se 
producen en ci primer piso. sin embargo, los despiazamientos máximos de entrepiso usando 
registros sIsmicos, coino los mostrados en este caso. pueden darse en pisos intermedios. 
Los valores indicados de Ia tabia son graficados en Ia Figura 5.2/. 
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Figura 5.21: Desplazamiento Máximo de Entrepiso (%) 

Tab/u 5. 7: 1)e.cn1a:a1iii',,1u (/(' Fiji jy'nixo .) new i'vinrro i' Rec'ixiro .S'i.v,iiirn 
iTE%i No. 

P1505 

DISES() 

N(11.433 

'USL4 LLOIiEO NORTH. KOBE NIEXlco 

DESi'i.. 4 0,20 1.16 0.78 1.27 1.78* 0.18 
ENrRF:PiSo 8 0,20 0.89 1.08 1,68* 1 .43* 0,60 

iAXJI() 12 0.20 0.93 0.93 1.50 1.10 0.77 
16 0,20 0.67 0.70 1,42 1.37 1,38 
20 0,20 0.63 0.77 1,20 1,23 1,03 

DFSPI.. 4 1,0 5,2 6,0 6.7 10.8* 3.0 
ENTREPISO 8 1.0 4.5 5,4 8.4* 7.2* 3.0 

N1AXiIO 12 1.0 4,7 4.7 7,5 5,5 39 
DEMJDISESO 16 1.0 3.4 3.5 7.1 6.9 6,9 

20 1 1.0 1 3.2 3,9 6.0 6.2 5.2 
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Al igual que en todos los parámetros anteriores, la demanda de desplazamiento de 
entrepiso debida a los sismos es varias veces el desplazamiento de diseio. Con el registro 
de Llolleo la deformación de entrepiso alcanza un máximo de 6 veces ci desplazamiento de 
diseño en ci marco de 4 pisos, mientras que con el registro de Vifia es un poco menor con 
5.2 veces la deformación de diseflo. Para los marcos de mayor altura la demanda de 
entrepiso va disminuyendo, sin embargo, la demanda minima con el registro de Vifia 
alcanza a 3,2 veces el desplazamiento de diseflo (marco de 20 pisos). La demanda de 
deformación es muy alta y parece excesiva para cualquier elemento no estructural que esté 
fijado al edificio y esto se repite en todos los marcos de 4 a 20 pisos. Aunque la demanda 
de deformación se mantuvo por debajo de Ia capacidad de deformación del marco (obtenido 
en consideración a la resistencia del marco), no se han considerado los efectos que estas 
deformaciones pueden causar sobre los elementos no estructurales. Para efectos de 
controlar ci daño localizado de cada piso deberia restringirse la - demanda de 
desplazamientos de entrepiso a valores inferiores tomados de los requerimientos de 
funcionalidad de los elementos no estructurales adosados al edificio [AiSC, 2003]. Dentro 
de estos elementos no estructurales se pueden mencionar ductos de ventilación, cafierlas de 
agua potable y gas, ductos de electricidad, tuberlas de red seca y hümeda, paneles 
vidriados, ascensores, estanterlas, paneles y muros divisorios que no forman parte del 
sistema sismorresistente del edificio, pero cuyo deterioro afecta el normal funcionamiento 
del edificio. Los valores admisibies de deformación de cada elemento no estructural 
dependen del material, del fabricante, del nivel de daflo que se quiera admitir en cada 
elemento (daflo serio, moderado o leve) y del grado de importancia que tiene el elemento 
para la funcionalidad y seguridad del edificio. En el CapItulo 6 se propone un método para 
restringir el daflo en los elementos no estructurales considerando las deformaciones 
máximas que admiten estos elementos no estructurales que se quiere proteger. 

La demanda de desplazamiento de entrepiso tambiéri va disminuyendo con ci 
aumento del nümero de pisos del edificio. La mayor demanda de desplazamiento de 
entrepiso para Llolleo alcanza a 1,16% en el marco de 4 pisos y la menor demanda es de 
0,70% en el marco de 16 pisos. Con estos resultados se puede observar nuevamente que el 
registro de LloiIeo afecta con mayor intensidad a las estructuras de menor periodo, que es 
justamente donde se presentan las mayores aceleraciones espectrales segñn NCh433. 

Las deformaciones más altas se producen en los sismos de Kobe y Northridge con 
valores máximos que superan hasta en 10 veces la deformación de diseflo justamente en 
los marcos analizados que failaron durante la aplicación de los registros antes 
mericionados. 

En general, la maxima deformación de entrepiso afecta a los elementos no 
estructurales del piso en que se produce y no representa necesariamente un daño 
generalizado, aunque normalmente se presentaron altas demandas en varios pisos 
consecutivos. 

Finalmente, otro aspecto a considerar son las deformaciones remanentes que quedan 
cuando deja de moverse el edificio después del sismo. A través de los gráficos de 
Desplazamiento v/s Tiempo que se encuentran en ci Anexo A es posible observar como el 
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marco queda oscilando al final del sismo en tomb a un desplazamiento de techo distinto de 
la posición inicial de! edificio. Este desplazamiento corresponde a una deformación 
remanente e indica que las conexiones que fueron sometidas a esfuerzos superiores a su 
capacidad elástica no recuperaron completamente su forma inicial y quedaron con 
deformaciones permanentes. El problema que presentan !as deformaciones remanentes es 
que pueden causar el mal funcionamiento de elementos no estructurales tales como 
ascensores, ductos de venti!ación, bandejas de tendido eléctrico, fachadas exteriores, etc. y 
lo más importante, el!as están indicando que existen elementos estructurales dafiados y con 
menor resistencia para futuros sismos de igual o mayor intensidad que el anterior. La 
Tabla 5.8 rnuestra un resumen de los desplazamientos remanentes estimados a partir de los 
diagramas de Desplazamiento v/s Tiempo adjuntos en el Anexo A. 

Tabki 5.8: Deformación de lecho remanenie/Altura (%) 
No. VISA LLOLLEO NORTU. KOBE MEXICO 

PISOS % 

4 0,0 0,13 0,44 (*) 0,0 
8 0,0 0,08 (*) (*) 0,0 

12 0,05 0,08 0,27 0,16 0105 
16 0,04 0.10 0.28 0,30 0,12 
20 0,03 0.03 0108 0,16 0,10 

(') No se restra delormacion remanente detndo a los marcos lallaron par mecanismo Ce coiapso 

Dc acuerdo a estos resultados, Ia deformación porcentual para los sismos nacionales 
es baja y probab!emente no sea motivo de problemas a los elementos no estructurales del 
edificio, aunque la deformación en los pisos más afectados puede ser un poco mayor. 
Existe deformación permanente en !as conexiones plastificadas pero la rotación plástica 
remanente es baja en comparación a La capacidad de !as conexiones. 

A la Luz de los resultados, las deformaciones que pueden experimentar los edificios 
de marco de acero diseñados con !a actual normativa son excesivas, aunque para !a real idad 
de los sismos chilenos no Ilevan a !a estructura al colapso. La normativa actual deberIa 
fijar Ilmites de desplazamientos horizonta!es máximos que consideren ci nivel de daño 
admisib!e en los elementos no estructurales, el cual deberIa estar relacionado con Ia 
magnitud del movimiento sIsmico, ya que es Iogico esperar significativo daflo ante un 
sismo severo pero sin l!egar al co!apso. Ante un sismo de menor magnitud y mayor 
frecuencia se acepta el daflo en elementos no estructurales, pero los daflos deberian quedar 
limitados a un nivel tolerable desde el punto de vista económico y de seguridad. 

Hacer una estimación realista de !as deformaciones durante un sismo es una tarea 
difIcil y comp!icada, ya que solamente se pueden hacer estimaciones efectuando un aná!isis 
estructural con programas que ernpieen métodos no lineales, o midiendo deformaciones por 
medio de instrumentos insta!ados en los edificios. Entre los programas de análisis 
estructural se pueden mencionar e! programa Drain-2DX y el programa Ruaumoko [Athol, 
1996], los cuales han sido utilizados para diversas investigaciones rea!izadas en la 
Universidad Técnica Federico Santa Maria. Ambos programas son re!ativamente 
complejos de utilizar y requieren especial cuidado en la preparación de los modelos y datos 
de entrada, dependiendo de la complejidad de !a estructura. Además, se requiere una 
mayor cantidad de tiempo para ana!izar los resultados debido a !a gran cantidad de 
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información que genera el proceso de análisis. Por lo anterior, serla dificil exigir un 
estudio de estas caracterIsticas para el diseño de todos los edificios. Probablemente sea 
necesario efectuarlo cuando la estructura presente caracterIsticas singulares en su 
arquitectura o se trate de una estructura de especial importancia por su uso o valor. 

Una forma más sencilla de diseñar la estructura es mantener el método de diseño 
modal espectral actualmente en uso, pero aumentando las exigencias para atenuar los 
desplazamientos reales durante un sismo. Esto se puede intentar ya sea restringiendo los 
desplazamientos admisibles durante la fase de diseflo y/o aumentando el corte de diseño 
segán norma. Cualquiera sea el procedimiento elegido la estructura resultante deberá ser 
más rIgida de manera que sus deformaciones sean menores durante el movimiento sIsmico. 

5.6. DEMANDA DE ROTA dON PLASTIGA 

La rotación plástica, at igual que la deformación de entrepiso, es un indicador del 
grado de daño que sufren las conexiones de la estructura cuando es sometida a un sismo. 
La Tab/a 5.9 muestra Ia demanda de rotación plástica (posterior a la fluencia) medida en las 
conexiones viga-columna con cada registro dinámico. La iriformación contenida en esta 
tabla se complernenta con los diagramas de rótulas plásticas adjuntos en el Anexo B, en los 
cuales se indica la posición de los nudos de cada marco que se plastificaron durante el 
sismo, aunque no necesariamente en un mismo instante, ya que durante el sismo se abren y 
cierran rótulas dependiendo de la magnitud y dirección de las fuerzas. 

El valor de la rotación plástica indicado en esta tabla corresponde al valor máximo 
de la rotación observado, el que normalmente se produce en las vigas del piso que recibe la 
mayor demanda de desplazamiento de entrepiso. En el resto de las conexiones plastificadas 
la demanda de rotación plástica es menor. 

Tab/u 5.9: flemando de Rotación Plástica nor Marco v Reistro 
ITEM No. PISOS VISA LLOLLEO NORTH, KOBE MEXICO 

DEMANDA 4 0.001 0,003 0,008 0,013* 0,000 
ROTACION 8 0.004 0,005 0,010* 0,009* 0,000 
PLASTICA 12 0.004 0,004 0,009 0,007 0,001 

(RAD) 16 0,001 0,004 0.009 0,009 0,009 
20 0.005 0.004 0.009 01008 0,007 

(*) En esta condición se alcanza la lalla por mecanismo Uc colapso. 

El análisis dinámico con los registros nacionales revela que la mayor demanda de 
rotación plástica es de 0,005 rad tanto con Vifla como con Llolleo. Valores del mismo 
orden de magnitud se encuentran en todos los marcos de 4 a 20 pisos. Estos resultados 
indican que Ia demanda de rotación es menor a la capacidad teórica de las conexiones 
convencionales de acero, la cual ha sido estimada conservadoramente en 0,010 rad. Segón 
esto, los marcos de acero diseñados por la norma NCh433 no requieren, a decir de estos 
análisis, de conexiones de momento modificadas para aumentar su capacidad de rotación. 
Sin embargo, no debe olvidarse que estos resultados son producto de modelos teóricos de 
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análisis en los cuales se ha idealizado el comportamiento de los materiales, donde por 
ejemplo, no se ha considerado el efecto de aumento en la resistencia del acero producto de 
la zona de endurecimiento, el aporte de la losa a la resistencia de las vigas, etc., todo lo 
cual probablemente aumente Ia capacidad de deformación de los marcos. 

En la práctica, esto significa que en Chile las estructuras de marco de acero tienen 
gran capacidad para disipar energia por la formación de rótulas plásticas, sin que se 
produzca la falla general en el edificio. El daño en las conexiones provocado por el sismo 
de Llolleo puede ser calificado como moderado considerando que la rotación maxima solo 
l!egó a 0,005 rad, es decir, la mitad de la capacidad de las conexiones convencionales. Sin 
embargo, llama la atención el gran niimero de conexiones plastificadas, especialmente en 
los marcos de 4 a 12 pisos, en que el nOmero de conexiones plastificadas son más del 80% 
de las uniones viga-columna y para los marcos de 16 a 20 pisos este porcentaje disminuye a 
50% aproximadamente. Con el registro de Vifia el porcentaje de conexiones afectadas es 
un poco menor dado que el sismo tuvo menor intensidad en esta zona. 

