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Resumen

La NCh.4330f.1996 modificada el 2009 identifica 7 tipos de marcos de acero como
sistemas sismorresistentes: concentricos corrientes (OCBF), concéntricos especiales
(SCBF), excéntricos (EBF), corrientes (OMF), intermedios (IMF), especiales (SMF) y
de vigas enrejadas (STMF). Sin embargo, a diferencia de la tendencia mundial, en Chile
el uso de marcos de acero en edificios es muy reducido.

Existen varias tecnologias que mejoran el desempefio de los marcos de acero, por
ejemplo: muros de corte de acero, arriostramiento restringido al pandeo, disipadores,
marcos con columnas compuestas y aisladores. La norma actual no contempla el disefio
de edificios con estos sistemas, lo que obliga a los ingenieros a recurrir a cédigos
extranjeros para el célculo.

En particular, el uso de marcos de acero con columnas compuestas RCFT (Rectangular
Concrete Filled Tubes), ademas de sus ventajas arquitectonicas, presenta ventajas
estructurales como la disminucién del pandeo local en los perfiles tubulares,
confinamiento del hormigon, aumento de la rigidez del marco y prevencién de
mecanismos de colapso fragiles al tener columnas fuertes en relacién a las vigas.

Se analizara el procedimiento de disefio de los marcos de columnas compuestas
rectangulares RCFT (Rectangular Concrete Filled Tubes), para posteriormente elaborar
modelos estructurales de edificios de diferente altura, determinar su capacidad al
someterlos a andlisis incrementales de carga (pushover) y su demanda al someterlos a
los registros de los sismos mas representativos para Chile.



Abstract

NCh.4330f1.1996 modified in 2009 identifies 7 kinds of Steel frames as seismic
resistant systems: Ordinary Concentric Braced Frames (OCBF), Special Concentric
Braced Frames (SCBF), eccentric Braced Frames (EBF), Ordinary Moment Frames
(OMF), Intermediate Moment Frames (IMF) and Special Truss Moment Frames.
However, the use of steel frames in Chile is considerably reduced in comparison with
other countries.

There are several technologies that improve the performance of steel frames, for
example: Steel Shear Walls, Buckling Restrained Braces, Seismic Dissipation Devices
and Seismic Isolators. The actual Chilean code doesn’t contain provisions for these
systems, for these reason engineers are compelled to use foreign design provisions.

The use of frames with Rectangular Concrete Filled Tubes (RCFT), in addition to their
architectonic advantages, present structural advantages, like reduction of local buckling
in steel tubes, concrete confinement, increment in stiffness and prevention of fragile
collapse mechanisms, having strong columns in relation with the beams.

Design procedure of frames with composite columns will be reviewed, for structural
models of buildings with different height. These models will be used to determine their
capacity using pushover analysis and their demand by subjecting them to the most
representative seismic records from Chile.



Indice General

RESUMIBIN ...ttt etttk b bttt e be e s bt e she e sRb e s s be e beebeesbeesbeesnneenbeens 2
AADSTTACT ...ttt bbb bttt 3
I 1011 0o [T o] o o S SRSSSRSRRN 13
1.1, ANTECEURNTES ...ttt ettt sb b et 13
1.2, ODJELIVOS ...t 14
121, ODJetivos GENEIAIES .......cceceeiiiicicie et sre st ae 14
1.2.2. ODbjetivos ESPECITICOS. .....c.eiiiiiiiiiieiieieieie e 15

2. Andlisis y Disefio de Sistemas en EStUAIO ........ccveveiieieiiir e 15
2.1.  EStructuraCion de MOEIOS. .........cceieieieiiiiese e 15
2.2, Materiales Y Perfiles .......coiiiiiiiiic e 18
P2 FO S To] [ Tod o o] £SO OO 18
2.3.1. Cargas PErMAaNENLES .........cooeeierieiere e 18
2.3.2.  SODrecarga de USO .....ccceiiiiiiiiecic ettt st 19
2.3.3. Cargas SISIMICAS ....cvvuiiriiieierieieieie ettt 19
2.3.4. Combinaciones de Carga .......cccecvereiieieie et 23

2.4, BaSeS 08 DISEMAO ....cuiiveiiieiiesiesie et ie ettt st nreere e 24
2.5, DISEIIO ..ttt bbbt 26
25.1. COolUMNAS CFT ittt st ste e sreeraenae s 27
2.5.2.  Vigas PriNCIPAlES........ccoiiiiiiiiiecc ettt st 44
2.5.3. Vi3S COIBCIOTAS ....c.veveiiiistiiiiite ittt 48
25.4.  Conexiones Viga-ColUMNa .........cccceiiiieiiii et st 53
255. 01T W Of0] F-1 o] - T TSR 59

2.6.  ReSUltados del DISEA0.......cciciiererieieieese ettt 61
2.6.1. PerfilesS REQUENTAOS .........couiiiiiiiiiiieieeie s 62
2.6.2.  SecCiONes REAUCIUAS .......ccviieriiiiieie et 66
2.6.3.  PeSOde MALEriales .......coeviiiiiiiieieeeee e 67
2.6.4.  Resultados de Analisis SISMICO .......ccevveiiiiiiiiiii e 68
2.6.5.  Solicitaciones €N COIUMNES ..........cceieieiriniesese e nenreas 69
2.6.6. DeSPIaZAMIENTOS ..ottt 72

3. ANALISIS NO-LINEAL......eiiieieicecese ettt sttt neens 78
TR AN g1 (= o0 T [T 01 (=TSSR 78
3.2.  Elemento Viga con Fibras DiSCretizadas .........ccccervieeirneiieiene e 79
3.3.  Relaciones Constitutivas Ciclicas UniaxialesS............ccccovevvevveiviiiesiescsesceees 80
3.3 L. HOMUGON .t et sttt nre s 80
3.3.2. F o= (o T PSPPSR U P OUPPPURRRPPR 85

3.4.  DiscretizaCion de 18 SECCION ........ccevviierieieieiee e 87



3.5.  Rdtulas Plasticas en Secciones de Viga Reducida............ccocvevvvviiieviiienc e 88

3.6 AMOITIGUAMIENTO .....eciiiiie ettt s te e sreeree e 92
3.7.  Limitaciones de 10S MOUEIOS ..........cccveiiiiie i 93
Determinacidn de 1a Capacidad ............cccccveieiiiiiii i 93
O AN g1 (<o =To (=] o] (-SSR PR 93
4.2, Criterios de Falla.........covviiiiiiiie e 94
4.3.  SIMplificacion BIlINEAI ............couiiiiiiiiiieee e 94
O O T o [0 o IS 1] 11 o WSS 96
Determinacion de 12 DeMaNda........ccccvovierieieiieiesi e 99
5.1, ANLECEUBNTIES .....itiieteeee ettt 99
5.2.  Caracteristicas de 105 SISMOS ......cceieruerierieieieesese e e enennas 100
5.2.1. NOAFIAGE (L1994) ..ot 100
5.2.2.  LIOHEO (1985) ....ovciiiieieiieieieieee ettt ene s 100
523, MaUl (2010)....ciiiiiieieiiieieiieesiee e re e 101
5.24. Espectros de ACEIEraCion..........ccccccvviiiiiiii i 102
5.3 Demanda SISMICA........ccciuerieiiiiiie e 103
5.3.3. Demanda de Corte Basal.........ccccooveiiiiiiiiiiise e 103
5.34. Demanda de Desplazamientos ..........ccoovreierenenenieieisesese e 112
Coeficientes de Modificacion de RESPUESEA ........ccecvieeierieeiie i 121
6.1.  CAICUIO de COBTICIENTES .....oiviieieieiceee e 122
CONCIUSIONES ...ttt et b ettt e b ettt et eneenenneas 124
R E] =] 1ol T SRR 126
AANBXOS ...ttt bbbt Rt b e bt e R et bt e R bt bt e be e nhe e sheenane e 129
Anexo A: Cubicacion y Cargas de Peso Propio en Losas Colaborantes.............cccccuv...e. 129

Anexo B: Metodologia FEMA para la Determinacion de Factores de Desempefio Sismico
.......................................................................................................................................... 130



Indice de Tablas

Tabla 1-1 Valores Méaximos de Factores de Modificacion de Respuesta en Porticos ............ 13

Tabla 1-2 Valores Méaximos de Factores de Modificacion de Respuesta en Marcos

CompuEStOS [ASCE 7, 2010] ...c.veveieeeieiesiesies e 14
Tabla 2-1 Densidad de Materiales en Consideradas en Modelos ...........cc.ccooevieninennicinnnne, 19
Tabla 2-2 Limites de Razén Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos ............... 27
Tabla 2-3 Verificacion de Ductilidad de Perfiles HSS Comerciales ..........cccoovveiiiniinncnne 28
Tabla 2-4 Limites de Razon Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos a
Compresién Debida a Compresion Axial [AISC360, 2010].......cccccvvviieveniere e 29
Tabla 2-5 Limites de Razon Ancho/Espesor para HSS sin Relleno de Hormigén a
Compresion Debida a Compresion Axial [AISC360, 2010].......ccccovreerrrineiireienersenesieeas 29
Tabla 2-6 Limites de Razén Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos a
Compresién Debida a Flexion [AISC360, 2010]......ccceveiieiiieiieiece e 33
Tabla 2-7 Limites de Razon Ancho/Espesor para HSS sin Relleno de Hormigén a
Compresién Debida a Flexion [AISC360, 2010]......ccccevveiieiimiiiieriese et s 33
Tabla 2-8 Limites de Razén Ancho/Espesor para Elementos en Compresion de Miembros
Sometidos en Flexion [AISC 360, 20107 ......ccoierrreriririee e 44
Tabla 2-9 Limites de Razon Ancho/Espesor para Vigas Doble T [AISC 341, 2010]............. 45