Otro aspecto interesante de destacar es que la mayor demanda de rotación plástica 
no se concentrO exclusivamente en las vigas de los pisos inferiores como habia sido 
estimado cuando se estudió la capacidad de los marcos por medio de análisis de carga 
incremental. Si bien es cierto, el comportamiento no lineal siempre se presenta 
inicialmente con la plastificaciOn de las columnas de la base, ello no fue seguido 
necesariamente por las vigas de los primeros pisos. Este comportamiento puede ser 
observado con el registro de Vifia para los marcos de 8 pisos en adelante y con el registro 
de Llolleo en los marcos de 8 y 20 pisos. Debido a este comportamiento, no se puede decir 
por anticipado donde se va a concentrar la mayor demanda de rotación plástica de las vigas, 
ya que no siempre se da en los pisos inferiores. 

El comportamiento no lineal se concentró solamente en los extremos de las vigas, y 
no se presentó plastificación en las columnas, salvo en los puntos de empotramiento de la 
base. Esta forma de disipación de energia obedece al criterio de diseño adoptado de 
columna fuerte-viga débil. 

El uso de conexiones modificadas en cuanto a su capacidad de rotación permite dar 
un grado de confianza adicional en el comportamiento sIsmico del marco, sin embargo, esta 
mayor capacidad inelástica no hace variar significativamente la demanda de corte ni la 
demanda de desplazamientos obtenida independientemente del tipo de conexiOn utilizado 
en el diseño del marco. El uso de conexiones modificadas permite controlar el mecanismo 
de colapso, logrando mayor deformación en la estructura antes que producirse la falla. 

Considerando que los sismos de Vifia y Llolleo representan en cierta forma la zona 
sIsmica 3 definida en la NCh433, es de esperar que la demanda de rotación y 
desplazamiento lateral sea todavia menor en las zonas de menor riesgo sismico (zonas I y 
2). La norma sIsmica podrIa contemplar menores requerimientos para el diseño de marcos 
dOctiles de acero en estas zonas, al igual que lo hace la norma UBC, en la cual se 
distinguen distintos requerimientos dependiendo de la zona sIsmica y tipo de 
estructuración. Aunque no se debe perder de vista el carácter de estudio teórico de esta 

135 



CapItulo 5: Determinación de la Demanda 

investigación, en la cual se han formulado una gran cantidad de simplificaciones y 
solamente se ha estudiado un sismo nacional importante. Estos resultados pueden variar 
para otra geometrIa y dimensiones del edificio en planta, asI como también utilizando un 
universo mayor de sismos chilenos. 

Con respecto at comportamiento sismico con los registros extranjeros, la demanda 
de rotación fue mayor en los sismos de Kobe y Northridge, especialmente en los marcos de 
menor altura, donde incluso el análisis indica que se alcanzó el colapso por mecanismo en 
los primeros segundos del movimiento fuerte, seg n queda de manifiesto en la Figura 5.22 

(ver Figuras A. 1.8, A.2.6 y A.2.8 del Anexo A). 

DESPLAZAMIENTO DE PISO 8 
REGISTRO DE NORTHRIDGE 

Figura 5.22: Desplazamiento de Techo v/s Tiempo, Marco de 8 pisos, Registro de 
Northridge 

En el sismo de Northridge, la demanda maxima llegó a 0,0 10 rad en el marco de 8 
pisos, el cual finalmente falló por Ia formación de un mecanismo inestable debido a Ia 
plastificación las todas vigas. Es interesante notar que la demanda de rotación plástica de 
Northridge fue casi el doble de la observada con el registro de Llolleo, aiin cuando la 
aceleración maxima de cada registro es casi la misma. Esto refleja la importancia de la 
forma del registro y el contenido de frecuencias del movimiento en el comportamiento 
sIsmico del marco, y puede ser más importante que la maxima aceleración del terremoto. 
El movimiento registrado en Northridge se caracteriza por una serie de pulsos de 
aceleraciones altas, que producen gran desplazamiento en Ia estructura y demanda fuerte 
comportamiento no lineal. En Chile, los terremotos se caracterizan por la variedad en el 
contenido de frecuencias, lo cual hace que la estructura no liegue a desplazamientos 
lateraLes tan altos como en Northridge o Kobe y la demanda de rotación plástica sea menor. 

El comportamiento exhibido con el registro de Kobe es similar a Northridge, aunque 
la demanda de rotación es mayor en Kobe para el marco de 4 pisos. En Kobe, al igual que 
en Northridge, el movimiento se caracteriza por una serie de pulsos de fuerte aceleración 
que Ilevan a Ia estructura a grandes deformaciones Laterales de Las cuales no es posible que 
se recupere debido a la alta degradación de la rigidez en esa condición. Tanto Kobe como 
Northridge afectan con mayor intensidad a las estructuras de menor altura (4 y 8 pisos), sin 
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embargo, en los marcos de 12 a 16 pisos la estructura sigue estando en peligro tal como lo 
demuestra la gran cantidad de conexiones viga-columna plastificadas y el bajo factor de 
escalamiento requerido para Ilevar la estructura a la falla, segün se comentó en el Capitulo 
4. 

El comportamiento exhibido con el registro de Mexico es distinto a los registros 
anteriores, ya que tiene ondas de perlodo más largos por el efecto del suelo. El terremoto 
de Mexico afectó principalmente al marco de 16 y 20 pisos, en el cual se presentaron 
demandas de rotación de 0,009 rad y 0,007 rad respectivamente en las conexiones más 
solicitadas. En los marcos de menor altura el daflo fue muy limitado y apenas exhibió 
comportamiento no lineal, especialmente en los marcos de 4 y 8 pisos, en los cuales la 
demanda de rotación no superó la capacidad elástica de las conexiones en las vigas, aunque 
si se registró plastificación en la base del marco de 8 pisos. 

En todos los marcos que fallaron se pudo observar que las vigas de los ültimos pisos 
fueron las iiltimas en plastificarse debido a que reciben menor carga sIsmica y tienen menos 
sobrecarga de uso. Justo antes de la falla por mecanismo de colapso se generó un 
mecanismo resistente formado por las columnas plastificadas en la base más las vigas de 
techo sin plastificar. Es decir, el sistema estructural inicialmente formado por el conjunto 
de vigas y columnas, se transforma finalmente en un gran marco donde las vigas interiores 
se comportan como bielas que soportan el peso propio de cada piso y en sus extremos 
transmiten la flexión maxima que la conexión es capaz de resistir. La resistencia lateral de 
esta condición ültima determina la capacidad de corte y deformación del edificio como 
conjunto. Una manera de aumentar la deformación en la cual se alcanza el mecanismo de 
colapso serIa aurnentar la resistencia y capacidad de deformación inelástica de las uniones 
en las vigas de techo que son las ültimas en plastificarse. El mecanismo final se alcanzarIa 
por la plastificación total de las vigas o por la plastificación de las columnas del (iltimo piso 
en la union con las vigas de techo. 
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CAPITULO 6: DETERMINA dON DEL FACTOR DE MODIFICA dON DE 
RESPUESTA 

6.1 IN TROD UCCION 

El Factor de Modificación de Respuesta Estructural R*  definido en Ia norma 
NCh433 [INN, 1996] es un factor que se aplica al espectro de diseño elástico para reducir 
las fuerzas de diseño. Este factor está definido por Ia Ecuación (1-3 7) del CapItulo 1 y 
depende básicamente del suelo, tipo de estructuración y del perlodo fundamental de 
vibración, e impilcitamente considera Ia sobrerresistencia y ductilidad de Ia estructura. 

El uso de este factor permite disear Ia estructura con menos carga que Ia requerida 
si el edificio respondiera siempre de manera elástica. Este método de diseflo permite 
obtener estructuras más económicas ya que las solicitaciones que se aplican son menores. 
Sin embargo, obliga a Ia estructura a tener un comportamiento no lineal en sus elementos 
ya que durante un movimiento sIsmico fuerte, las fuerzas que se generan superan la 
resistencia elástica de Ia estructura y ella debe recurrir a Ia disipación de energia por medio 
de comportamiento no lineal en sus elementos. La demanda de comportamiento no lineal 
para un determinado sismo, dependerá de cuánto se han reducido las cargas del espectro 
elástico para obtener el espectro de diseflo. A mayor reducción, se debe esperar una mayor 
demanda de comportamiento no lineal, expresada en mayores deformaciones de entrepiso, 
de techo y mayor demanda de rotación plástica en las conexiones. 

Segiin los análisis efectuados sobre el conjunto de marcos de acero en estudio, se 
concluye que los factores de Modificación de Respuesta actualmente indicados en La norma 
NCh.433 conducen al diseño de estructuras que presentan un adecuado nivel de resistencia 
al corte. Además, Ia demanda de rotaciones plásticas de las conexiones no es excesiva y se 
mantiene por debajo de Ia capacidad de las conexiones. Sin embargo, esta metodologla 
tiene como defecto que no permite conocer Ia verdadera capacidad resistente y de 
deformación de las estructuras. Esto se ye reflejado en que las estructuras de hasta 16 pisos 
disefiadas para este estudio presentan un elevado nivel de demanda de desplazamientos, lo 
cual se traduce en deformaciones excesivas de entrepiso y de techo, que son inadmisibles 
para el diseflo de elementos no estructurales y para Ia percepción humana. Por lo anterior, 
se hace necesario efectuar una revision al Factor de Modificación de Respuesta actualmente 
utilizado. 

Para determinar el Factor de Modificación de Respuesta adecuado al 
comportamiento exhibido por los marcos de acero, se aplicará dos métodos. El primero 
corresponde a Ia metodologia propuesta por Chia-Ming Uang [Uang, 1991] para establecer 
el Factor de Modificación de Respuesta R usado en el National Earthquake Hazards 
Reduction Program (NEHRP). El mismo procedimiento se emplea para obtener el factor 
R usado en Ia norma de diseflo norteamericana UBC. El segundo método, corresponde a 
una proposición para calibrar de forma teórica los factores de modificación de respuesta 
aplicables a los marcos chilenos, estudiando anallticamente el comportamiento mostrado 
por un marco de acero tipo que se disefia con un determinado factor de reducción. 
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6.2. METODO I 

El método propuesto por Uang consiste en establecer relaciones entre la respuesta 
elástica y la respuesta real de la estructura obtenida en base a análisis no lineal. En la 
Figura 6.1 se muestra un esquema general de la respuesta estructural ante cargas laterales. 
Para efectos de análisis, la respuesta real se representa por una curva bilineal 
completamente elástica hasta el nivel de corte de fluencia Qç y posteriormente 
completamente plástica, con desplazarniento máximo igual al desplazamiento máximo de la 
respuesta real. 

CORTE BASAL 

----------------------------- -/ 
/ 

/ 

RESPUESTA 
 

ELASTICA  

/ 
/ RESPUESTA 

of I----------- 

RESPUESTA 
IDEALIZADA 

Kim 

I Dd Dp Df Dmax 
I DESPLAZAMIENTO 
bYDd 

0 Dp 

Figura 6.1: Respuesta estructural general 

donde: 
Qoe = Resistencia elástica iltima, que corresponde al rnáximo corte basal que desarrolla la 

estructura si ella permanece en el rango elástico. 
Q- = Capacidad de corte idealizada de la estructura con comportamiento no lineal. 
Qp  = Corte basal de la primera fluencia significativa. 
Qd = Corte de diseño segün NCh433. 
Dd = Desplazamiento obtenido con las cargas de diseño. 
D = Desplazamiento de primera fluencia significativa. 
Df  = Desplazamiento de fluencia general en curva de respuesta idealizada. 
Dma,= Desplazamiento máximo real de la estructura. 

Se define la Razón de Ductilidad Estructural como: 

= Dnx / Df (6-1) 

Este parámetro es un indicador del grado de comportamiento inelástico requerido 
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cuando Dmax corresponde a la demanda de desplazamiento impuesta por un sismo. Cuando 
Dmax  corresponde a la capacidad de desplazamiento que la estructura puede suministrar 
antes del colapso, el valor de t se convierte en un indicador de la capacidad de la estructura 
para disipar energia a través de deformaciones plásticas. 

Se define el Factor de Reducción por Ductilidad R. como: 

RQoe IQf (6-2) 

Este parámetro representa hasta que nivel pueden reducirse la cargas elásticas como 
resultado de la capacidad de disipación de energIa de la estructura. 

La reserva de resistencia que existe entre el fivel de corte nominal de fluencia Qi-  y 
el corte debido a la primera fluencia significativa Q, se define en términos del Factor de 
Sobrerresistencia 0 como: 

(6-3) 

La sobrerresistencia que presenta la estructura una vez que se ha iniciado el 
comportamiento no lineal de sus elementos obedece a varios factores, entre los cuales se 
pueden mencionar Ia redistribución de las fuerzas internas (denominada redundacia), La 
mayor resistencia de los materiales respecto de los valores nominales de diseño, aumento 
de las tensiones que admite el material en la zona de endurecimiento, 
sobredimensionamiento de vigas y columnas durante la fase de diseflo, requerimientos 
mInimos de esbeltez, el efecto de elementos no estructurales adosados al edificio, aumento 
de la tension admisible de los materiales producto de la aplicación de carga dinámica, 
mayor resistencia de vigas producto de la colaboración de losas de piso, multiples 
combinaciones de carga que podrIan ser más exigentes que las cargas sIsmicas de diseño, 
especialmente en zonas donde predominan las cargas de viento. En el modelo de análisis 
del conjunto de marcos de acero que se ha estudiado, se ha tratado de incorporar los 
principales factores que caracterizan la sobrerresistencia de los marcos, sin embargo, es 
imposible incorporarlos todos debido a la complejidad de las condiciones reales. Es por 
esta razón que el valor real de sobrerresistencia de una estructura obtenido con estudios 
teóricos debe ser validado por medio de estudios empIricos sobre estructuras, idealmente de 
tamaño real, aunque resulta rnuy dificil técnica y económicamente efectuar estos análisis 
sobre estructuras de grandes dimensiones. 

La importancia del factor de sobrerresistencia radica en que permite a la estructura 
sobrevivir cuando ella es sometida a sismos severos que presentan fuertes demandas de 
desplazamiento y corte basal. La importancia de este factor ha sido reconocida por 
destacados académicos investigadores [Bertero, 1994; Popov, 1995; Uang, 1991] y ha sido 
confirmada en numerosas investigaciones. 

El Factor de Modificacián de Respuesta propuesto por este método se define como: 

RQoe/Qp(Qoe/Qf)X(Qf/Qp) =R Q (6-4) 
Basado en el procedimiento seguido por Uribe [Uribe, 1999] para la determinaciOn 
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de los Factores de Modificación de Respuesta para marcos arriostrados excéntricamente, a 
continuación se presentan 5 alternativas para evaluar el Factor de Modificación de 
Respuesta a partir a la comparación del corte basal obtenido por distintos análisis 
efectuados con los marcos. El método básicamente consiste en comparar el máximo corte 
elástico con el corte que origina fluencia en un análisis no lineal, realizados ambos para la 
misma solicitación. El corte elástico se obtiene por medio de un análisis dinámico con 
registros. El corte de fluencia se obtiene por los análisis de capacidad usando pushover y 
sismos escalados. Para tal efecto se estudian 5 alternativas, a partir de las cuales se pueden 
hacer estimaciones de R. 

Alternativa A: 
Compara el Corte Basal Qe obtenido usando análisis modal con el espectro elástico (sin 
reducir) de la norma NCh433 v/s Corte Basal de Primera Fluencia Q, obtenido por medio 
de análisis de carga incremental. 

Alternativa B: 
Compara la Demanda de Corte Basal obtenido por medio de análisis dinámico lineal con 
registros sismicos v/s Capacidad de Corte obtenida por medio de carga incremental. 

Alternativa C: 
Compara la Demanda de Corte Basal obtenido por medio de análisis dinámico lineal con 
registros sismicos v/s Demanda de Corte Basal obtenida por medio de análisis dinámico no 
lineal con registros. 

Alternativa D: 
Compara el Corte Basal Qe obtenido usando análisis modal con el espectro elástico (sin 
reducir) de la norma NCh433 v/s Capacidad de Corte obtenida por medio de Escalamiento 
de Sismos. 

Alternativa E: 
Compara la Maxima Demanda de Corte Basal (por marco) obtenido por medio de análisis 
dinámico lineal con registros sismicos v/s Capacidad de Corte obtenida por medio de carga 
incremental. 

6.2.1 Alternativa A: Análisis Modal Espectral Elástico v/s Capacidad Incremental 

Para efectos de este análisis se define Qe como el corte basal obtenido por medio de 
anãlisis modal usando el espectro elástico de la norma NCh433, sin reducir. Para tal efecto, 
se supone que todos los elementos del marco se comportan elásticamente, ain cuando las 
cargas que se apliquen en el marco excedan los lImites de tensiones admisibles y iiltimas de 
los materiales. El corte basal asI obtenido representa la respuesta elástica del esquema 
mostrado en Ia Figura 6.1. El corte de fluencia global Q -  de la respuesta idealizada se 
obtiene de los resultados del análisis incremental con carga rectangular y triangular. 

Además, a través de esta alternativa, se podrIa estimar la capacidad de los marcos a 
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partir de los resultados un análisis modal espectral elástico, aplicando las relaciones entre 
Qe y Q. Por el método tradicional de análisis modal espectral no se puede conocer Ia real 
capacidad de los marcos por anticipado, ya que eso solamente se puede hacer efectuando un 
análisis no lineal sobre estructura. Las Tablas 6.1 y 6.2 muestran los valores de corte 
Q, Q, asI como los factores R. y 0 obtenidas en base a los resultados del análisis con 
carga rectangular y triangular respectivamente. El valor de R calculado se compara con R* 
y R*corregido, los cuales son los factores de Modificación de Respuesta segün Nch433, 
seg1in se indica en Tabla 3.7, CapItulo 3. 

Tabla 6.1: Factores R,. .0 v R obtenidos con análisis incremental rectanc'ular 
EDIFICIO Qe 

(ton) 
Qf 

(ton) 
Qp R = Qe/Qf T)=QfIQp 

(ton)  

R= R Q R* R*corregido  

4 609 341 252 1,79 1.35 2.42 5,68 6,11 
8 658 375 256 1,75 1,46 2,57 7,52 7,52 
12 761 499 336 1,53 1,49 2,26 8,06 5,64 
16 759 549 344 1,38 1,60 2,21 8.53 5,54 
20 754 583 295 1,29 1,98 2,56 8,79 3,52 

Promedio 1,55 1,58 2.40  

Tabla 6.2: Factores R,,. .0 v R obtenidos con análisis incremental triangular 
ED[FICIO Qe 

(ton) 
Qf 

(ton) 
Qp R = Qe/Qf c2=QfIQp 

(ton)  

R= R n R* R*corregido  

4 609 270 222 2,26 1,22 2.74 5,68 6,11 
8 658 321 234 2,05 1,37 2,81 7.52 7,52 

12 761 407 307 1,87 1,33 2,48 8,06 5,64 
16 759 474 311 1,60 1.52 2,44 8,53 5,54 
20 754 488 255 1,55 1,91 2,96 8,79 3,52 

Promediol 1,87 1 1,47 2,69 1  

A partir del corte basal obtenido usando el espectro elástico de Ia norma se puede 
estimar Ia capacidad teórica del marco dividiendo el corte Qe  por R. El valor de R varIa 
entre 1,79 para el marco de 4 pisos y 1,29 para el marco de 20 pisos, seg6n los resultados 
del análisis con carga rectangular, con un valor medio de 1,55, y entre 2,26 para el marco 
de 4 pisos a 1,55 para el marco de 20 pisos considerando carga triangular, con un valor 
mediode 1,87. 
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La Figura 6.2 muestra Ia relación entre R. R*  v Rcorregido. 
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Figura 6.2: Faclores de Reducción segin análisis con Espectro Elástico y Análisis 
Incremental. 

El factor R mostrado en Ia figura, por definiciOn, corresponde al factor por ci cual se 
debe dividir el corte basal obtenido por análisis con el espectro elástico para encontrar el 
punto en que Ia estructura comienza a comportarse de manera no lineal. El valor de R se 
muestra estabie en todos los marcos y presenta un valor medio cercano a 2,6, por lo tanto, 
Ia capacidad elástica de los marcos se puede estimar como un 38% (1/2,6) del corte segUn 
ci espectro elástico. El valor de R es menor a los factores R*  y  R* corregido de la norma y 
contrasta con ci valor creciente que presenta R*. 

6.2.2 Alternativa B: Demanda dindmica lineal v/s Caru incremental 

A través de esta alternativa se puede establecer una relación entre el nivel de corte 
dernandado durante un sisnio y La capacidad de Ia estructura. Para ello el factor Ru  se 
obtiene de La demanda de corte obtenida por un anáiisis dinámico lineal usando registros 
sIsmicos y se compara con Ia capacidad determinada por el análisis de carga incremental. 
Durante este análisis se supone que Ia estructura permanece en estado clástico. atin cuando 
se superen las tensiones nominales de los materiales. La Tab/a 6.3 muestra Ia demanda 
dinárnica lineal por cada registro. 

Tub/a 6.3: Deiiianda (It,  cork' obteiiulti aor analicis (/inalmco lineal 
EDIFICIO Villa 

(ton) 

Llolleo 
(ton) 

Northridge 
(ton) 

Kobe 
(ton) 

Mexico 
(ton) 

4 494 552 586 622 131 
8 387 595 1135 997 264 

12 426 637 1262 1200 433 
16 363 573 1315 1176 967 

20 457 575 1420 1373 1691 
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Tahia 6.5a: Factor R =De,nandadinthnica lineal / Capacidad con carga triangular 
EDIFICIO Viña L1oI]eo Northridge Kobe Mexico 

4 1,83 2,04 2,17 2,30 0,49 
8 1,21 1,85 3,54 3,11 0.82 

12 1,05 1,57 3.10 2,95 1.06 
16 0,77 1,21 2,77 2,48 2.04 
20 0,94 1,18 2,91 2,81 3.47 

Promedio 1 1.16 1.57 2,90 2,73 1,58 

CapItulo 6: Determinación del Factor de ModiJIcación de Respuesta 

El factor RM  se obtiene como el cuociente entre Ia demanda y Ia capacidad obtenida 
por carga incremental rectangular y triangular. El factor de sobrerresistencia .0 que fue 
obtenido en Ia alternativa A, permite obtener el factor de Reducción R para esta alternativa. 
Los resultados se muestran en las Tab/a 6.4 y 6.5. 

Tabla 6.4a: Factor R = Deinanda dináinica lineal / Capacidad con carga rectangular 
EDIFICIO Viña Llolleo Northridge Kobe Mexico 

4 1,45 1.62 1,72 1,82 0,38 
8 1.03 1.59 3,03 2,66 0,70 
12 0.85 1,28 2,53 2,40 0,87 
16 0166 1,04 2,40 2,14 1,76 
20 0,78 0,99 2,44 2,36 2,90 

Promedio 0,96 1,30 2,42 2,28 1.32 

Tahia 6.4h: Factor R=R. .0 con cara rectancular 
EDIFICIO Viña Llolleo Northridge Kobe Mexico 

4 1,96 2,19 2,32 2,46 0,52 
8 1,51 2,32 4,42 3,88 1,03 
12 1,27 1,90 3.77 3,58 1.29 
16 1,06 1,67 3.83 3,43 2,82 
20 1,55 1,95 4.82 4.66 5.74 

Promedio 1.47 2,01 3.83 3,60 2.28 

Tabla 6.5b: Factor R=R, .0 con cara triangular 
EDIFICIO Viña Llolleo Northridgc Kobe Mexico 

4 2,23 2,49 2.65 2,81 0.59 
8 1.65 2,54 4.84 4,26 1,13 
12 1,39 2,08 4,12 3,92 1,41 
16 1,16 1.84 4,22 3,77 3,10 
20 1.80 2.26 5,59 5,40 6.65 

Promedio 1 1.65 1 2,24 4,28 4,03 2,58 

Las Figuras 6.3 y 6.4 muestran los factores de reducción en función del perlodo y 
se compara con los factores de reducción de Ia NCh433 R* y  R* corregidos. 
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Como se puede observar, tanto con el registro de Viña como de Llolleo el factor se 
va reduciendo con el námero de pisos, es decir, Ia demanda de comportamiento no lineal es 
menor en los marcos de mayor altura, lo cual concuerda con lo observado en los parámetros 
como el desplazamiento de entrepiso y el desplazamiento de techo, que también permiten 
medir Ia demanda inelástica. 

Con el registro de Mexico, Ia demanda dinámica lineal va creciendo al igual que lo 
hace la demanda no lineal en los marcos de mayor altura. Este resultado es concordante 
con los resultados observados anteriormente para este registro y con el hecho que ci 
registro de Mexico tiene pulsos muy largos cercanos a los perlodos propios de edificios 
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más altos. 

El factor de reducción determinado para los registros de Kobe y Northridge presenta 
un comportamiento muy similar entre ellos. El valor de este factor presenta poca variación 
en todos los marcos. 

Respecto de los factores de reducción R* y  R*corregido, nuevamente se observa 
que ellos son mayores que los factores obtenidos por este procedimiento. 

6.2.3 Alternativa C. Demanda dinámica lineal v/s Demanda dinámica no lineal 

La importancia de este factor radica en que se podria hacer una estimación de la 
demanda no lineal de un registro sIsmico a partir de un simple análisis dinámico con 
propiedades lineales de los elementos del marco. Asimismo, este factor es un indicador del 
grado de comportamiento no lineal que demanda un determinado sismo, ya que mientras 
mayor es el factor, mayor es el nivel de corte absorbido por el marco a través de 
comportamiento no lineal. Por el contrario, si el factor es igual a la unidad, significa que el 
marco no presentó comportamiento no lineal durante el sismo y, por lo tanto, siempre se 
mantuvo en el rango elástico. Esta alternativa no necesariamente conduce al factor R, pues 
el sismo no siempre demanda incursion en el rango no lineal, por lo tanto, esta alternativa 
se deja solamente como una prueba. 