Tabla 2-10 Parametros para Calcular Resistencia de los Conectores de Corte [AISC360,
10 ) ) OSSOSO USSR 52

Tabla 2-11 Sobrecarga Admisible Losa Compuesta [kg/m2] [Cintac, Catalogo Instadeck] .. 60

Tabla 2-12 Control de Deformaciones y Condiciones de Servicio [Cintac, Catalogo

1S v o [=Tod OO SRPTUSRRPRPS 60
Tabla 2-13 Longitud Méaxima sin Alzaprimado [cm] [Cintac, Catélogo Instadeck] .............. 61
Tabla 2-14 Parametros de Seccion RedUCITA...........cceirveirieiiieiicccee e 66
Tabla 2-15 Peso de Materiales por EAifiCi0.......c.coiiiieiiiie e 67
Tabla 2-16 PeS0O 0 ACEIO POI M2......cuiiiiiiiiiieiieieieeeie sttt bbbt 68
Tabla 2-17 PErIOUOS ...ttt 68
Tabla 2-18 Corte Sismico €N DIreCCION X .....ccvoueiiiiiiiiiiiei et 68
Tabla 2-19 Corte Sismico €N DIreCCION Y .....oviiiiiiieiiiieie et 68
Tabla 2-20 Derivas de CM EdifiCI0 4 PiSOS .......cccoviririniieseniesieieese e 72



Tabla 2-21 Derivas de CM EdifiCio 8 PISOS .......uuviiieuiiiiieiiieieeieeseeiee e s serenesserenesseneeeessenes 73

Tabla 2-22 Derivas de CM EdifiCio 12 PiSOS .........ccceoiriiiiiiiiicicsicisresese s 74
Tabla 2-23 A Derivas EdifiCio 4 PISOS.....cciciiieiiieiiie i i sieesieesteeseesteesnesaeesaeestessnessnessnnesnns 75
Tabla 2-24 A Derivas Edificio 8 PISOS.....cccciiieiiieiiieiiesiiesieesieesieeseesteesnesaeesteesresssnssnnssnesnns 76
Tabla 2-25 A Derivas EQificio 12 PiSOS ....cuiiiiiirieieinisisie et 77
Tabla 3-1 Pardmetros Modelo de HOrMIgON.........ccoiiiieiciiie e 84

Tabla 3-2 Parametros Recomendados para Modelo de Degradacion de Ibarra & Krawinkler90

Tabla 3-3 Pardmetros Calibrados para Cada Seccidn Reducida para el Modelo de

Degradacion de Ibarra & KrawinKIEr...........cccov oo 91
Tabla 4-1 Resultados de Analisis de Carga Incremental Edificio 4 PiSOS .........ccccccevvennienne 96
Tabla 4-2 Resultados de Andlisis de Carga Incremental Edificio 8 PiS0S ..........ccccocevvevernnne. 97
Tabla 4-3 Resultados de Analisis de Carga Incremental Edificio 12 PiS0S ..........cccceevvevvennene 98
Tabla 5-1 Caracteristicas de Registro de Aceleracion de Terremoto de Northridge............. 100
Tabla 5-2 Caracteristicas de Registro de Aceleracion de Terremoto de Northridge............. 101
Tabla 5-3 Caracteristicas de Registro de Aceleracion de Terremoto de Northridge............. 102
Tabla 5-4 Demanda de Corte Basal EdifiCio 4 PiSOS ...........cccouiriiriiniiieincisc e 106
Tabla 5-5 Demanda de Corte Basal EdifiCio 8 PiSOS ..........cccoiiiieieiiiiiiine e 108
Tabla 5-6 Demanda de Corte Basal EdifiCio 12 PiSOS ...........cccooreiriireiinieinicisicsieeeeas 111
Tabla 5-7 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 4 PiS0S .......c.cccceeevviieceinennnn, 114
Tabla 5-8 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 8 PiS0S .........c.ccoccvvvvvereirennnne 117
Tabla 5-9 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 12 PiSOS .........cccccevevvivervivennnne 119
Tabla 5-10 Derivas Maximas de Entrepiso [%0] ......ccovcvveiiiiiiiiecicce e 120
Tabla 6-1 Factores de Reduccion de Respuesta de Analisis Incremental Uniforme............. 123
Tabla 6-2 Factores de Reduccién de Respuesta de Analisis Incremental Triangular ........... 123
Tabla 9-1 Cubicacion y Cargas de Peso Propio [cm] [Cintac, Catalogo Instadeck]............. 129



Indice de Figuras

Figura 2-1 Planta Tipica en EdIfiCIOS .......ccccoviiiiiiiiicc e 16
Figura 2-2 Elevacion Ejes A-D EdifiCio 4 PiSOS........ccccccvivieiiiiiic s 16
Figura 2-3 Elevacion Ejes A-D EdifiCio 8 PiSOS.........ccoouiiiiriiiiniinerese e 16
Figura 2-4 Elevacion Ejes A-D Edificio 12 PiSOS.........ccccovivieiiiiiic i 16
Figura 2-5 Elevacion Ejes 1-5 EdifiCio 4 PiSOS ........cccccvieiiieie i 17
Figura 2-6 Elevacion Ejes 1-5 EdifiCio 8 PiS0OS .........ccoeiriiriiinieiiesesese e 17
Figura 2-7 Elevacion Ejes 1-5 EdifiCio 12 PiSOS ........ccoccovruriirieiinieiineiseese e 17
Figura 2-8 Disposicion de Vigas Secundarias en Planta General .............cccccoeevivivcieneennenne. 17

Figura 2-9 Espectro Eléstico de Pseudo-Aceleraciones sin Considerar Reduccion por R*.... 20

Figura 2-10 Parametros Sismicos de EdifiCio de 4 PiSOS.........ccccoerieriinnensenscnee e 22
Figura 2-11 Pardmetros Sismicos de Edificio de 8 PiS0S..........ccccecevviiiveiicicce e, 22
Figura 2-12 Pardmetros Sismicos de Edificio de 12 PiS0S........c.cccccevvveviivieiicvccie e 23

Figura 2-13 Variacion de la Resistencia Nominal a Compresion Respecto a la Esbeltez de la
Seccion HSS [AISC360, 2010] .....cueueeirriieieriaieieresieresiereseesessesessesessesesseassesessessssesessesssseneas 31

Figura 2-14 Cambios en el Modo de Pandeo Debido a la Presencia de Hormigén [AISC360,
70 ) 0 ) OSSOSO SURSSRRSRRN 32

Figura 2-15 Distribucion de Esfuerzo para el Célculo de Mp para Secciones Compactas
[AISC360, 20L0]...ccueeteieeieieiee ettt sr e be s e b e st e et e sbeeteebesbeereesbeereeresteenrenras 34

Figura 2-16 Distribucion de Esfuerzo para el Célculo de My para Secciones No-Compactas
[AISC360, 2010 ... ccueeveieieieieiee et se et a et sr et e e e saeseeseetessesbesresseseseeneenearens 34

Figura 2-17 Distribucion de Esfuerzo para el Célculo de Mcr para Secciones Esbeltas
[AISC360, 2010]. . .eeeeeiereeieesieisiee sttt ss et se st e e e te s ese s ete e eseneerennenennens 35

Figura 2-18 Variacion de la Resistencia Nominal a Flexion Respecto a la Esbeltez del HSS
[AISC360, 20107 .. ettt b et b ettt ettt ne b b nnns 35

Figura 2-19 Comparacion entre Superficie Obtenida Mediante Distribucidn de Tensiones
Plasticas y Diagrama de Interaccion Real [AISC360, 2010] ........ccovvervrerinennenieeneee e 36

Figura 2-20 Diagrama de Interaccion Generado Mediante el Método 1 [AISC360, 2010].... 37
Figura 2-21 Diagrama de Interaccion Generado Mediante el Método 2 [AISC360, 2010].... 38

Figura 2-22 Zona de Inseguridad Generada en el Punto D [AISC, Design Examples VV14.1,
0 I SR 41



Figura 2-23 Diagrama de Interaccién Generado Mediante el Método 3 [AISC360, 2010].... 41

Figura 2-24 Comparacion de los 3 Métodos Permitidos en la Elaboracion del Diagrama de
Interaccion [AISC, Design Examples V14.1, 2011] .....ccoviiierinenineieneniee e 42