La Tabla 6.6(ay b) y Figura 6.5 se muestran los valores de este factor determinados 
de acuerdo al procedimiento antes descrito. El valor de R se calcula considerando la 
sobrerrestencia ) obtenida con carga incremental rectangular. Los resultados usando la 
carga triangular son muy parecidos. Los valores usados para la demanda dinámica no 
lineal están tomados de la Tabla 5.3 (Capitulo 5) 

Tabla 6. 6a: Factor R =Demanda dinámica lineal / Demanda no lineal 
EDIFICIO Viña Llolleo Northride Kobe Mexico 

4 1,56 1.56 1,70 1,53 1,00 
8 1,29 1,81 2,18 2,52 1,00 
12 1.12 1,33 2,23 2,18 1,00 
16 1,01 1,15 2.25 1,97 1,80 
20 1,05 1,26 2,29 2.46 3114 

Proniedio 1,21 1,42 1 2,13 2,13 0,99 

Tabla 6.6b: Factor R=R .0 (con cara recian'ular) 
EDIFICIO Vina Llolleo Northridge Kobe Mexico 

4 2,10 2,11 2,29 2,07 1.35 
8 1,89 2,65 3,19 3,68 1,46 

12 1,66 1,98 3,32 3,25 1,49 
16 1,61 1,84 3.60 3,16 2.88 
20 2,08 2,50 4,53 4,87 6,21 

Promedio 1 1,87 122 3,39 3.40 2,68 
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Figura 6.5: Factores de Reducción segin Análisis Dinámico Lineal 
y Análisis Dinámico no Lineal 

Nuevamente con los registros de Vifla y Llolleo se observa una disminución en Ia 
demanda no lineal a medida que aumenta Ia altura del marco. Ambos registros presentan 
un factor igual en el marco de 4 pisos, sin embargo, en el resto de los marcos el factor 
correspondiente a Llolleo siempre fue mayor. El marco de 8 pisos resulta ser ci más 
solicitado de acuerdo al factor observado con los registros nacionales, lo cual concuerda 
plenamente con Ia maxima demanda de rotaciOn plástica registrada en este marco (ver 
Tabla 5.9, CapItulo.5) y con Ia demanda de desplazamiento de entrepiso (ver Figura 5.18). 

Este procedimiento permite estimar la demanda no lineal de corte basal por medio 
de un análisis lineal elástico de Ia estructura. Por ejemplo, se podrfa estimar Ia demanda 
promedio de corte basal no lineal como un 70% (1/1,42) de Ia demanda obtenida con un 
análisis dinámico lineal elástico. Cabe recordar que estos resultados no son necesariamente 
extensivos a otros tipos de estructuraciones de marco de acero ya que han sido obtenidos en 
base a una geometrIa supuesta para un edificio de marcos. 

Al igual que en las alternativas A y B anteriores, en los factores de reducción R* y 
R*corregido, nuevamente se observa que ellos son mayores que los factores obtenidos por 
este procedimiento. 

6.2.4 Alternativa D: Deinanda dindmica lineal v/s Capacidad por Escalamienlo de 
ReRistro 

Al igual que en Ia Altemativa B, a través de este factor se pretende establecer una 
relación entre el nivel de corte demandado durante un sismo y Ia capacidad de Ia estructura, 
en este caso obtenido por medio de Escalamiento de registros. Se usó el mismo registro 
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escalado para compararlo con Ia demanda dinámica lineal. Son válidos los valores 
indicados en la Tabla 6.3 donde se muestra la demanda dinámica lineal por cada registro. 

La Tab/a 6. 7 indica los valores de la capacidad de corte obtenida por medio de 
escalamiento de registros. 

Tabla 6.7: Capacidad de Cone obtenida por Escalamiento de Re2lstros 
EDIFICIO Villa 

(ton) 
Liollco 
(ton) 

Northridge 
(ton) 

Kobe 
(ton) 
404 

Mexico 
(ton) 

4 368 391 362 384 
8 326 408 490 347 430 

12 473 578 582 593 501 
16 550 600 640 618 543 
20 610 630 670 680 650 

La Tab/a 6.8 indica Factor de Reducción R.  obtenido como el cuociente entre la 
demanda dinámica lineal por registro y la capacidad de corte por escalamiento de registro. 
Los resultados se muestran en la Figura 6.6. 

Tabla 6.8a: Factor R =Demanda Dinámica Lineal/Capacidad de Corte 
(nor Escalamiento de Recistros) 

EDIFICIO Villa 
(ton) 

Llolleo 
(ton) 

Northridge 
(ton) 

Kobe 
(ton) 
1.51 

Mexico 
(ton) 

4 1,65 1,56 1,68 1,59 
8 2,02 1,61 1.34 1,90 1.53 

12 1,61 1,32 1,31 1,28 1,52 
16 1,38 1,27 1,19 1,23 1,40 
20 1,24 1,20 1.13 1,11 1,16 

Tabla 6. 8h: Factor R=R,, £2 (con cara rectanu far) 
EDIFICIO Villa I Llolleo Northridge Kobe Mexico 

4 2.23 2,1 2,27 2,04 2,14 
8 2.95 2.35 1,96 2,77 2,23 
12 2,40 1,96 1,95 1,91 2,26 
16 2.21 2,02 1,90 1,97 2,24 
20 2,45 2.37 2,23 2,20 2,30 

Promedio 2,45 2,16 2.06 2,18 2.23 
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Figura 6.6: Factores de Reducción segzn Análisis Dinámico Lineal 
y Capacidad con Escalamiento de Registro 

Los valores determinados por este procedimiento son menores que los determinados 
por los procedimientos anteriores. El factor de R de ReducciOn de respuesta obtenido por 
este proceso está muy por debajo de los valores de R de Ia NCh433. Conceptualmente, los 
factores R están más relacionados con Ia demanda que con Ia capacidad de Ia estructura. 

6.2.5 Allernativa E. Demanda dinámica lineal Maxima v/s Carja Incremental 

Esta alternativa es una variante de Ia alternativa B anteriormente presentada. Para 
este caso, Ia demanda se toma como el máximo corte basal obtenido con registro dinámico 
para cada marco, ci cual no necesariamente corresponde al mismo para todos los edificios. 
A partir de Ia Tabla 6.3, se puede obtener el máximo corte dinámico lineal y a partir de ello 
se obtiene el factor R que se muestra en Ia Tabla 6.9. 

TahIti 6. 9i: Factor R ('one Dináinico .VIóxinio/('apacidad ('arga Rectangular 
EDIFICIO Qe 

(ton) 
Qf 

(ton) 
R, = Qe/Qf =QfIQp R=R Q 

4 622 341 1,82 1,35 2.47 
8 1135 375 3.03 1.46 4.43 
12 1262 499 2,53 1,49 3.76 
16 1315 549 2,40 1.60 3.82 
20 1691 583 2,90 1,98 5.73 

Promedio 4.04 
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Tab/a 6.9h: Parlor 1?, Cork' Dinai,zico itla.viiiio( a/)acidacl Ca,ga Triangular 
EDIFICIO I Qe 

(ton) 
Qf R'Qe/Qf 

(ton)  

QQfiQp R=R 

4 622 270 2,30 1.22 2.80 
8 1135 321 3,54 1.37 4.85 
12 1262 407 3,10 1,33 4.11 
16 1315 474 2,77 1.52 4.23 
20 1691 488 3.47 1.91 6,63 

Prornedio 4.52 

La Figura 6.7 muestra los resultados obtenidos para R y los compara con los 

factores de Ia norma NCh433. 
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Figura 6.7: Factores de Reducción segán Máximo Cone Dinámico Linealy Análisis 
Incremental 

Por medio de este procedimiento se puede estimar Ia capacidad del marco a carga 
sIsmica escalada amplificando los resultados del análisis dinámico lineal por un factor 
variable entre 1 y 2. 
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6.3 METODO PR OPUES TO 

A continuación se presenta una metodologIa para determinar el Factor de Modificación 
de Respuesta que permita asegurar que el comportamiento sIsmico del marco será adecuado 
desde el punto de vista tanto de la resistencia, como de los desplazamientos, y al mismo 
tiempo permita el diseño de estructuras tan económicas como sea posible, pero que tengan 
un adecuado nivel de seguridad frente al colapso hasta en los movimientos sIsmicos más 
severos. 

A partir de los resultados presentados en el CapItulo 5 sobre Demanda, se observd que 
los desplazamientos obtenidos para este conjunto de marcos son superiores a los estimados 
por la NCh433. Por tal motivo, se propone efectuar una revision al factor R de la norma de 
tal modo de obtener una estimación más ajustada a los desplazamientos "reales" de la 
estructura durante un sismo. 

El factor R de la norma nos Ileva a disefiar la estructura con un determinado nivel de 
resistencia y deformaciones que aseguran un adecuado comportamiento ante sismos 
severos. Sin embargo, no se conoce el nivel de deformaciones de la estructura ante sismos 
de baja y mediana intensidad. Intuitivamente se espera que el edificio tenga menores daños 
pero no se sabe cuantitativamente si el nivel de daflo será el admisible para ese determinado 
sismo. PodrIa ocurrir que la estructura tenga un elevado daño para un sismo de menor 
intensidad, ann cuando pudiera tener buen comportamiento para un sismo severo. En ese 
caso, el comportamiento de la estructura no serla adecuado. El comportamiento de la 
estructura ante sismos de menor intensidad no esté resuelto explicitamente en Ia norma 
actual. 

Por tal motivo, se propone evaluar el comportamiento del marco ante sismos de 
diferente intensidad: baja, mediana y alta intensidad. Los requerimientos de 
desplazamiento y resistencia para un sismo frecuente, de baja intensidad, deben ser 
distintos que para un sismo de gran intensidad. 

De acuerdo a la definición de principios de la norma NCh433, indicados en el 
párrafo 5.1 de la norma, las disposiciones de la norma están orientados a lograr estructuras 
que: 

Resistan sin daños movimientos sismicos de intensidad moderada; 
Limiten los daflos en elementos no estructurales durante sismos de mediana intensidad; 
Aunque presenten daflos, eviten el colapso durante sismos de intensidad 
excepcionalmente severa. 

En esta definición existen dos elementos fundamentales que deben ser determinados 
previamente antes de calcular los factores de Reducción R: 

a) Cuál es el dafio admisible en los elementos no estructurales. Esta definición debe 
necesariamente incorporar el costo asociado a las reparaciones y pérdidas producidas 
por las fallas que se presenten en cada nivel de solicitación. 
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b) Cuándo un sismo puede ser calificado de intensidad moderada, mediana o severa. Es 
decir, identificar para qué sismo se está diseñando y asociarle un espectro de 
aceleraciones a cada uno de ellos. 

Estas son preguntas que no están expilcitamente resueltas en Ia norma y antes de 
definir las cargas de diseño de los edificios se debe definir como queremos que se comporte 
el edificio durante cada uno de los niveles de intensidad de movimiento. Una vez que se 
definan los grados de daño admisibles para cada sismo se puede aplicar el siguiente 
procedimiento para deterrninar el nivel óptimo de carga de diseño a aplicar en Ia estructura 
para que cumpla los requerimientos indicados en La definición de principios de Ia norma. 

La metodologla propuesta es un procedimiento analItico iterativo que consta, 
básicamente de los siguientes pasos: 

Definir las caracterIsticas que permitan clasificar los sismos como de intensidad 
moderada, mediana y severa. 
Definir los niveles de dafio estructural admisibles para cada categorla de sismo, ya sea 
a través de desplazamientos de techo, desplazamientos de entrepiso, rotación plástica 
en las conexiones. Asociar un fivel de costo en cuanto a reparación y pérdidas 
ocasionadas por el daflo. 
Definir niveles de movimiento de piso que tomen en cuenta Ia tolerancia o percepción 
de los seres humanos. Este serIa un parámetro para evaluar el comportamiento del 
edificio. 
Definir niveles de capacidad de corte mInimos que permitan tener un adecuado nivel 
seguridad frente al colapso de La estructura. 
Probar un determinado valor de factor de reducción y aplicarlo al espectro elástico de 
Ia norma para definir las cargas de diseño. 
Probar un determinado R y aplicarlo al espectro elástico que represente a los sismos de 
menor intensidad para obtener cargas de disefio en estas condiciones de servicio. 
Dise?iar un conjunto de marcos de acero de distintas alturas, siguiendo el método 
elástico de tensiones admisibles o el método de rotura. 
Efectuar análisis no Lineales sobre los marcos, determinando capacidad de corte, 
desplazamiento y rotación plástica. 
Efectuar análisis no lineales considerando 3 tipos de sismos: de intensidad moderada, 
mediana y severa. Estos sismos deben representar las caracteristicas de los sismos 
nacionales. Determinar demanda de desplazamientos, demanda de corte y demanda de 
rotación plástica para cada uno de los sismos y para cada edificio. 
Evaluar si Ia demanda de corte es adecuada a Ia capacidad de Ia estructura y si cumple 
los valores de sobrerresistencia mInimos exigidos. 
Evaluar si la demanda de desplazamiento y rotación plástica es adecuada a los valores 
admisibles para cada clase de sismo, es decir, en base al daño observado en el marco 
determinar si Ia estructura cumple los requerimientos mInimos esperados para cada 
clase de sismo. 
Si el comportamiento del marco es satisfactorio con los tres tipos de sismos, el marco 
se califica como adecuado. De lo contrario, se debe repetir el procedimiento ajustando 
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ci diseflo. Si el comportamiento del marco es satisfactorio se puede repetir ci 
procedimiento con el fin de optimizar el diseflo. 