Figura 2-25 Distribucion Plastica de Esfuerzos en Viga Colectora..........cccocoovevvvricvinnnenn. 49

Figura 2-26 Conexion Precalificada ConXtech [Packer, http://www.atlastube.com/...]........ 55

Figura 2-27 Conexiones Viga-Columna Utilizando Diafragmas..........ccccccoevevevivniecvennennene. 55
Figura 2-28 ConexXion DISEAAUA .........ccurueiriiririiiieieiee e 57
Figura 2-29 Geometria de Placa de Losa Colaborante [Cintac, Catalogo Instadeck]............. 60
Figura 2-30 Esquema de Instalacion (Catalogo Instadeck, Cintac) .........cocoevevvevvivevennennenne. 61
Figura 2-31 Perfiles EAIfICIO 4 PISOS ........ccoiiieieiiisiisie st 63
Figura 2-32 Perfiles EQIfiCIO 8 PISOS ........cccoiiiiiiiiiiiie s 64
Figura 2-33 Perfiles EifiCio 12 PiSOS ......c.ccccviieiiiiiieicce et sttt 65
Figura 2-34 Parametros de SecCion REAUCITA ..........cccoreiririririiiiise e 66
Figura 2-35 Peso de Materiales v/s NUMEro de PiS0S.........ccouvriieirerinieniniensessieseeie e 67
Figura 2-36 Resistencia CFT500X10 EdifiCio 4 PiSOS.........cccccevviieieciicie e 69
Figura 2-37 Resistencia CFT600X12 EdifiCio 4 PiSOS.........cccccevveveieciicie et 69
Figura 2-38 Resistencia CFT600x12 EdifiCio 8 PiSOS..........ccocevvieiiiiiiiiiiisecccc e 69
Figura 2-39 Resistencia CFT900x16 EdifiCio 8 PiSOS.........cccccccviviiiiciicieceecce e 70
Figura 2-40 Resistencia CFT1000x18 EdifiCio 8 PiSOS .........cccccvvevieiecicie it 70
Figura 2-41 Resistencia CFT800x14 EdifiCio 12 PiSOS ........ccccooerieiriiirinene e 70
Figura 2-42 Resistencia CFT1000x18 EdifiCio 12 PiSOS .........ccceiveiiirininine e 71
Figura 2-43 Resistencia CFT1100x20 Edificio 12 PiSOS ........cccccveveiieciieii i 71
Figura 2-44 Derivas de CM EdifiCI0 4 PiSOS ........ccoiiiiiiriiiieieiesesese e 72
Figura 2-45 Derivas de CM EdifiCI0 8 PiSOS .........coouiiiiriniiriiciecess e 73
Figura 2-46 Derivas de CM EdifiCio 12 PiSOS .......cccocieiiiiiieieieee e 74
Figura 2-47 A Derivas EdifiCio 4 PiSOS........ccccoueieiiiiiiiiiseneeeeses s 75
Figura 2-48 A Derivas EdifiCio 8 PiSOS........cccuruiiiiiiiiiiiriesesiesieieesese s 76
Figura 2-49 A Derivas EdifiCio 12 PiSOS.......ccoiuiiiiriiiiiiiisiesieeeees s 77



Figura 3-1 Ejemplo de Modelo de Elemento Viga con Fibras Discretizadas...............c......... 79

Figura 3-2 Curva Tipica de un Modelo de HOrmigln.............ccccveveivcicii i 82
Figura 3-3 Comportamiento Ciclico Completo del Modelo de Hormigén de Chang & Mander
[WAUGN, 2000] ... 85
Figura 3-4 Respuesta ciclica de Steel02 [http://opensees.berkeley.edul] .......ccccovvvevvrvennnnn. 85
Figura 3-5 Modelo de Steel02 [Filippou et al. 1983]........cccoevviiiiiiicicse e 86
Figura 3-6 Definicion de Parametro de Curvatura R [Filippou et al. 1983] ........ccccocvvrvuenne 87
Figura 3-7 Relacion Constitutiva Momento-Rotacidn de Rotula Pléstica en Vigas de Seccion

Reducida [Lignos & KrawinkIer 2011] ......cccooiveiiiiiieiccie e 88
Figura 4-1 Distribuciones de Carga Lateral para Analisis Incremental EStatico .................... 94
Figura 4-2 Curva de Comportamiento Tipica de EStrUCtUra...........cocevvrerirerneneeninc e 95
Figura 4-3 Curva de Capacidad Edificio 4 Pisos (UNI) ......c..cccovveiiiiiiiiiieeccece e 96
Figura 4-4 Curva de Capacidad Incremental Edificio 4 PiS0S (TRI) .....ccovvvvireneieiiiiiieins 96
Figura 4-5 Curva de Capacidad Edificio 8 PiSOS (UNI) .......cccceiiiiiiiniiine e 97
Figura 4-6 Curva de Capacidad Incremental Edificio 8 Pisos (TRI) ......cccccceveviviirevcininenne. 97
Figura 4-7 Curva de Capacidad Edificio 12 PisoS (UNI) .......ccccceviiiviiiiiiieece e 98
Figura 4-8 Curva de Capacidad Incremental Edificio 12 Pis0S (TRI) ......cccccoovviniiiiiniinnnnnns 98
Figura 5-1 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Northridge (Sylmar) ...........c......... 100
Figura 5-2 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Valparaiso (Llolleo EO)................ 101
Figura 5-3 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Valparaiso (Llolleo NS) ................ 101

Figura 5-4 Registro de Aceleraciones de Terremoto del Maule (Colegio San Pedro EO) ... 102

Figura 5-5 Registro de Aceleraciones de Terremoto del Maule (Colegio San Pedro NS)... 102

Figura 5-6 ESpectros de ACEIEIraCioN ...t s 103
Figura 5-7 Corte Basal Edificio 4 Pisos (NOIthridge).........cccoeeveiiiniiiiniiinenesecsee 104
Figura 5-8 Corte Basal Edificio 4 Pisos (LI0IE0 EQ) ........cccooceeiiiiiieiieeeseseee e 104
Figura 5-9 Corte Basal Edificio 4 Pisos (LI0HE0 NS).......cccooiiiiiiiiieieeeee e 105
Figura 5-10 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro EO) ..........ccocevvveieiiciinnnnnn 105
Figura 5-11 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro NS) ..........ccccvvvviiiivinnnnnnn 106



Figura 5-12 Corte Basal Edificio 8 Pisos (NOrhridge)........cccocveveveviveveiiiiie s 106

Figura 5-13 Corte Basal Edificio 8 Pisos (LIOIE0 EO) .......c.cceeveiiiieieiiiec e 107
Figura 5-14 Corte Basal Edificio 8 Pis0s (LI0HEO NS).......cccooeveiiiiiiiiiiieececee 107
Figura 5-15 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro EO) ..........ccoceoeveieiviinnnnnn 108
Figura 5-16 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro NS) .........ccccccevviiviveieiiennns 108
Figura 5-17 Corte Basal Edificio 12 Pisos (NOrthridge)..........cccccevveviveviiieiicieieiie e 109
Figura 5-18 Corte Basal Edificio 12 Pisos (LI0OHE0 EO) .......ccceoveveiiiiiiiiiieeiecee 109
Figura 5-19 Corte Basal Edificio 12 Pisos (LIOHEO NS)........ccccevveviviieieiiieieseee e 110
Figura 5-20 Corte Basal Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro EO) .......ccccccevvvviveveciennnns 110
Figura 5-21 Corte Basal Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro NS) ........cccccooevereieinnnnnnn 111
Figura 5-22 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Northridge) ..........c.ccoeeveiviinnnnnn 112
Figura 5-23 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Llolleo EO).........cccocevvivevvcvennnns 113
Figura 5-24 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (LI0Heo NS).........cccovvvieiiiinnnnnn 113
Figura 5-25 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro EO) ............... 114
Figura 5-26 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro NS) ............... 114
Figura 5-27 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (Northridge) .........c.ccccoeveveieeienens 115
Figura 5-28 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (LIolleo EO).........ccccvvveiiivnnnnnn 115
Figura 5-29 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (LIolleo NS).........cccccevviviiiiiennens 116
Figura 5-30 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro EO) ............... 116
Figura 5-31 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro NS) ............... 117
Figura 5-32 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Northridge) .........cccccoevvviirnnnnne 117
Figura 5-33 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Llolleo EO).......cccccoveviiivvniennnne 118
Figura 5-34 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (LIolleo NS) ........c.ccccevvviinnninn 118
Figura 5-35 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro EO) ............. 119
Figura 5-36 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro NS) ............. 119
Figura 6-1 Curva de Comportamiento Tipica de EStrucCtura..........cccceovveveerienenenienieneeeenenn 122
Figura 9-1 llustracion de los Factores de Desempefio Sismico Usados en EEUU ............... 130



Figura 9-2 llustracion de los Factores de Desempefio Sismico Definidos por la Metodologia
FEMA [FEMA PB95, 2000] .....cviiiiiieriiieisieisieeseesie e sse e snesessenas 131

Figura 9-3 Grafico de Respuesta Incremental Dinamica v/s Maxima Deriva de Entrepiso . 134
Figura 9-4 Curva de Probabilidad de Colapso [FEMA P695, 2009] ..........ccooervrverveinnnnnn 135

Figura 9-5 llustracion de la Metodologia para Determinar los Factores de Desempefio
Sismico Definidos por la Metodologia FEMA [Fema P695, 2009]..........cccccocevveiverieveennnn, 136

12



1. Introducciéon

1.1.  Antecedentes

En Chile la tendencia en construccion de edificios es el hormigon armado, existiendo
muy poca experiencia en construcciones con marcos de acero. Ademas, la mayor parte
de las estructuras construidas con marcos de acero corresponden a marcos arriostrados
y practicamente existe nula experiencia con elementos compuestos en acero y
hormigon.

No existe una normativa chilena especifica para el disefio de elementos compuestos,
sin embargo, todos los disefios sismicos se rigen por la NCh.4330f.96 Mod.2009 en
conjunto con el Decreto Supremo N° 61, del 2011. Si se observa la tabla de “Valores
maximos de los factores de modificacion de la respuesta” contenida en esta norma, no
se puede encontrar una categoria para los marcos compuestos:

Tabla 1-1 Valores Maximos de Factores de Modificacién de Respuesta en Porticos
[NCh.433, 1996]

Sistema estructural Material estructural R Ro

Acero estructural

a) Marcos corrientes (OMF) 4 5
POrticos b) Marcos intermedios (IMF) 5 6
c) Marcos especiales (SMF) 7 11
d) Marco de vigas enrejadas (STMF) 6 10
Hormigdn armado 7 11

La falta de un procedimiento de disefio explicito en la norma chilena naturalmente
limita y desincentiva el disefio de cualquier tipo de estructura, esto incluye los marcos
con columnas RCFT (Rectangular Composite Filled Tubes). La realidad chilena
contrasta con el resto del mundo, sobre todo la de paises como Japon y EEUU, en los
que la tendencia es incluir estos nuevos sistemas que presentan comportamientos
estructurales més eficientes a los tradicionales.

Como ejemplo de la integracion de los sistemas compuestos en otros paises se puede
revisar la ASCE 7-10, correspondiente a la norma de cargas vigente en EEUU. Esta
define los siguientes factores de modificacion de respuesta para los marcos
compuestos:
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Tabla 1-2 Valores Maximos de Factores de Modificacién de Respuesta en Marcos Compuestos
[ASCE 7, 2010]

Coeficiente de Factor de
e Factor de AN
. . Modificacion ) Amplificacion de
Sistema Resistente Sobrerresisten :
de Respuesta, . Deflexiones,
cia, Qo
R Cq
Marcos Compuestos 8 3 51,
Especiales
Marcos Compuestos 5 3 1y,
Intermedios
Marcos Compuestos 3 3 o1,
Ordinarios

Sin embargo, estos factores de respuesta en EEUU no fueron asignados en base a
estudios de marcos con columnas compuestas, se generaron mediante comparaciones
con sistemas estructurales similares de acero y hormigén armado [Denavit, 2012]. Esto
deja en evidencia que incluso en paises que implementan este tipo de sistemas
estructurales hacen falta estudios de desempefio sismico.

Dado esto y considerando ademas que el procedimiento de disefio sismico chileno y
estadounidense es algo diferente, no es posible simplemente adoptar los valores de la
ASCE 7-10 en Chile. Es por eso que el presente trabajo pretende calcular factores de
modificacion de respuesta adecuados para las condiciones chilenas.

1.2.  Objetivos

1.2.1. Objetivos Generales

a) Realizar un estudio de los procedimientos de disefio de marcos con columnas
compuestas RCFT.

b) Analizar la demanda y capacidad estructural ante solicitaciones sismicas de
distintos modelos estructurados con marcos con columnas compuestas.

c) Plantear factores de modificacion de respuesta adecuados para el uso de este
tipo de estructuras en Chile considerando los registros de terremotos locales.

d) Sentar las bases para pruebas experimentales de conexiones viga-columna de
marcos RCFT tomando en cuenta la realidad chilena.
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1.2.2. Obijetivos Especificos

a) Estudiar el estado del arte de las estructuras de columnas compuestas RCFT.

b) Sefialar las ventajas comparativas del uso de columnas compuestas respecto a
sistemas tradicionales.

c) Disenar edificios con columnas compuestas considerando las recomendaciones
de disefio internacionales.

d) Determinar la capacidad y demanda de los edificios en estudio para varios
registros sismicos mediante analisis inelastico.

e) Calcular los factores de modificacion de respuesta usando los resultados del
desempefio de los edificios obtenidos en el estudio.

2. Analisis y Diseno de Sistemas en Estudio

2.1. Estructuracién de Modelos

Las estructuras en estudio corresponden a edificios que comparten la misma planta,
pero difieren en la cantidad de pisos. Inicialmente se pretendia analizar edificios de 4,
8, 12, 16 y 20 pisos, sin embargo, debido a los criterios de disefio y los perfiles
comerciales, no es posible llegar a un disefio adecuado para los edificios de 16 y 20
pisos, dadas las limitaciones de deformacion de la NCh.433.

La planta de la figura 4.1 muestra 5 ejes en direccion X y 4 ejes en direccion Y, todos
separados a 7.32 metros. Las figuras 4.2 a 4.6 muestran las elevaciones en el eje X (ejes
A hasta D), las figuras 4.7 a 4.11 muestran las elevaciones en el eje Y (ejes 1 a 5). La
altura de cada piso es de 3 metros con excepcion del primer piso que posee una altura
de 4.5.

Esta distribucién de columnas y de alturas de entrepiso se elige porque corresponde a
un edificio tipo de marcos usado en otros estudios realizados para marcos rigidos
[Gonzalez, 2007], excentricos [Uribe, 1999], marcos de viga enrejada ductil
[Fernéndez, 2008] y marcos con riostras restringidas al pandeo [Fermandois, 2009] que
presentan la misma geometria, con excepcion del trabajo de viga enrejada ductil que
en el primer piso presenta una altura de 4.5 metros.
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Los pisos se estructuran con losas colaborantes, lo que hace necesario la utilizacion de
vigas secundarias. Esta solucion es de amplio uso porque permite disminuir el peso de
la estructura y facilita el montaje, ya que al igual que las columnas CFT la losa
colaborante no requiere moldaje.
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Figura 2-8 Disposicion de Vigas Secundarias en Planta General

17



En la estructuracion la conexion de las vigas principales a las columnas es a momento,
la conexion de las vigas secundarias a vigas princiaples es a corte.

2.2. Materiales vy Perfiles

Para el disefio de estructuras con RCFT es conveniente el uso de perfiles tubulares
rectanguares HSS (Hollow Structural Sections). Es posible armar los perfiles tubulares
con planchas, pero esto implica un costo adicional por mano de obra y soldadura.

La calidad del acero considerado para tubos HSS después del conformado en frio es
A500GrB, sin embargo se debe considerar que el perfil comercial HSS de mayor
dimension es de 22x22x0.875 in lo que es equivalente a 550x550x22 mm. En el
caso de los edificios de 16 y 20 pisos este perfil no aporta la rigidez suficiente para
cumplir con el limite de derivas de entrepiso de 2% establecido en la NCh433.

La tension de fluencia del acero A500GrB es de 3234kgf /cm?.

Para las vigas colectoras se consideran perfiles laminados W con acero A572Gr50 y
tension de fluencia de 3515kgf/cm?.

Para las vigas principales (Girders) se consideran vigas armadas con seccion reducida
(dog-bone) y acero de calidad A36 con fluencia de 2531kgf/cm?. La seccion reducida
es necesaria para cumplir con el requisito de columna fuerta viga débil, para marcos
especiales sin perder la rigidez necesaria para cumplir con los limites de deformacién.

El mddulo de elasticidad considerado para el acero es de E; = 2040000kgf /cm?.

El hormigdn de relleno de los tubos es H30 con resistencia a compresion cilindrica de
f! = 25MPa.

El médulo de elasticidad del hormigon es E. = 4700v/25MPa = 235000kgf/cm?.

La losa colaborante considerada corresponde a un panel de acero A653Gr37. La altura
del hormigdn sobe el trapecio de la losa es de 6¢cm.

2.3.  Solicitaciones

2.3.1. Cargas Permanentes

Las cargas de peso se obtienen directamente del software ETABS2013 al modelar los
elementos estructurales considerando sus respectivas densidades.

18



Tabla 2-1 Densidad de Materiales en Consideradas en Modelos

Material Densidad [Kgf/m?]
Hormigon H30 2500
Acero A572Gr50 7850
Acero A500GrB 7850
Acero A36 7850

Se debe considerar ademas el peso propio de la losa colaborante, que para una altura
de hormigén de 6¢cm sobre el trapecio es de 236kgf /m?.

Tomando en cuenta las recomendaciones de la norma NCh.15370f.2009 se consideran
150kgf /m? por el peso de sobrelosa, tabiqueria y cielo.