13. Repetir procedimiento con marcos de mayor altura y distinto perlodo hasta completar 
una amplia variedad de estructuras con distintos perlodos. 
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CONCL USIONES 

El objetivo del presente trabajo fue evaluar el comportamiento sIsmico de los 
marcos de acero diseflados segñn los requerimientos de la norma chilena NCh 433. Of.96. 
Para tal efecto se estudió la Capacidad de las estructuras, tanto en deformación como en 
corte basaL. También se estudio la Demanda provocada por la acciOn de sismos 
nacionales y extranjeros. 

En los CapItulos 1 se presentan los criterios de diseflo de los marcos de acero 
segün la norma NCh 433y se los compara con los criterios usados en la norma de diseflo 
industrial NCh 2369 y La norma norteamericana UBC. Dc esta comparación resulta que 
los marcos nacionales de baja altura son más rIgidos que los marcos especiales SMF 
diseflados por el UBC ya que en los marcos nacionales se permite un menor 
desplazamiento de entrepiso y se aplican cargas de diseño mayores. 

En el CapItulo 2 se efectuó una revision de los modos de falla que se presentaron 
durante ci terremoto de Northridge y Kobe, lo cual reveló un comportamiento no dñctil en 
las conexiones viga-columna que no habia sido detectado anteriormente. La falla se 
presentó principalmente por la rotura de la soidadura del ala inferior, las cuales en 
algunos casos se extendieron hacia el interior de la columna. De acuerdo a lo observado 
en los edificios dafiados por el sismo, las conexiones tradicionales no fueron capaces de 
suministrar un adecuado nivel de ductilidad, medido por la rotación plastica de la 
conexión. Se estima que para sismos severos y bajo los estándares de diseflo de la norma 
norteamericana las conexiones deben suministrar al menos 0.030 [rad] en marcos 
especiales y 0.01 [rad] en marcos intermedios. Sin embargo, las pruebas experimentales 
posteriores reveLaron que un alto porcentaje de las conexiones disefladas de acuerdo a la 
práctica tradicional, previa a Northridge, tenian capacidad de rotaciOn pLástica menor a 
0.01[rad]. Posteriormente, se realizO un programa de investigación para mejorar ci 
comportamiento de las conexiones. Estas conexiones refuerzan la union viga-coLumna de 
los marcos y son capaces de suministrar rotaciones piásticas que varlan entre 0.025 [rad] 
a 0.07[rad]. 

En el CapItulo 3 se presentO el diseflo elástico de los marcos. Los resultados 
indican que los criterios de diseflo de la actual norma NCh 433. Of. 96 hacen que ci 
diseflo de las estructuras de marco de acero quede controlado principalmente por el 
requerimiento de desplazamiento en lugar del requerimiento de resistencia a corte basal. 
Esto provoca que los elementos resistentes del marco resuLten con dimensiones mayores a 
las requeridas por la condición de resistencia. 

Durante la fase de disefio de los marcos, se determinO que el cuociente Corte 
Basal/Peso Sismico resuitante del análisis dinámico va decreciendo en la medida que 
aumenta la altura de los marcos. En ci marco de 4 pisos, el corte modal espectral resuitó 
ser un 18% del peso sIsmico, excediendo el corte máximo de diseño segán norma 
(16.8%), por lo cuaL se aplicO un factor de reducción al corte para acotarlo al valor 
máximo. En el marco de 8 pisos, ci corte modal espectral resultó ser 7.7% del peso 
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sIsmico. En los marcos de mayor altura, el corte modal resultó menor al corte mInimo, 
por 10 cual se ampiificó ci espectro para diseflar seguin el corte basal mInimo (6.6%). 

De acuerdo a los resultados de diseño se encontró que el perlodo de los marcos de 
acero, diseflados segñn NCh.433 se puede estimar en función de la altura del edificio 
como: 

T = 0.17 h °6  con h[m] y T[seg] 

Esta relación permitirla estimar rápidamente el perlodo de marcos de acero de 
similares caracteristicas a los diseflados para este estudio. 

En ci CapItulo 4 de este trabajo se estudió la Capacidad de los marcos, tanto en 
Corte Basal como en Desplazamientos. La Capacidad de los marcos fue evaluada por 
medio de los siguientes métodos: 

• Anáiisis con Carga Incremental Estática (denominado pushover) 
• Análisis con registros nacionales escalados (aumento de amplitudes manteniendo 

sin modificar el contenido de frecuencias). 

Otra altemativa que podria usarse para estimar la Capacidad seria usar terremotos 
registrados que sean claramente destructivos. Este seria el caso de los sismos de 
Northridge y Kobe ya que con elios se produjo el colapso en los marcos 4 y 8 pisos. 

Una de las desventajas que se observó del análisis incremental es que ellos no 
permiten determinar ci grado de seguridad que tiene la estructura frente a un sismo 
determinado. Sin embargo, ci mecanismo de escalar registros, usado en esta 
investigaciOn, entrega una herramienta para determinar ci potencial de daño que 
representa un registro sIsmico para una determinada estructura y de cuan cerca se 
encuentra un sismo de provocar la falla en Ia estructura. El método es válido para estimar 
la capacidad aün cuando al escalar el registro se está aplicando una solicitación sismica 
que no es real. Probabiemente se puedan alcanzar similares resultados modificando el 
contenido de frecuencias del sismo, en lugar de simplemente escalar ci registro dinámico. 
Tanto ci contenido de frecuencia como la aceleraciOn del sismo determinan ci grado de 
dafio en la estructura. 

El escalamiento de registro es un parámetro que dana una idea aproximada de la 
potencialidad de un registro para lievar al colapso a una estructura. El anáiisis dinámico 
con escalamiento de registro rcvela, por ejemplo, que se debe aumcntar en un 60% las 
aceleraciones del registro de LLolleo para llcvar al marco de 4 pisos a desplazamientos 
que causen el colapso de Ia estructura. 

En los marcos de mayor altura ci factor de escalamiento determinado por ci 
anáiisis dinámico resultó aün mayor, lo cual está indicando la gran resistencia de los 
marcos de acero ante sismos como los que se producen en el pals y también que los 
edificios más sensibles de daflo debido a los sismos nacionales son los de menor altura. 
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Lo mismo ocurre con los terremotos extranjeros, a excepción de Mexico, en el 
cual a medida que aurnenta la altura de edificio menor es el factor de escalamiento que se 
debe aplicar para producir el colapso. En este caso, ci contenido de frecuencias fue más 
importante que la aceieración del registro. El terremoto de Mexico, dado el contenido de 
frecuencias bajas, afecta mayoritariamente a edificios de perlodos de 2 [seg.] o más. 

En algunos edificios (4 y 8 pisos), se observó que los registros de Kobe y 
Northridge no requieren ser amplificados para producir ci colapso en la estructura, ya que 
por si solos son capaces de producir el colapso en la estructura. 

En el análisis de pushover se incorporó el criterio de falla de las conexiones viga-
columna soidada observado en los terremotos de Northridge y Kobe, donde se 
presentaron failas con relativamente poca capacidad de rotación plástica en sus 
conexiones. Se adoptó conservadoramente como capacidad admisibie de rotación 
plastica el valor de 0.01 [rad], lo cual corresponde a la capacidad observada en ensayos de 
conexiones sin detallamiento especial. Durante el anáiisis de pushover se identificó ci 
corte basal y ci desplazamiento de techo en ci cual se aicanzó esta capacidad de rotación, 
lo cual corresponderla a la Capacidad de los marcos con limitada capacidad de rotación 
de sus conexiones. El análisis pushover continuó hasta producir ci colapso incipiente de 
los marcos y se determinO la demanda maxima de ductilidad en las conexiones, como si 
fueran conexiones de marcos dUctiles con conexiones capaces de suministrar toda la 
demanda de rotación piástica requerida. 

Los resuitados de este análisis indican que los marcos son capaces de suministrar 
entre 3 a 5 veces ci corte de diseflo de los marcos. Además, la capacidad de corte 
basal/Peso sIsmico de los marcos va disminuyendo en la medida que aumenta la altura de 
los marcos. Por ejemplo, en ci marco de 4 pisos, la relación entre ci corte basal/Peso 
Sismico varió entre Q/W=0.63 a 0.49, con carga rectangular y triangular respectivamente, 
mientras que en ci marco de 20 pisos se obtuvo Q/W0.19 y 0.16 para las mismas 
condiciones. 

Otro aspecto interesante de destacar es que ci ilmite nominal de capacidad de 
rotaciOn plástica, no afectarla significativamente la capacidad de corte de la estructura, ya 
que cuando se alcanzó la capacidad de rotación plástica de 0.01[rad], la estructura ya se 
cncuentra con su capacidad de corte basal muy cercana al máximo. 

El limite nominal de rotación piástica si afectó la capacidad de dcformación y 
disipación de cncrgia del marco, ya que la faila prcmatura le impide al marco alcanzar 
grandes desplazamientos, con mayor comportamiento no lineal en sus conexiones. 

Por lo anterior, la capacidad de corte de un marco sin detallamiento de sus 
conexiones es similar a la de un marco con conexiones modificadas, sin embargo, ci uso 
de conexiones modificadas permite alcanzar mayores deformaciones, con o sin 
forrnaciOn de un mecanisino de colapso. 
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Durante los análisis de pushover, el comportamiento no lineal de los marcos 
siempre se inició con la fluencia de las columnas de La base. Cuando esto ocurre, se 
produce una importante disminución de rigidez en la estructura., especialmente en los 
marcos de menor altura., en los cuales, la rigidez de las columnas representa una 
importante fracción de la resistencia total al corte. En los marcos de mayor altura, ci 
cambio de rigidez debido a la fluencia en La base de las columnas prácticamente no se 
nota debido a que las conexiones viga-coLumna del resto del edificio aportan La mayor 
parte de la rigidez del marco. 

De acuerdo a lo anterior, la resistencia a flexo compresión de las columnas de la 
base resulta detenninante en la capacidad de corte basal en los marcos de menor altura. 
Esto se e\idencia en que posteriormente a La primera falia en las columnas, todos los 
marcos experimentaron una significativa pérdida de rigidez, con ci consiguiente aumento 
en las deformaciones laterales y la progresiva formación de rOtulas plásticas en los 
extremos más solicitados de las vigas de piso 

Dentro de los parámetros que se estudiaron en el CapItulo 4, se encuentra la 
relaciOn entre ci corte de Primera Fluencia y el Corte Ultimo, Qç/QU,  el cual indica cuanto 
de la resistencia a corte basal ültima se produce durante la etapa elástica, antes del inicio 
de la primera fluencia en el marco. De acuerdo a los resultados, la reiación Qp!QU  es 
mayor en los marcos de menor altura, lo cual indica que en los marcos de menor altura la 
resistencia al corte se debe en mayor medida a la resistencia de los elementos en esta 
elástico, y en menor grado a la resistencia que son capaces de suministrar la conexiones 
viga-colunina en la etapa no lineal. En ci marco de 4 pisos se tiene Qp/QU = 0.68, es 
decir, un 68% de la resistencia a corte se produce antes del inicio de la fluencia y un 32% 
es aportado por el marco en estado no lineal. A medida que ci marco crece en altura, este 
cuociente es menor. En ci marco de 20 pisos, esta relación llega a QIQ=0.48 por lo cual 
sobre un 50% de la resistencia a corte se produce cuando ci marco ya presenta 
comportamiento no lineal en sus conexiones. 

La Capacidad de Desplazamientos de los marcos estudiados se presenta un amplio 
rango de variación. La deformación de techo de los marcos donde controió la capacidad 
nominal de rotaciOn plástica estuvo entre 4 a 9.5 veces ci dcspiazamiento de diseflo 
(marcos de 20 y 12 pisos respectivamente). En los mismos marcos, pero en condición de 
colapso incipiente, se llegó a una capacidad de desplazamientos entre 7 a 13 veces ci 
desplazamiento de diseño. 

Los mayores desplazainientos de entrepiso se producen en los pisos 1 y 2, 
especialmente en los marcos de mayor altura. EL valor mInimo se produce en el marco de 
4 pisos donde se produce una deformación de entrepiso de 1.1% cuando el marco aicanza 
ci colapso. El valor máximo se produce en ci marco de 20 pisos, donde se llega a un 
despLazamiento de entrepiso de 3.4%. 