2.3.2. Sobrecarga de Uso

De acuerdo a la NCh15370f.2009 se asume una sobrecarga de uso de 250kgf /m?
para edificios de oficinas.

No se aplica ninguna reduccion de cargas por area o pendiente.

2.3.3. Carqgas Sismicas

La solicitacion sismica se obtiene a partir del método modal espectral establecido por
la norma NCh433 en conjunto con el Decreto Supremo N°61.

Para efectos de andlisis se considera que las estructuras estd emplazadas, en zona
sismica 3 y suelo tipo C. Esto coincide con trabajos similares, en caso de que se desee
comparar los resultados [Fermandois, 2009].
Asumiendo que el edificio es de oficinas, clasifica en categoria de importancia Il.

Los parametros necesarios para el andlisis espectral considerando el suelo y la zona
sismica son:

| = Coeficiente de importancia, I = 1

A, = Aceleracion efectiva maxima, 4, = 0.4g

T, = Parametro que depende del tipo de suelo, T, = 0.4

p = Parametro que depende del tipo de suelo, p = 1.6

S = Parametro que depende del tipo de suelo, S = 1.05
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R = Factor de modificacion de la respuesta estructural (andlisis estatico), R = 11

R, = Factor de modificacion de la respuesta estructural (analisis modal espectral),
R, =11

Por falta de un factor de modificacion de respuesta en la NCh.433 para columnas CFT,
se asume el mismo valor usado como factor de modificacion para porticos de hormigon
armado y porticos especiales de acero estructural R = 7.

El espectro de disefio queda definido por las siguientes ecuaciones:

s = SA,x
“TRYD

p
1+ (%)3

(2-1)

T*
R=1+—x
T* (2-3)
0.17, + R_o
Doénde:
T* = periodo de mayor masa traslacional en la direccion de analisis
T,, = periodo de vibracion de modo n

Se observa que el Gnico parametro dependiente de el periodo del edificio es el factor
de reduccion de respuesta R*, por lo tanto el espectro elastico sin reducir es igual para
todos los edificios en estudio en ambas direcciones:

Pseudo-Aceleracion [g]
o
(o]

Periodo [s]

Figura 2-9 Espectro Elastico de Pseudo-Aceleraciones sin Considerar Reduccion por R*
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Por otra parte, se deben considerar las limitaciones al corte establecidad en la NCh.433.

En caso de que el esfuerzo de corte basal obtenido para la estructura sea menor que:

o 1s4.P y
min 6g (')

Donde:
P = peso sismico de la estructura (1.0D + 0.25L)

Se deben amplificar los deplazamientos y rotaciones de diafragma y las solicitaciones
de los elementos estructurales por un factor que permita alcanzar el corte minimo.

En caso de que el esfuerzo de corte basal obtenido para estructura sea mayor a:

Vinax = 1CpaxP (2_5)
Dénde:
0.3554,
Crax = T (2-6)

Se puede multiplicar el corte basal obtenido por un factor para reducirlo hasta el valor
1Cpax P, €Sto no aplica para el calculo de los desplazamientos y rotaciones de los pisos.

R** representa el valor de R* considerando las restricciones de corte minimo y
maximo.

Las siguientes figuras resumen los pardmetros sismicos usados y obtenidos en cada
edificio:
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4pisos

Zona Sismica 3 ‘ Masa Sismica [T] ‘ 1333.82
Tipo de Suelo C
Categoria del edificio 2 X y
Ro 11 T[s] 0.82 0.83
R 7 Modo 2 1
Aceleracion Efectiva [g] 0.4 X y
s 1.05 Ve [T] 754.58 734.99
To [s] 0.4 Ve/W [%] 56.57 55.10
T' [s] 0.45 Vred [T] 91.78 88.86
n 1.4 R* 8.22 8.27
p 1.6 Vimin [T] 93.37 93.37
Coeficiente de Importancia 1 Vimax [T] 196.07 196.07
Factor Cmax 0.147 R** 8.08 7.87

Figura 2-10 Parametros Sismicos de Edificio de 4 Pisos

8 pisos

Zona Sismica 3 ‘ Masa Sismica [T] ‘ 2784.53
Tipo de Suelo C
Categoria del edificio 2 X y
Ro 11 T[s] 1.17 1.20
R 7 Modo 2 1
Aceleracion Efectiva [g] 0.4 X y
s 1.05 Ve [T] 1010.176 | 979.248
To [s] 0.4 Ve/W [%] 36.28 35.17
T [s] 0.45 VRed [T] 112.27 108.18
n 1.4 R* 9.00 9.05
p 1.6 Vimin [T] 194.92 194.92
Coeficiente de Importancia 1 Vmax [T] 409.33 409.33
Factor Cmax 0.147 R** 5.18 5.02

Figura 2-11 Pardmetros Sismicos de Edificio de 8 Pisos
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12 pisos

Zona Sismica 3 ‘ Masa Sismica [T] 4310.23
Tipo de Suelo C

Categoria del edificio 2 X y

Ro 11 T [s] 1.36 1.40
R 7 Modo 2 1
Aceleracion Efectiva [g] 0.4 X y

s 1.05 Ve [T] 132873 | 1287.09
To [s] 0.4 Ve/W [%] 30.83 29.86
T [s] 0.45 Vred [T] 142.61 137.31
n 1.4 R* 9.32 9.37
p 1.6 Vmin [T] 301.72 301.72
Coeficiente de Importancia 1 Vmax [T] 633.60 633.60
Factor Cmax 0.147 R** 4.40 4.27

Figura 2-12 Parametros Sismicos de Edificio de 12 Pisos

Se observa que a medida que en los 3 edificios el corte minimo controla el disefio.

2.3.4. Combinaciones de Carga

El disefio se realiza de acuerdo al procedimiento LRFD con las siguientes
combinaciones de carga obtenidas de la NCh.31710f.2010:

1) 1.4D

2) 1.2D+1.6L+05(Lr0S0R)

3a) 1.2D+16(LroSOoR)+L

3b) 1.2D +1.6(Lr0 SoR) + 0.8W

4) 12D+16W+L+05(LroSoR)

5) 1.2D + 1.4E + L + 0.2S

6) 0.9D + 1.6W

7) 0.9D + 1.4E
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Donde:

D = Carga permanente

E = Carga sismica segun NCh433

L = Carga de uso segun NCh1537

L= Carga de uso de techo segin NCh1537

R = Carga de lluvia segun ASCE/SEI 07, capitulo 8
S = Carga de nieve segun NCh431

W= Carga de viento segiin NCh432

2.4. Bases de Disefio

El disefio de estructuras compuestas de acero-hormigdn, no esta cubierto por la
normativa actual chilena, por lo que se usan las disposiciones contempladas en la
“Specification for Structural Steel Buildings” del “American Institute of Steel
Construction” (AISC360-10) en conjunto con las “Seismic Provisions for Structural
Steel Buildings” (AISC341-10).

Para el caso de la estructuras de hormigon armado, el Decreto Supremo N°60 del 2010
exige que para todas las estructuras de este material se considere la Categoria de Disefio
Sismico D indicada en la AC1318S-08, que a su vez se basa en las categorias de disefio
sismico de la ASCE 7-10. Esta clasificacion restringe el uso de marcos ordinarios e
intermedios y s6lo permite el uso de marcos especiales de hormigén. Los marcos
especiales poseen caracteristicas que aumentan su ductilidad en comparacion con
marcos intermedios y ordinarios, lo que los hace adecuados para zonas de alta
sismicidad, donde se requieren que las estructuras tengan capacidad de disipar energia.

Este decreto rige solo para estructuras de hormigon, para el caso de macos de acero,
dentro de la normativa chilena, no existe un requisito que regule el uso de marcos
ordinarios e intermedios y menos aun para el uso de marcos compuestos. Sin embargo,
la norma ASCE 7-10 si establece estos limites y para zonas de categoria sismica D
restringe el uso tanto de marcos ordinarios e intermedios de acero, como de marcos
ordinarios e intermedios compuestos. Aplicando el mismo criterio del decreto 60, sélo
seria posible construir con marcos compuestos especiales en territorio chileno, pero el
decreto 60 sélo aplica para estructuras de hormigon armado.

De todas maneras, el disefio de los edificios se hace siguiendo las recomendaciones
para marcos especiales de las Disposiciones Sismicas (AISC341-10).
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Por otra parte, el Anexo B de la NCh433 establece que los factores de modificacion de
respuesta para sistemas estructurales que no puedan ser clasificados en las categorias
indicadas en la NCh.433 no pueden ser mayores a los indicados en la tabla 5.1 de dicha
norma, por lo tanto para el disefio se asumen los coeficientes de modificacion de
respuesta para marcos especiales, por ser el sistema estructural més parecido a los
marcos especiales con columnas compuestas. De este modo se asumen R=7 y Ro=11.