Respecto de la rotación plástica de las conexiones aicanzada al momento del 
colapso, se observó que va en aumento a medida que el marco crece en altura. Este valor 

157 



CONCLUSIONES 

mide la capacidad de rotación plástica que deben tener las conexiones para que el marco 
ilegue a desarrollar toda su capacidad previa a la formación del mecanismo de colapso. 
La minima rotación se produce en el marco de 4 pisos, donde se midió 0.007 [rad] en la 
condición de colapso incipiente. El valor máximo se produce en ci marco de 20 pisos, 
donde se midió 0.037 [rad]. A decir de estos resultados, el marco de 4 pisos podrIa ser 
diseñado teóricamente con conexiones tradicionales que no requieren desarrollar altos 
valores de ductilidad. Por ejemplo, bastaria con una conexiOn que permita suministrar 
0.01[rad] de rotaciOn plastica para que el marco pueda desarrollar toda su capacidad. Sin 
embargo, ci marco de 20 pisos, necesita ser diseñado con conexiones modificadas que 
permitan desarrollar rotaciones plasticas mayores a 0.03 7[rad] para que el marco pueda 
desarrollar toda su capacidad. En este ültimo caso, para que ci marco presente una falla 
düctil debe ser diseflado con conexiones mejoradas. 

Para estudiar la Demanda de los sismos sobre Los marcos de acero se efectuaron 
análisis no lineal con registros de terremotos reales. Los resultados de estos análisis se 
presentaron en ci CapItulo 5. 

Dc acuerdo al análisis, ninguno de los marcos falló producto de los registros 
nacionales de LLoileo y Vifla. Las caracterIsticas de los sismos nacionales. unido a los 
requerimientos de diseño de la norma NCh4330f.96 provocan que los edificios tengan un 
adecuado nivel de seguridad contra ci colapso. Sin embargo, la demanda de 
desplazamientos laterales y desplazamientos de entrepiso en Los marcos estudiados 
supera, en la mayorIa de los casos, los valores especificados por la norma. Esta excesiva 
deformación también afectarla a los elementos no estructurales soportados por la 
estructura resistente. 

Dc acuerdo al análisis de la Demanda de Desplazamientos, la NCh433 Of. 96 
subestima la deformaciOn de los marcos de acero en la condición extrema de un sismo 
destructor, especialmente en los marcos de menor altura. Los desplazamientos medidos 
en Los marcos de 4, 8 y 12 pisos resultaron ser el doble de lo estimado por la norma de 
diseflo nacional. En los marcos de mayor altura, la norma entrega mejores resultados ya 
que la estimación concuerda con los resultados obtenidos del análisis de los marcos. 

El criterio de la norma de amplificar en (R*I3)  los desplazamientos de diseflo 
parece adecuado para edificios de marco cuyos periodos son mayores o iguales a 1.8 seg. 
Para edificios de menor periodo, el factor de amplificación de la norma puede liegar a ser 
inseguro en un 100%. Parece conveniente revisar la recomendaciOn de norma chilena 
para estos edificios (bajos). El criterio del UBC 1997 que estima ci desplazamiento 
máximo de Respuesta Ineiástica como 0.7 R As  da valores más cercanos a los que predice 
ci antlisis. por lo que parece mãs adecuado que ci R*/3 Asde laNCh. 433. 

El análisis no lineal realizado en los marcos de estudio, confirma que la Demanda 
de rotación plástica se concentra en las columnas de apoyo y en las vigas de los primeros 
pisos. 
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El daño en las conexiones viga-colunma de los marcos rigidos se puede medir por 
ci nivel de demanda de rotación plástica en las uniones. La mayor demanda de rotación 
phistica se produjo en ci marco de 8 pisos con el registro de Llol!eo donde se alcanzó un 
máximo de 0,005(rad). En los marcos de mayor aitura la demanda de rotación plastica 
fue menor en los puntos en que se formaron rótulas plásticas. 

En todos los marcos analizados se registró un importante porcentaje de 
conexiones que tuvieron comportamiento no lineal al ser solicitadas por los registros de 
Vifla y LLoileo (80% de conexiones plastificadas en los marcos de 4 a 12 pisos y 50% en 
los marcos de 16 a 20 pisos). Sin embargo, dado que la rotación plástica fue menor o 
igual a 0.005 rad, se espera que ci dano en ellas sea menor. 

De acuerdo al nivel de demanda de rotaciones plásticas exhibidos por los marcos 
con los registros de Vifla y LLolleo, bastarIa que ellos cumplieran los requerimientos para 
marcos calificados como Intermedios segün las disposiciones sismorresistentes AISC 
para conseguir un diseño adecuado. En otras palabras, para alcanzar una capacidad de 
rotación plástica suficiente para la demanda de los terremotos chilenos, todos los edificios 
deberlan diseñarse como intermedios segün UBC debido a que la maxima rotaciOn 
plãstica requerida fue de solo 0.005 rad. 

Los registros nacionales difieren de los registros de Northridge y Kobe en 
destructividad, resultando en estos ültimos requerimientos de rotación plástica 
notablemente mayores, Ilevando a las estructuras de 4 y 8 pisos a formar un mecanismo 
de colapso. 

Es poco probable que registros como Northridge, Kobe y Mexico pudieran ocurrir 
en Chile, debido a la naturaleza subductiva de los sismos nacionales. En consecuencia, y 
a la luz de estos análisis, se podrIa concluir que los edificios de marco de acero resultan 
seguros desde ci punto de vista de la resistencia a corte para los sismos nacionales de 
subducción utilizados. 

No obstante lo anterior, la demanda de desplazamientos en los edificios de baja 
altura excediô las deformaciones estimadas por la norma chilena en todos los registros 
utilizados. 

Es dificil sacar conclusiones definitivas de este trabajo ya que solamente abarca un 
espectro muy limitado de marcos con una geometrIa regular en p1anta, sin embargo, se 
recomienda adoptar el uso de conexiones caiificadas para marcos de acero por ci simple 
hecho de tratarse de un pals sIsmico, hasta que estudios mãs detallados, tanto de demanda 
como de capacidad demuestren lo contrario. 

Finaimente, ci cumplimiento de los requerimientos de la NCh. 433 está orientado 
a tener buen comportamiento durante un sismo severo, sin embargo, nada se dice acerca 
del comportamiento esperado en un sismo de menor intensidad, donde se espera que la 
estructura no tenga demasiados daños. 
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Un tema que la norma no permite verificar es el comportamiento de los marcos de 
acero ante sismos de menor intensidad pero más frecuentes. Es importante estudiar el 
nivel de daños con cargas de servicio y verificar los estados Ilmites de deformaciones de 
los elementos no estructurales soportados por la estructura. Pat-a tal efecto previamente 
se debe responder una serie de preguntas, tales como: cual es el sismo que se va a emplear 
y cuál es el nivel deformaciones contra las cuales se va comparar el desempeño del 
marco. Aün cuando existe bastante trabajo efectuado en esa dirección, todavIa queda 
mucho por hacer antes de incorporar nuevos requerimientos a la norma. 

En la evaluación del desempeflo del marco debe necesariamente incorporarse el 
costo asociado a las reparaciones y pérdidas producidas por las fallas que se presenten en 
cada nivel de solicitación considerado. 
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Anexo A: Diagramas de (orte y Desplazamienlo 

A. I ANALISIS DINAMICO EDIFICIO 4 PISOS 
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Figura A. 1.2: Desplazainiento de techo v/s tiempo 



Anexo A: Diagramas de Corley Desplazamiento 

EDIFICIO DE 4 PISOS 
REGISTRO DE LLOLLEO NIOE 

0,80 
Qrrøx = 353 (TON) CARGA RECTANGULA 

0,60 Q/W-00 
0-368 (TON) 

040 CARGA TRIANGULA 
Q289 (TON) 

0,20 ' Dnx= 9,7 (CM) 
/ 

0,00. 

-: 5 -15 -5 / 5 15 25 

-0,40 

-0,60 

0,80 

DESPLAZAMIENTO (CM) 

Figura A. 1.3: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamienlo 
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Figura A. 1.5: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 
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Figura A. 1.7: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 
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Figura A. 1.9: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de cortey Desplazamiento 

A.2 ANAL ISIS DINAMICO EDIFIIO 8 PISOS 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 8 

Figura A.2.3: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 
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Anexo A: Diagramas de Corley Desplazamiento 
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Figura A.2. 7: Carte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Corley Desplazamiento 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 8 
REGISTRO DE MEXICO 

0 
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U, 
U, 
0 U, LU 
a. 
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Figura 4.2.9: Corte basal v/s Desplazarniento de techo 

DESPLAZAMIENTO DE PISO 8 
REGISTRO DE MEXICO 

50 

40 

30 

20 
C., 

10 
z uJ 

-10 
IL 
to 

-20 

-30 

-40 

-50 

D max = 12,2 (CM) 

U 

10 20 30 40 50 63 

TIEMPO (SEG) 

Figura 4.2.10: Desplazarniento de techo v/s tiempo. 
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Anexo A: Diagramas de Corley Desplazamiento 

A.3 ANALISIS DINAMICO EDIFICIO 12 PISOS 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 12 
REGISTRO DE VIA S20W 

036 
CARGA RECTANGULAR 

030 0=522 (TON) 
Qmax 382 (TON) 

025 
Q/W=0,21 

020 
CARGA TRIANGULAR 

Dmax 25,1(CM) 015 • 0-426 (TON) 

0,10 

0,05 

0,00" 

- 0 -70 -60 -50 -40 -30 -20 -1. 10 20 30 40 50 60 70 

0,15 

-0,20 

-0,25 

-0,30 

0.36 
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Figura A.3. 1: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.3.2: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 12 

REGISTRO DE LLOLLEO NIOE 

-U,5O 
CARGA RECTANGULAR 

Dmax =25,8 (CM) 0,30 0522 (TON) 

Qmax = 479 (TON) 0,25 

Q/W=0,26 0,20 //" RGA TRIANGULAR 

0,15 O=426(TON) 

0,10 

0,0 

-70 -60 -50 -40 -30 -20 10 20 30 40 50 60 70 

-0,30 
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Figura A.3.3: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Coney Desplazamiento 

CORTE BASAL vls DESPLAZAMIENTO DE PISO 12 

REGISTRO DE NORTHRIDGE 

CARGA RECTANGULAR 
0,30 0=522 (TON) 

Dmax =42,7 (CM) 
0,25 

Qmax = 566 (TON) 0.20 • CARGA TRIANGULAR 
Q1W=0,31 

0,15 0=426 (TON) 

0,10 

0,05 

0,00 
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Figura A.3.5: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.3. 6: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 12 
REGISTRO DE KOBE 

u"jp 
CARGA RECTANGULAR 

0,30 0=522 (TON) 
Dnx =32,1 (CM) 

0,25 

Qmax = 550 (TON) 0,20 • 
Q/1N=0,30 CARGA TRIANGULAR 

0,15 0=426 (TON) 

0,10
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0,05 

400. 

0 -70 -60 -50 -40 -30 -20 0 10 20 30 40 50 60 70 

.10 
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Figura A.3. 7: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.3.8: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Cork y Desplazamiento 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 12 
REGISTRO DE MEXICO 
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Figura A.3. 9: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.3. 10: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

A.4 ANALISIS DINAMICO EDIFICIO 16 PISOS 

CORTE BASAL v/s DESPLAZAMIENTO DE PISO 16 

REGISTRO DE VIA S20W 

Dmax =22 2'CM' CARGA RECTANGULAR 

0,25 0=568 (TON) 

Qmax = 361 (TON) 0/
20 - 

0 CARGATRJANGULAR 

05. 
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Figura A.4.1: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagromas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL vis DESPLAZAMIENTO DE PISO 16 
REGISTRO DE LLOLLEO NIOE 
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Figura A.4.3: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.4.4: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagranias de Corley Desplazamiento 
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Figura A.4. 5: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL vls DESPLAZAMIENTO DE PISO 16 

REGISTRO DE KOBE 

U',ju 
CARGA RECTANGULAR 

Omax = 47,1(CM) 0,25 0=568 (TON) 

Qmax = 596 (TON) 
0,20 

QIW=0,24 

0,15 CARGA TRIANGULAR 
0=494 (TON) 
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0.00 
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Figura A.4. 7: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A. 4.8: Desplazamiento de (echo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

CORTE BASAL vls DESPLAZAMIENTO DE PISO 16 
REGISTRO DE MEXICO 

CARGA RECTANGULAR 

025 0=568 (TON) 

020 
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/ 0=494 (TON) 

00/ 

-100 -80 -60 -40 -20 / 20 40 60 80 100 1 C 

RI 

/15 

-020 

-025 

DESPLAZAMIENTO (CM) 

Figura A.4. 9: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.4.10: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de ('orte y Desplazamiento 

A.5 ANAL ISIS DINAMICO EDIFIGO 20 PISOS 

EDIFICIO DE 20 PISOS 
REGISTRO DE VIA S20W 
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0,20 
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Figura A.5. 1: Cone basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A.5.2: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Corte y Desplazamiento 

EDIFICIO DE 20 PISOS 
REGISTRO DE LLOLLEO NIQE 
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Figiira A.5.3: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Anexo A: Diagramas de Cortey Desplazamiento 

EDIFICIO DE 20 PISOS 
REGISTRO DE NORTHRIDGE 

CARGA RECTANGULAR 
Dmax= 50,8 (CM) Q09 (TON) 
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Figura A.5.5: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A. 5.6: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Correy Desplazamiento 

EDIFICIO DE 20 PISOS 
REGISTRO DE KOBE 

updb 

Qnx 558 (TON) 
CARGA RECTANGULAR 

0,20 
Q=609 (TON)  

QfW=0,18 
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01 ,  /1 
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Figura A.5. 7: Corte basal v/s Desplazamiento de techo 
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Figura A. 5.8: Desplazamiento de techo v/s tiempo 
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Anexo A: Diagramas de Coiley Desplazamiento 

EDIFICIO DE 20 PISOS 
REGISTRO DE MEXICO 

025 
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Figura A. 5.9: Corte basal v/s Desplazamiento de (echo 
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Anexo B: Rotaciones Plásticas 

B.1 ROTA ClONES PLASTICAS EDIFIGO 4 PISOS 

Figura B. 1.1: Rótulas plásticas Viña 
9p1as = 0,001(rad) 

Figura B.1.2: Rótulasplásticas Lloileo 
6plas = 0,003(rad) 

Figura B.1.3: Rótulasplásticas 
North ridge 

9p1as = 0,008(rad) 

Figura B.1.4: Rotacionesplásticas Kobe 
6p1as = 0,013(rad) 

Figura B.1.5: Rótulasplásticas Mexico 
6p1as = 0,000(rad) 
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Figura B.2.1: Rótulas plásticas Viña 
Oplas = 0,004 (rad) 

Figura B.2.2: Rótulasplásticas LLolleo 
6p!as = 0,005 (rad) 

Figura B.2.3: Rótulas plásticas 
North ridge 

Oplas = 0,010 (rad) 

Figura B.2. 4: Rótulas plásticas Kobe 
Oplas = 0,009 (rad) 

Anexo B: Rotaciones Plásticas 

B.2 ROTA ClONES PLASTICAS EDIFICIO 8 PISOS 

Figura B.2.5: Rótulas plásticas Mexico 
Oplas = 0,000 (rad) 
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Anexo B: Rotaciones Plásticas 

B.3 ROTA ClONES PLASTICAS EDIFICIO 12 PISOS 

Figura B.3.1: Rótulas plásticas Viña 
9p1as = 0,004 (rad) 

Figura B.3.2: Rótulasplásticas LLolJeo 
6p1as = 0,004 (rad) 

Figura B.3.4: Rótulas plásticas Kobe 
6plas = 0,00 7 (rad) 

Figura B.3.3: Rótulas plásticas 
North ridge 

Oplas = 0,009 (rad) 
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Anexo B: Rotaciones Plásficas 

Figura B. 3.5: Rótulas plásticas Mexico 
6plas = 0,001 (rad) 

B.4 ROTA ClONES PLASTICAS EDIFICIO 16 PISOS 

Figura B.4.1: Rótulas plásticas Viña Figura B.4.2: Rótulas plásticas LLolleo 
6p1as = 0,001 (rad) 6plas = 0,004 (rad) 
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Anexo B: Rotaciones Plásticas 

Figura B.'L3: Rótu!as piásticas 
North ridge 

Oplas = 0,009 (rad) 

Figura B.4.4: Rótulas plásticas Kobe 
6p1as = 0,009 (rad) 

Figura B.4.5: Rdtulas plásticas Mexico 
6plas = 0,009 (rad) 
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Anexo B: Rotaciones Pldsticas 

B. 5 ROTA ClONES PLASTICAS EDIFICIO 20 PISOS 

Figura B.5.1: Rótulas plásticas Viña 
Oplas = 0,005 (rad) 

p 44 *4 44 

Figura B.5.3: Rótulasplásticas 
No,t/iridge 

Oplas = 0,009 (rad) 

xxxi 

Figura B.5.2: Rótulas plásticas LLolleo 
Oplas = 0,004 (rad) 

Figura B.5.4: Rótulas plásticas Kobe 
Oplas = 0,008 (rad) 



Anexo B: Rotaciones Plasticas 

Figura B. 5.5: Rótulas plásticas Mexico 
6p1as = 0,007 (rad) 
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Anexo C: Coinparación Sistemas Estructurales de Marco 

ANEXO C. COMPARI4 CION SISTEMAS ESTR UCTURALES DE MARCO 

Este Anexo presenta una comparación entre los sistemas estructurales de marco 
arriostrado concéntrico, excéntrico y de momento de acuerdo a los resultados obtenidos en 
un proyecto de investigación efectuado en la Universidad Santa Maria [Arriaza, 1999; 
Uribe.1999; Cornejo, 2003]. En estos trabajos se estudió el comportamiento sIsmico de un 
conjunto de marcos de acero diseflados segiin los requerimientos de la NCh433.0196. Los 
marcos son de distinta altura y de similar forma en planta, y fueron sometidos a los 
registros sIsrnicos de Llolleo, Viña, Northridge. Kobe y Mexico. El objetivo de ellos fue 
determinar la capacidad y demanda de corte, junto con la capacidad y demanda de 
desplazamientos de los edificios. La demanda se determinó efectuando análisis con los 
registros indicados y Ia capacidad se determinó usando análisis de carga incremental. A 
continuación se presentan los resultados de tales investigaciones. 

C.1 DEMANDA Y CAPACIDAD DE CORTE 

C. 1.1 Marcos Arriostrados Concéntricos 

Las Tablas C. 1 y C. 2 muestran Ia Capacidad y Demanda de Corte en marcos arriostrados 
concéntricos estudiados por Uribe (marcos de 8, 16, 24 y 32 pisos). La Figura C.] grafica 
la relación entre la Capacidad y Demanda de Corte, las cuales están expresadas en relación 
al peso sismico del edificio. 

Tabla C.]: Cavacidad Marcos Arriosirados Concéniricos (8, 16,24 y 32 pisos,) 
No. 

PISOS 

RECTANGULAR 

(Q/W)% 

TRIANGULAR 

(Q/W)% 

8 12.5 11.4 
16 11.6 10.6 
24 19.4 15.4 
32 18.4 15.7 

Tabla C2: Demanda Alarcos Arriosirados Concéniricos (8, 16, 24 1' 32 pisos) 
No. 

PISOS 

T 

(seg) 

V11SA 

(Q/\%')% 

LLOLLEO 

(Q/\\)% 

NORTh. 

(Q/W)% 

KOI3E 

(Q/W)% 

MEXICo 

(Q/W)% 

8 0,6 8.7 8,0 12,0 11,0 11.1 

16 1,.9 5.0 7,5 11.6 103 8.6 
24 ...1,66 5,2 113 1 20.2 15,4 15.4 
32 ..1_ 4.7 10,0 1 17.3 123 11.4 
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Ane,xo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

0,00! 
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 

PERIODO (SEG) 

Figura C.1: Demanda v/s Capacidaden Marcos Concéntricos (8, 16, 24y 32pis0s) 
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Anexo C: Comparación Sisie,nas Estructurales de Marco 

C. 1.2 Marcos Arriostrados Excéntricos 

Las Tablas C.3 y C.4 muestran Ia Capacidad y Demanda de Corte en marcos arriostrados 
excéntricos estudiados por Arriaza (marcos de 4, 8, 16, 24 y 32 pisos) y Cornejo (marcos de 
3 y 6 pisos). La Figura C. 2 grafica Ia relación entre Ia Capacidad y Demanda de Corte, las 
cuales están expresadas en re!ación al peso sIsmico del edificio. 

Tab/a C.3a: Ca )acuiad Iarcos Arriosirados Excéntricos (4, 8. 16, 24 y 32 pisos) 
No. 

I'ISOS 

REC1'ANGULAR 

(QIW)% 

TRIANGUlAR 

(Qf%%)% 

4 39.7 37.8 
8 35.7 32.2 

16 17,9 15 
24 13.9 9.8 
32 16.1 13.7 

Tab/a C.3b: Capacidad Marcus Arriostrados Excciiiricos (3 y 6pisos) 
No. 

PISOS 

RECTANGULAR 

(Q/W)% 

TRIANGU L R 

(Q/W)% 

3 49.4 44.5 
6 28.2 22.0 

Tab/a G.4a: Demanda Marcus Arriostrados Excéniricos (4, 8, 16, 24y32pisos) 
No. 

PISOS 

T 

(seg) 

VlA 

(QA%')% 

LLOLLE() 

(Q/W)% 

NORTH. 

(Q/W)% 

KOBE 

(Q/W)% 

MEXICO 

(QIW)% 

4 .02.. 9.2 37.2 37.5 40,1 4,5 

8 .4 30.3 29.8 31.9 32.6 11.6 
16 j 8 8.4 16.5 15,9 8.2 
24 1A7.. 4.5 7.5 12.5 11.2 10.3 
32 .248 2.6 4.3 10.3 4.07 11,7 

Tab/a C.4b: Demanda .'Iarcos Excéniricos (3 y 6 pisos) 
No. 

PISOS 

1' 

(seg) 

VIA 

(Q/\V)U/o  

LLOLLEO 

(QIW)% 

NOR'I'lI. 

(QA)% 

KOBE 

(Q!W')% 

3 0.45 35.0 43.0 48.0 51.0 

6 0.72 6,5 28 28.2 28.1 
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Anexo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

C.1.3 Marcos de Momento 

Las Tab/as C.5 y C.6 muestra Ia Capacidad y Demanda de Corte en marcos de momento 

estudiados en este trabajo (marcos de 4, 8, 12, 16 y 20 pisos) y Cornejo (marcos de 3 y 6 

pisos). La Figura C.3 grafica Ia relación entre la Capacidad y Demanda de Corte. 

Tab/a C.5u: Capaciclad Marcos de Momento (4, 8. 12, I6y 20 pisos) 
No. 

PISOS 

RECT.kNGULAR 

(QIW)% 

IRIANGULAR 

(Q/W)% 

4 0.63 0.49 
8 033 0.27 
12 0,28 0.23 
16 0.23 0.20 
20 019 0,16 

Tab/a C. 5b: Capcicidad Marcos de Momento (3 y 6 pisos) 
No. 

I'ISOS 

RECTANGILAR 

(QIW)% 

TRIANGULAR 

(Q/W)% 

3 30.0 27.0 
6 17.0 14.5 

Tab/a G.6a: Demanda Marcos de Momento (4, 8, 12, 16y 20 pisos) 
No. 

PISOS 

T 

(seg) 

VUA 

(Q/W)% 

LLOLLEO 

(Q/W)% 

NORTH. 

(QIW)% 

KOBE 

(Q/W)% 

MEXICO 

(QAV)% 

4 ..01 0.54 0.60 0.59 0.69 0.22 
8 1,20 0,25 0.27 0,43 0,33 0.22 

12 1,48 0.21 0.26 0.31 0.30 0.23 
16 1.29 0.14 1 0,20 0.23 0.24 0.21 
20 2.00 0,14 1 0.14 0.20 0.18 0.17 

Tab/a C.6b: Demanda Marcos de Momento (3 i 6 pisos) 
No. 

PISOS 

1 

(seg) 

VINA 

(Q/W')% 

LLOLI.EO 

(Q/%V)% 

NORTh. 

(Q/W')% 

KOBE 

(Q/W)% 

3 0.90 16.5 22.5 26.5 28.0 
6 1.51 14,0 17.5 15.5 16.5 
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Figura C.3a: Demanda v/s Capacidad en Marcos de Momento (4, 8, 12, 16 y 20pisos) 
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Figura C.3b: Demanda v/s Capacidad en Marcos de Momento (3 y 6pi. os) 
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Anexo C. Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

Las Figuras C.4 y C.5 grafica la Capacidad de Corte para los 3 sistemas 
estructurales. La mayor capacidad de corte la presentan los marcos de momento, tanto con 
carga rectangular y triangular invertida. A continuación están los marcos arriostrados 
excéntricos hasta estructuras de 1,5 seg. Sobre T=1,5 seg los marcos arriostrados 
concéntricos tienen mayor capacidad que los marcos concéntricos. Para edificios de baja 
altura, la capacidad de los marcos de momento es muy superior al de los marcos 
arriostrados. Para edificios altos la capacidad de los marcos de momento disminuye y se 
hacen más resistentes los marcos arriostrados concéntricos. 