En la préctica chilena, el disefio de las estructuras de acero normalmente se realiza
utilizando el codigo AISC 360-05, ya que asi estaba establecido mientras la norma de
dimensionamiento y construccion de acero no era oficial [NCh.433, 1996]. El codigo
AISC360-05 no es muy claro en el disefio de columnas compuestas CFT y posee varias
falencias que se corrigieron en el cédigo AISC360-10.

A continuacion se presentan algunas de las correcciones realizadas en la version del
2010 respecto a la versién del 2005:

e Se establece claramente que codigo y procedimiento de disefio se debe utilizar.
La version anterior no dejaba claro si las especificaciones para elementos
compuestos de la ACI318 prevalecian ante las de la AISC360. La filosofia del
cédigo AISC360-10 en cuanto a elementos compuestos es que solo se deba
recurrir a un cddigo, por lo que en él se establece claramente que so6lo es
necesario seguir sus especificaciones para el disefio de elementos compuestos
y se hacen las referencias correspondientes a la ACI318 cuando corresponde.

e Seagregan especificaciones para elementos esbeltos y no-compactos. El codigo
del 2005 so6lo permitia la utilizacion de elementos compactos, mientras que en
el codigo del 2010 se agregan limites de esbeltez para elementos en compresion
y flexion y se consideran los efectos de pandeo local en el disefio de elementos
esbeltos y no-compactos.

e Seagrega una seccidn exclusiva para el disefio de los elementos de transferencia
de carga entre acero y hormigon.

e Se establece que no es necesario que la resistencia a carga axial sea menor que
la de la seccion de acero por si sola. En el cddigo del 2005 podia ocurrir en
algunos disefios que la seccion compuesta resistiera menos que la seccién de

acero por si sola debido a los factores de seguridad.

e Seactualizan los factores de seguridad para elementos rellenos y embebidos en
hormigon de acuerdo a estudios mas recientes.

e Se crea una seccion exclusiva para el disefio a corte.
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e Se aclaran los procedimientos de disefio para columnas sometidas a flexién y
carga axial.

e Se actualiza la informacion para diafragmas construidos con elementos
compuestos (losas colaborantes).

e Se afiade una seccion para anclajes (studs y canales).

El cddigo del 2010 refleja de mejor manera el estado del arte de la construccion de
elementos compuestos en acero y hormigén, por esta razon y ya que en el disefio de
elementos de acero y hormigon en Chile la tendencia es adaptar los codigos
estadounidenses, se utiliza la AISC360-10 para las estructuras en estudio.

2.5. Disefo

El cddigo AISC del 2010 plantea dos métodos para determinar la resistencia de
secciones compuestas: el método de compatibilidad de deformaciones y el método de
distribucion de tensiones plasticas.

La resistencia a traccion del hormigon se debe despreciar en ambos métodos.

Se deben considerar los efectos de pandeo local para elementos rellenos de hormigon,
sin embargo pueden ser despreciados en elementos embebidos en hormigén.

El método de compatibilidad de deformaciones supone una distribucion lineal de
deformaciones en la seccion, considerando un limite de deformaciones en compresion
maximo de 0.003m/m para el hormigon. Las curvas de tension deformacion utilizadas
para ambos materiales deben ser obtenidas de pruebas de laboratorio o resultados
publicados.

El método de distribucion de tensiones plasticas supone que el acero ha alcanzado su
tension de fluencia F, en tension o bien en compresion y que el hormigon ha alcanzado

una compresion de 0.85f,. En tubos redondos rellenos de hormigdn se permite usar
0.95f. debido al efecto de confinamiento.

Se recomienda utilizar el método de compatibilidad de deformaciones para secciones
complejas o aquellas en que el acero no presente un comportamiento elastoplastico.
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2.5.1. Columnas CFT

25.1.1. Limitacidon de Materiales

Para todos los sistemas compuestos de acero y hormigon se tienen los siguientes
requisitos de materiales:

e El hormigon de peso normal no debe tener resistencia a la compresion f;
inferior a 21 MPa ni superior a 70MPa, para hormigén liviano estos limites son
de 21MPay 42MPa.

e EI acero estructural y las barras de refuerzo no deben tener un esfuerzo de
fluencia F, mayor a 525MPa.

2.5.1.2. Disposiciones Sismicas AISC341-10

De acuerdo a la AISC341-10, las columnas se disefian para satisfacer los
requerimientos del capitulo I de la AISC360-10, sin embargo para la resistencia al corte
solo debe considerarse la resistencia nominal del &rea efectiva de corte de la seccion de
acero.

Los elementos de marcos compuestos especiales deben ser elementos altamente
ductiles, lo que afecta los requisitos de esbeltez de los tubos de acero:

Tabla 2-2 Limites de Razén Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos
[AISC 341, 2010]

o Ang Amg
Descripcion Eiemplo Razdn Miembros Miembros
del elemento jemp Ancho/Espesor | altamente | moderadamente

ductiles ductiles
Paredes de b
HSS |
rectangulares (BT E E
rellenos de ) R b/t 14\/% 2.26 F,
hormigén Wi
Bon I

Este requisito limita los perfiles comerciales que se pueden usar en el disefio de
edificios con marcos especiales. La siguiente tabla muestra los perfiles tubulares

cuadrados HSS de material A500Gr.B que cumplen con el requisito de la AISC341.:
27




Tabla 2-3 Verificacion de Ductilidad de Perfiles HSS Comerciales

H[mm] B[mm] | tnom[mm] | t=0.93thom b/t Ductildad
300 300 6 5.58 50.76 | moderada
300 300 8 7.44 37.32 | moderada
300 300 9 8.37 32.84 alta
300 300 10 9.3 29.26 alta
300 300 12 11.16 23.88 alta
300 300 12.5 11.625 22.81 alta
300 300 16 14.88 17.16 alta
300 300 19 17.67 13.98 alta
350 350 9 8.37 38.82 | moderada
350 350 10 9.3 34.63 alta
350 350 12 11.16 28.36 alta
350 350 12.5 11.625 27.11 alta
350 350 16 14.88 20.52 alta
350 350 19 17.67 16.81 alta
350 350 22 20.46 14.11 alta
400 400 9 8.37 44.79 | moderada
400 400 10 9.3 40.01 | moderada
400 400 12 11.16 32.84 alta
400 400 12.5 11.625 3141 alta
400 400 16 14.88 23.88 alta
400 400 19 17.67 19.64 alta
400 400 22 20.46 16.55 alta
450 450 12 11.16 37.32 moderada
450 450 12.5 11.625 35.71 | moderada
450 450 16 14.88 27.24 alta
450 450 19 17.67 22.47 alta
450 450 22 20.46 18.99 alta
500 500 12 11.16 41.80 moderada
500 500 12.5 11.625 40.01 | moderada
500 500 16 14.88 30.60 alta
500 500 19 17.67 25.30 alta
500 500 22 20.46 21.44 alta
550 550 19 17.67 28.13 alta
550 550 22 20.46 23.88 alta

28



2.5.1.3. Resistencia a la Compresion

Se requiere que el area de acero estructural sea al menos un 1% de la seccion total del
elemento compuesto.

Luego se debe clasificar la seccion de acuerdo a la siguiente tabla para ver si es
compacta, no-compacta o esbelta:

Tabla 2-4 Limites de Razon Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos a Compresion
Debida a Compresion Axial [AISC360, 2010]

Descripcion . Razon “ Ar Maximo

del elemento Ejemplo Ancho/ Compacto/ No-compacto/ Permitido
Espesor | No-Compacto Esbelto

Paredes de

HSS

Rectangulares f b/t £

y Cajones de §— 2.26 |— 3.00 |— 5.00 |=

Espesor h/t E K E

Uniforme

El valor del espesor t se debe tomar como 0.93 t,,omina: €N todos los célculos de tubos
con acero ASTM A500 y ASTM AS53 Gr. B.

A modo de comparacion se presentan los limites de esbeltez de los tubos sin relleno de
hormigon:

Tabla 2-5 Limites de Razon Ancho/Espesor para HSS sin Relleno de Hormigén a
Compresion Debida a Compresion Axial [AISC360, 2010]

Descripcion del Eiemplo Razén A,
elemento Jemp Ancho/Espesor | No-esbelto/Esbelto

Paredes de HSS

Rectangulares y b/t
Cajones de / 1.40 £
Espesor h/t ' E,
Uniforme

Se observa que considerando estos limites existen elementos que sin relleno pueden ser
considerados esbeltos, pero al rellenar de hormigdn pasan a ser compactos.

La resistencia nominal a la compresion de los elementos compuestos varia segun la

esheltez de los elementos:
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a) Secciones compactas:

Pno = Pp (2'7)
Donde
I ES
P, = F,A; + 0.85F; (AC + A, E—) (2-8)
c
A, = Area del hormigon.
A, = Area del tubo de acero.
A, = Area del acero de refuerzo.
E; = Mddulo de elasticidad del acero 200000MPa.