0 012 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 2.2 2,4 2, 

PERIODO(SEG) 

Figura C.4: Capacidad de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricos y 
Excéntricos (con carga rectangular) v/s PerIodo 
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Figura C.5: Capacidad de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricos y 
Excéntricos (con carga triangular) v/s PerIodo 

xxxix 



Anexo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

En Ia siguiente Figura C.6 se compara la capacidad de los marcos pero en función 
de Ia altura del edificio. De esta forma se puede comparar directamente La capacidad de 
edificios de igual altura. De esta rnanera se aprecia que Ia capacidad de los marcos de 
momento y arriostrado excéntrico es muy similar en ci rango de alturas analizadas, salvo el 
marco de 4 pisos. De igual manera, los marcos concéntricos presentan Ia menor capacidad 
en pisos bajos pero sobre aproximadamente 22 pisos de altura este tipo de sistema presenta 
Ia mayor capacidad a corte. 
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Figura C. 6: Capacidad de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéniricos y 
Excéntricos (con carga rectangular) v/s Nimero de Pisos 

Las Figuras C. 7 y C.8 grafican La Demanda de Corte de los 3 sistemas estructurales 
considerando ci registro de LLoiieo. La mayor demanda de corte Ia presentan los marcos 
de momento. La Figura C.8 muestra que Ia demanda de los marcos de momento y 
arriostrado excéntrico es muy similar. En ambos tipos de marco Ia demanda es mayor en 
las estructuras de menor altura. 
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Figura C. 7: Demanda de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricos y 
Excéntricos v/s Perlodo 
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Figura C.8: Demanda de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricos y 
Excéntricos v/s Nzmero de Pisos 
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Anexo C. Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

C.2 DEMANDA Y CAPACIDAD DE DESPLAZAMIENTOS 

C.2.1 Marcos Arriostrados Concéntricos 

Las Tab/as C. 7 a C.8 muestran Ia Capacidad y Demanda de Desplazamientos en marcos 
arriostrados concéntricos. La Figura C.9 grafica la relación entre la Capacidad y Demanda 
de Desplazamiento en función del desplazamiento de Teclio del edificio. 

Tab/a C. 7: Cavacidad Afarcos Arriostrados Concénirico.s' (8, 16,24 v 32 pisos) 
No. 

PISOS 

RECTANGUlAR 

(CM) 

TRIANGULAR 

(CM) 

8 12.5 11.4 
16 11.6 10.6 
24 19,4 15.4 
32 18,4 15.7 

Tab/a C. 8: Demanda Marcos Arriostrados Concéniricos (4, 8 16, 24v 32 pisos) 
No. 

NSOS 

T 

(seg) 

VISA 

(CM) 

LLOLLEO 

(CM) 

NORTH. 

(CM) 

KOBE 

(('M) 

MEXICO 

(CM) 

8 0 ,6 .. 8.7 8.0 12.0 11.0 11.1 
16 1,29 5.0 7.5 11.6 103 8,6 
24 1 . 1 5.2 11,3 20.2 15,4 15.4 
32 1 201 4.7 10,0 17.3 12,3 11.4 
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Figura C. 9: Demanda v/s Capacidad en Marcos Concéntricos (8, 16, 24y 32 pisos) 
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Tabla C.9b: ('apcicidad Alarcos Arriosircidos Excéniricos (3 y 6pisos) 
No. 

IISOS 

RECTANGULAR 

(QIW)% 

TRIANGULAR 

(Q/W)% 

3 49,4 44.5 
6 28.2 22.0 

Tabla C. lOa: Deinanda Marcos A rriostrados Excéntricos (4, 8, 16, 24y 32 pisos) 
No. 

PISOS 

T 

(seg) 

VLSA 

(Q/W)% 

LLOLLEO 

(QIW)% 

NORTH. 

(QfW)% 

KOBE 

(Q/W)% 

MEXICO 

(Q/W)% 

4 .9..  9.2 37,2 37.5 40,1 4.5 

.94.. 30.3 29.8 31.9 32.6 11.6 
_.._ 

16 8 8.4 16.5 15.9 8.2 
24 L.2.. 4.5 7.5 12.5 11.2 10.3 
32 2A8 2.6 4,3 103 4,07 11.7 

Anexo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

C.1.2 Marcos Arriostrados Excéntricos 

Las Tab/as C.9 y C.10 muestran la Capacidad y Demanda de Corte en marcos arriostrados 
excéntricos estudiados por Arriaza (marcos de 4, 8, 16, 24 y 32 pisos) y Cornejo (marcos de 
3 y 6 pisos). La Figura C.10 grafica Ia relacián entre Ia Capacidad y Demanda de Corte, 
las cuales están expresadas en relación at peso sIsmico del edificio. 

Tabla C.9a: Ca.i ac1dad Marcos Arriostrados Excéntricos (4, 8, 16, 24 v 32 pisos) 
No. 

PISOS 

RECTANGULAR 

(Q/W)% 

TRIANGULAR 

(Q/W)% 

4 39.7 37.8 
8 35,7 32.2 

16 17.9 15 
24 13.9 9.8 
32 16,1 13.7 

Tabla C.lOh: Demanda Marcos Excéntricos (3 y 6 pisos.) 
No. 

PISOS 

'I' 

(seg) 

VUSA 

(Q/W)% 

LLOLLEO 

(QIW)% 
NORTh. 

(Q/W)% 

KOBE 

(Q/W)% 

.....L... 0.45 35.0 43.0 48.0 51.0 
0.72 6.5 28 28,2 28.1 
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Anexo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

::: 1 

Figura C.lOa: Dernanda v/s Capacidad en Marcos Excéntricos (4, 8, 16, 24y32 pisos) 

Figura C. lOb: Dernanda v/s Capacidad en Marcos Excéntricos (3 y  6 pisos) 
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Tab/a C. liii:Capacidad Marcos de Mornento (4, 8. 12, 1611,  20 pisos) 
No. 

PISOS 

RECTANCLI.AR  

(QIW)% 

TRIANCUL4R 

4 0.63 0,49 
8 0,33 0,27 

12 0.28 0,23 
16 0,23 0.20 
20 0.19 0,16 

Anexo C: Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

C.1.3 Marcos de Momento 

Las Tab/as C.]] y C.12 muestra Ia Capacidad y Demanda de Corte en marcos de momento 
estudiados en este trabajo (marcos de 4, 8, 12, 16 y 20 pisos) y Cornejo (marcos de 3 y 6 
pisos). La Figura C.]] grafica Ia relación entre Ia Capacidad y Demanda de Corte. 

Tab/a C.11b: CapacidadMarcos de Momento (3 ) 6pisos) 
No. 

PISOS 

RECTANCILAR 

(QAV)% 

TRIANGILAR 

(Q/W)% 

3 30.0 27.0 
6 17.0 145 

Tab/a C'.12a: Demanda Marcos de Momenlo (4, 8, /2, I6y 20pisos 
No. 

PISOS 

T 

(seg) 

VISA 

(QIW)% 

LLOLLE() 

(Q/W)% 

NORTH. 

(Q/W)% 

KOBE 

(Q/W)% 

MEXICO 

(QIW)% 

4 JkL 0,54 0,60 0.59 0,69 0.22 
8 _1.20 0.25 0,27 0.43 0,33 0.22 
12 1A8 0.21 1 0.26 1 0.31 1 0,30 0.23 
16 1.79 0.14 0.20 1 0.23 0.24 0.21 
20 2.00 0.14 0.14 1 0.20 0.18 0.17 

Tab/a C. 12h: Deinancla Iviarcos LIC Moinento (3 v 6 pisos) 
No. 

PISOS 

I 

(seg) 

VI% 

(Q/W)% 

LLOLIIO 

(Q/W)% 

NORTh. 

(Q/W)% 

KOBE 

(Q/\\')% 

3 0.90 16,5 22,5 26.5 28.0 
6 1.51 14.0 17.5 15.5 16.5 
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Figura C.11a: Demanda v/s Capacidad en Marcos de Momenta (4, 8, 12, 16 y 20pisos) 
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Figura C.11b: Demanda v/s Capacidad en Marcos de Momento (3 y 6pisos) 
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Anexo C. Comparación Sistemas Estructurales de Marco 

Las Figuras C.12 y C.13 grafica Ia Capacidad de Corte para los 3 sistemas 
estructurales. La mayor capacidad de corte Ia presentan los marcos de momento, tanto con 
carga rectangular y triangular invertida. A continuación están los marcos arriostrados 
excéntricos hasta estructuras de 1,5 seg. Sobre T=1,5 seg los marcos arriostrados 
concéntricos tienen mayor capacidad que los marcos concéntricos. Para edificios de baja 
altura, Ia capacidad de los marcos de momento es muy superior al de los marcos 
arriostrados. Para edificios altos Ia capacidad de los marcos de momento disminuye y se 
hacen más resistentes los marcos arriostrados concéntricos. 

Figura ('.12: Capacidad de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricos y 
Excéntricos (con carga rectangular) v/s PerIodo 
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Figura C.13: Capacidad de Corte en Marco de Momenlo, Arriostrados Concéntricos y 
Excén/ricos (con carga triangular) v/s Perlodo 
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En la siguiente Figura C.14 se compara la capacidad de los marcos pero en función 
de la altura del edificio. De esta forma se puede comparar directamente la capacidad de 
edificios de igual altura. De esta manera se aprecia que la capacidad de los marcos de 
momento y arriostrado excéntrico es niuy similar en el rango de alturas analizadas, salvo el 
marco de 4 pisos. De igual manera, los marcos concéntricos presentan Ia menor capacidad 
en pisos bajos pero sobre aproximadamente 22 pisos de altura este tipo de sistema presenta 
Ia mayor capacidad a corte. 
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Figura C. 14: Capacidad de Corte en Marco de Momento, A rriostrados Concéntricos y 
Excéntricos (con carga rectangular) v/s Niinero de Pisos 

Las Figuras C.15 y C.16 grafican la Demanda de Corte de los 3 sistemas 
estructurales considerando el registro de LLoIleo. La mayor demanda de corte la presentan 
los marcos de momento. La Figura C.8 muestra que la demanda de los marcos de momento 
y arriostrado excéntrico es muy similar. En ambos tipos de marco Ia demanda es mayor en 
las estructuras de menor altura. 
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Figura C.15: Demanda de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Coi 
Excéntricos v/s PerIodo 
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Figura C.16: Demanda de Corte en Marco de Momento, Arriostrados Concéntricosy 
Excéntricos v/s Nimero de Pisos 
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Anexo D: Glosario 

GLOSARIO 

Viga: Un elemento estructural que principalmente funciona para transportar cargas 
transversales por su eje longitudinal. Usualmente es un elemento horizontal en un sistema de 
marco sIsmico. 

Marco Arriostrado: Un sistema de enrejado vertical de tipo concéntrico o excéntrico que 
resiste fuerzas laterales en un Sistema Estructural. 

Columna Base: El ensamblaje de placas, conectores, pernos usados para transmitir fuerzas 
entre la superestructura de acero y la fundación. 

Con exión: Una combinación de uniones usada para transmitir fuerzas entre 2 o más miembros. 
Las conexiones son clasificadas por el tipo y cantidad de fuerza transmitida (momento, corte) 

Placa de Continuidad: Atiesadores de columna ubicados en la parte superior e inferior de la 
zona de panel. También conocida como atiesadores transversales. 

Sisino de Diseño: El terremoto representado por el Espectro de Respuesta de Diseño como se 
indica en el código de diseño de edificios. 

Desplazantiento de Entrepiso de Diseño: El desplazamiento de entrepiso determinado como 
se especifica en el Código de Diseño de Eficios (desplazamiento bajo la carga de Sismo de 
Diseflo, incluyendo los efectos de la acción inelástica. 

Marco de Momento Intermedio (Intermediate Moment Frame IMF): Un Sistema estructural 
de marco de momento que satisface los requerimientos de la Sección 10 de las Seismic 
Provisions de AISC. En estos sistemas estructurales se espera limitadas deformaciones 
inelásticas en sus miembros y conexiones durante el terremoto de diseño. 

Load and Resistance Factor Design (LRFD): Método de Diseño por Factores de Carga y 
Resistencia. Un método de dimensionamiento de los componentes estructurales (elementos, 
conexiones) tal que ningün estado Ilmite es excedido cuando el edificio está sometido a todas 
las apropiadas combinaciones de carga. 

Marco de Momento: Sistema estructural en el cual las fuerzas de corte sismico son resistidas 
por corte y flexión en los miembros y conexiones del marco. 

Marco Ordinario de Mom entos (Ordinary Monent Frame OMF): Un sistema de marco de 
momentos que satisface los requerimientos de la SecciOn 11 de las Provitions. En estos 
sistemas estructurales se espera minimas deformaciones inelásticas de sus miembros y 
conexiones durante el terremoto de diseño. 

xxxiii 



Anexo D: Glosario 

Efecto P-Delta: Efecto de segundo orden producido por la carga axial de las columnas 
después que el marco se deforma. 

Zona de Panel: El area del alma de la conexión viga-columna delimitada por la extension de 
las alas de la viga y columna a través de la conexión. 

Marco Especial de Momento (Special Moment Frame SMF): Un sistema de marco de 
momento que satisface los requerimientos de la Sección 9 de las Provitions. En estos sistemas 
estructurales se esperan significativas deformaciones inelásticas durante el terremoto de diseflo. 

Marco Ordinario Arriostrado Concéntrico (Ordinary Concentrically Braced Frame OCBF): 
Marco diagonalmente arriostrado que satisface los requerimientos de la Sección 14 de las 
Seismic Provisions. Los elementos de los sistemas arriostrados están sujetos principalmente a 
cargas axiales. 

Marco Especial Arriostrado Concéntrico (Special Concentrically Braced Frame SCBF): 
Marco diagonalmente arriostrado que satisface los requerimientos de la Sección 13 de las 
Seismic Provisions. En estos sistemas estructurales se esperan significativas deformaciones 
inelásticas durante el terremoto de diseño. 
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