E. = Mddulo de elasticidad del hormigdn 4700,/ f MPa.

b) Secciones no-compactas:

P,—P 2
Ppo=P——2—2-(1-2 ]
no = fp (lr—lp)Z( p) (2-9)

Donde:
A, A, ¥ A, son las razones determinadas en la tabla 2-4

P, se determina en la ecuacion 2-8

! ES
Py = FAs +07f (A + Ay, E—C) (2-10)

c) Secciones esbeltas:

E
Poo = FerAs + 071 (Ac + Agr _S)

E, (2-11)
Donde para secciones rectangulares:
9E
Fp = Sz
(2) (2-12)
t
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El siguiente grafico resume la resistencia nominal a compresion en funcién de la
esbeltez:

Figura 2-13 Variacion de la Resistencia Nominal a Compresion Respecto a la Esbeltez de la
Seccion HSS [AISC360, 2010]

La rigidez efectiva de la seccion compuesta es:

Elesr = Esls + Eglgy + C3Ec, (2-13)
Dénde:

C; = Coeficiente para el célculo de la rigidez efectiva de elementos  compuestos
rellenos de hormigon sometidos a compresion.

As

] <09 (2-14)

C; =0.6+2|

Luego se determina la carga critica de pandeo:

_ 7*(Elesy)
e — (KL)Z (2-15)

Donde:

K = Factor de longitud efectiva.
L = Longitud no arriostrada del elemento.

Sifre < 225
P,

e

Pno
P = Py I0.658 7 ] 219

Sjfre 5 225
P,

e

Pn = O.877Pe (2_17)
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Los factores de reduccidn que se deben usar son:

¢c = 0.75 (LRFD) Q. = 2.00 (ASD)

2.5.1.4. Resistencia a la Traccion

Para la resistencia a la traccion sélo se debe considerar el area de acero:
B, = FAs + Fy5 Ag, (2-18)

F, s = Esfuerzo de fluencia de armadura de refuerzo.

A, = Area de armadura de refuerzo.

Los factores de reduccién que se deben usar son:

¢+ = 0.9 (LRFD) Q. = 1.67 (ASD)

2.5.1.5. Resistencia a Flexion

Experiencias recientes han demostrado que:

e El tubo de acero reduce significativamente las posibilidades de sufrir pandeo
flexo-torsional.

e Elrelleno de hormigon cambia el modo de pandeo local del tubo HSS.

e La falla por deslizamiento entre las superficies no limita necesariamente la
capacidad a momento de la seccion [Leon et al., 2007].

T

/ )
In’

\

/

= === Original stesl wall ||
\

A

Buckled stes| wall \1\

|

|

|

|

|

|

Ry I
=7  Congrets kil |
|

|

|

|

v

.'l \‘

Figura 2-14 Cambios en el Modo de Pandeo Debido a la Presencia de Hormigén [AISC360,
2010]

Al igual que para las secciones en compresion se debe determinar si la seccién es
compacta, no-compacta o esbelta:
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Tabla 2-6 Limites de Razén Ancho/Espesor para HSS en Elementos Compuestos a Compresion
Debida a Flexion [AISC360, 2010]

Razon 2 1
Descripcion . Ancho/ P r Maximo
del elemento Ejemplo Espeso Compacto/ No-compacto/ Permitido
r No-compacto Esbelto

Alas de HSS
Rectangulares lt
y Cajones de g E E E

2.26 |— 3.00 |—= 5.00 |=
Espesor b/t \g F, F,
Uniforme
Almas de
HSS
Rectangulares
y Cajones de h/t 3.00 |= 570 |= 5.70 |=
Espesor 5% 5% 8%
Uniforme

Los limites para tubos sin relleno sometidos a flexion son:

Tabla 2-7 Limites de Razdn Ancho/Espesor para HSS sin Relleno de Hormigén a
Compresion Debida a Flexion [AISC360, 2010]

Razon 2 i

Descripcion Eiemplo Ancho/ c P tof No—comr acto/
del elemento | —*MP0 | Egpeso ompacto P

r No-compacto Esbelto
Alas de HSS
Rectangulares
y Cajones de E E
Espesor b/t 1.12 j;y 1.4 \/F:y
Uniforme
Almas de
HSS
Rectangulares
y Cajones de h/t 242 |— 5.70 |—
Espesor Fy B,
Uniforme

Al igual que en los elementos sometidos a compresion se observa que los limites de esbeltez
para elementos sometidos a flexion son menos restrictivos en elementos rellenos de hormigon.
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La resistencia a flexion también varia segun la esbeltez de las secciones de acuerdo a:
a) Secciones compactas:

Pueden desarrollar la totalidad del momento pléastico de la seccion.

Tensidn Tension  Fuerzas Fuerzas
b=B—2t, Acero Hormigén  Acero Hormigén
0.85f, b,
- _Ij— T | 0.85F(a,t)b]
o | agF, ]
(H—a,)zthy
bt,F,
- L b= |
FV
_ 2F Hitw + 0.85€ b,

Posicion de Eje Neutro para el Equilibrio de Fuerzas: a,=

4twF, +0.857:D;

Figura 2-15 Distribucion de Esfuerzo para el Calculo de M,, para Secciones Compactas
[AISC360, 2010]

b) Secciones no-compactas:

La resistencia nominal a flexion se obtiene mediante una interpolacion lineal entre el
momento plastico M, y el momento de fluencia M,,.

Tensién Tensidn Fuerzas Fuerzas
. b=B—-2tw . Acero Hormigén  Acero Hormigén
| | F 0.70f.  btF,
- - - T T —
E 0.357(a,~t)b;
N N[g205Fy |
a 2ty0.5F,
L (H—?a}, }2 twF ¥
b;!'ny
S R N S
F.'f'
_ 2Fr!'ﬂw + 0,35 b,

Posicién de Eje Neutro para el Equilibrio de Fuerzas: a, = at.F. + 03570
W ¥y [ (=

Figura 2-16 Distribucion de Esfuerzo para el Calculo de M,, para Secciones
No-Compactas [AISC360, 2010]
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c) Secciones esbeltas:

Estan limitadas a desarrollar el primer momento de fluencia M,,., correspondiente al
punto en que el ala en traccion alcanza la primera fluencia E, y el ala en compresion
alcanza su tension critica de pandeo F.. obtenida mediante la ecuacion (2-12). El
hormigon, por su parte, esta limitado a un comportamiento lineal-elastico en el que su
maxima tension de compresion es de 0.7f; [Varmay Zhang, 2009].

Tensién Tensiéon  Fuerzas Fuerzas
Acero Hormigén  Acero Hormigén
Fer 0.70f;  bitFer
—_— ==  —
0.35F(a.—t;)b;
a;;—zt,..o.5F;r

(H-8¢r)2t40.5F,

L

bit:F,
— —_— _— =
Flr'
Posicién de Eie N | Eauilibrio de F _ FHty +(0.35f; + F —Fc )bt
osicion de Eje Neutro para el Equilibrio de Fuerzas: a, = fw(F;_r" Fy) +0.35f’g b’.-

Figura 2-17 Distribucién de Esfuerzo para el Calculo de M, para Secciones Esbeltas
[AISC360, 2010]

Resistencia Nominal a Flexidn, Mn
-
I ) -
o

B ¥

Esbeltez del tubo

Figura 2-18 Variacion de la Resistencia Nominal a Flexion Respecto a la Esbeltez del HSS
[A1SC360, 2010]
Los factores de reduccion que se deben usar son:

¢ = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67 (ASD)
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2.5.1.6. Interaccion de Flexion y Carga Axial

El método de Compatibilidad de Deformaciones estd recomendado para secciones
complejas y requiere mayor tiempo de procesamiento. Por otra parte dentro del codigo
AISC360-10 se incluyen las ecuaciones necesarias para implementar el método de
Distribucion de Tensiones Plasticas. De este modo el disefio se realiza ocupando el
método de distribucion de tensiones ya que es una solucion méas simple en su
implementacion y se encuentra validado experimentalmente. La siguiente imagen
compara una superficie obtenida mediante Distribucion de Tensiones Plasticas con el
diagrama de interaccion real de una seccion compuesta.

—— Exacto
--— Rigido-Plastico

=

Compresion Axial, P

Momento, M B

Figura 2-19 Comparacidn entre Superficie Obtenida Mediante Distribucién de Tensiones
Plasticas y Diagrama de Interaccion Real [AISC360, 2010]

Cabe destacar que el cddigo permite 3 métodos de Distribucion de Tensiones Plasticas
para tubos rellenos de hormigén:

a) Metodo 1

Este método entrega una evaluacion conservadora de la interaccion del elemento
sometido a flexion y carga axial utilizando las formulas del capitulo H de la AISC360-
10. Entre menos carga tome el acero en relacion al hormigon, mas conservador es el
método, del mismo modo las ecuaciones son mas conservadoras para hormigon con f
alto. Las ecuaciones utilizadas son:

SiZZ>0.2
P,

[

B8 <er +Mry>

My My) = (2-19)
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SiZr <02
Pc

PT MTX MTy

L <1.0

2&+<MM+MW = (2-20)
Dénde:

P. = Carga axial requerida

P. = ¢P, (LRFD) = Capacidad axial de la seccion.

M,., = Momento requerido alrededor del eje X.

M,,, = Momento requerido alrededor del eje Y.

M., = $M,, (LRFD) = Capacidad en flexion alrededor del eje X.
M., = $M,,, (LRFD) = Capacidad en flexion alrededor del eje Y.

Lo que genera la siguiente superficie de interaccion:

Considera Esbeltez

H1-1a

P! P

02} = = = = = - =

09 1.0 q-.b:[].g[]
M I M, ﬂb: 1.67

Figura 2-20 Diagrama de Interaccion Generado Mediante el Método 1 [AISC360, 2010]

Estas ecuaciones pueden ser usadas tanto para compresién como traccion axial. El
punto A se obtiene de la aplicacion de las ecuaciones (4-6), (4-7) o (4-8) segun
corresponda. El punto B se obtiene a partir de la capacidad a flexion definida en el
punto 4.3.1.4.

Secciones no-compactas y esbeltas deben disefiarse mediante este método debido a la
falta de investigacion para validar los otros métodos en estos casos. Para secciones
compactas el método puede ser muy conservador llevando a soluciones poco
economicas.

b) Método 2
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El segundo método consiste en la elaboracion de superficies de interaccion similares a
las que se obtienen mediante el método de Compatibilidad de Deformaciones para las
columnas de hormigon armado. Por lo tanto luego de generar la superficie
correspondiente, se deben graficar las combinaciones de carga y verificar si todos los
puntos quedan dentro de la superficie. Las ecuaciones para el calculo de del diagrama
de interaccion se pueden encontrar en los ejemplos de disefio de la AISC [AISC, Design
Examples V14.1].

El uso de este método esta permitido s6lo para secciones compactas, por lo que no se
toma en cuenta reduccion de la capacidad por efectos de pandeo local de la seccion de
acero.

El procedimiento de disefio se muestra en la figura 2-21. Primero se calculan los puntos
A, B, CyD, que luego deben ser reducidos por un factor de esbeltez obtenido al realizar
las consideraciones de largo en el disefio a compresion de las ecuaciones 4-6 y 4-7
obteniendo los puntos A’, B’, C’ y D’. Finalmente aplicando el factor de reduccion
correspondiente ASD o LRFD se obtienen los puntos A’’, B>, C”> yD”’.

Resistencia de los
materiales

Considerando
Esheltez

Diseno(f,(2) - Método 2

A = reduccion por esbeltez
A=ATA

Figura 2-21 Diagrama de Interaccion Generado Mediante el Método 2 [AISC360, 2010]

El punto A corresponde a la capacidad en compresién pura, determinada de acuerdo a
las ecuaciones del punto 4.3.1.2.

Py = F, + 0.85f/A, (2-21)

My =0 (2-22)

El punto D corresponde a la mayor capacidad a momento de la seccion representada en
el diagrama.
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_ 0.85f/4,

Po=—"— (2-23)
0.85f.Z,

Mp =FZs + —— (2-24)
Donde:
Z; = Modulo Plastico de la Seccion de Acero

b;h?

Zo==1+t—-0192r]
= t
bl' = b - Zt
hi = h - 2t

El punto B corresponde a la capacidad en flexion pura.

P =0 (2-25)
0.85f/Z
Mp = Mp — FZgy ————— (2-26)
Donde;
Zep = 2th?
ch = bihrzl
h = 0.85f/A, B hy
2(0.85f/b; + 4tF)) ~ 2

El punto C corresponde a una posicion del eje neutro en que la capacidad en flexion es
la misma al punto B, pero considerando el efecto de la carga axial.

PC = 0.85f;-,AC (2_27)

Mc = Mg (2-28)

Luego para calcular el factor de reduccion por esbeltez A se deben usar las ecuaciones
(4-6) o (4-7) segun corresponda:

Fro = Pa (2-29)
_ m*(Elyyy)
e — (KL)Z (2'30)

Sifre < 225
P

e
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P, =P, IO.658%)] (2-31)
Si "PL > 2.25
P, = 0.877P, (2-32)
P
A= é; (2-33)
Luego se reducen las cargas axiales:
Py = AP, (2-39)
Py = AP
Por = AP,
Py = AP,

Finalmente se reducen las cargas por los factores correspondientes ASD o LRFD

¢ = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67 (ASD)
¢c = 0.75 (LRFD) Q. = 2.00 (ASD)
PXII = ¢CPX’ PXII = PX’/'QC (2'35)
My = ¢ppMyr My = My [Qy
Do6nde:
X=AB,CoD
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c) Metodo 3

En el punto D del método 2 se pueden generar problemas al aplicar los factores de
seguridad, ya que se puede producir una zona de inseguridad, al permitir una
capacidad en flexién mayor a la predicha por el modelo de la seccién para una carga
axial menor a la del punto D.

4,000 ,

3,500 : A Resistencia Nominal
- Seea (sin efectos de largo)
o LTS
= 3,000 - el
c G Rk T
32 A' Resistencia Nominal ~ ~=~_ _
E 2,500 - (con efectos de largo) ) Ttea -’ o .
£ TN e., - . e
8 2.000-.»!{'\-\ - il - NN D" N
© Disefio CRESEREN / ," \
© LRFD \\ T N r -7 \

1,500 1 A" . N . I
-2 d——__Disefio on S ’
c ASD et PO
% 1,000 | ' o0 / -
e ) SO e e
3 M, P . : -

500 4 - —
04 7 v . 4 r ®
i
0 200 400 600 800 1,000 1,200 Zona de Inseguridad

Resistencia a la Flexion (kip-ft)

Figura 2-22 Zona de Inseguridad Generada en el Punto D [AISC, Design Examples V14.1,
2011]

El método 3 consiste en una simplificacion del método 2 al remover el punto D del
diagrama de interaccion.

Disefio Simplificado -
Método 2

A"

Disei Ly
c,/'m"[’ ($.£2)

p~ Diagrama del método 2

| |

Figura 2-23 Diagrama de Interaccion Generado Mediante el Método 3 [AISC360, 2010]
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2.5.1.7. Comparacion de Métodos

La siguiente imagen muestra una comparacion de los distintos métodos en la misma
seccion:

Método 2

cr

3 = -

-
[=!
bE

’

—%———

o
Método 2 Simplificado —

Resistencia a la Compresién (kips)

Método 1 - Interaccién Cap. H

-

o
8
\."
o \
’ \
ik
‘—-——--

0 200 400 600 800 1,000

Resistencia a la Flexién (kip-ft)

Figura 2-24 Comparacion de los 3 Métodos Permitidos en la Elaboracién del Diagrama de
Interaccién [AISC, Design Examples V14.1, 2011]

2.5.1.8. Resistencia al Corte

La especificacion de la AISC permite 3 métodos para determinar la resistencia al corte:

a) Resistencia al Corte de la Seccidn de Acero

Se permite considerar la resistencia al corte de la seccidn de acero por si sola:

V, = 0.6F,A,C,

(2-36)

Si h/t,, <1.10,/k,E/F,
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c, =1

(2-39)
Si 1.10,/k,E/F, < h/t,, < 1.37,/k,E/F,
_ 1.10{/k,EF,
Co=——n (2-40)
Si h/t, > 1.37,/k,E/F,
o _ L51kE
v (h/tw)sz (2'41)

Para HSS rectangulares k,, = 5.
Los factores de reduccidn que se deben usar son:

¢, = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67 (ASD)

b) Resistencia al Corte de la Seccién _de Acero_mas la Contribucion del
Refuerzo de Acero Despreciando la Contribucion del Hormigén

Es poco comdn incluir refuerzo de cortante en tubos rellenos de hormigon, pero en caso
de existir se debe sumar su efecto al obtenido en el punto anterior para la seccion de
acero, considerando un factor de reduccion de ¢ = 0.75 para el acero de refuerzo y el
acero estructural. Esto puede resultar en mayor requerimiento de refuerzo ya que puede
ser suficiente con la seccidn de acero de acuerdo a lo calculado en el punto a).

c) Resistencia al Corte del Hormigdn segun ACI1318

No es usual que el hormigdén vaciado en el tubo lleve refuerzo, por lo que al
considerarlo como hormigén simple, no aplican las disposiciones de corte para
hormigon armado del capitulo 11. Deben usarse las disposiciones del capitulo 22 de la
ACI318.

V, = 0.35A/f b, h (2-42)
Férmula en sistema mks 'y f/en kgf /cm?.
Para hormigon de peso normal A = 1.

Para hormigon simple el factor de seguridad es ¢ = 0.6.
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En caso de llevar refuerzo, de acuerdo a las disposiciones del capitulo 11 de la ACI318,
el factor de seguridad es de ¢ = 0.75. Esta opcion generalmente resulta en mayores
requerimientos de armadura transversal que la opcién b).

2.5.2. Vigas Principales

25.2.1. Consideraciones Generales

Las Vigas Principales, también Ilamadas Girders, se disefian sin considerar el aporte de
la losa colaborante de hormigon, las zonas de sus extremos quedan sometidas a
momentos negativos en las que la losa colaborante trabajaria a traccion Para efectos de
simplificar el disefio se desprecia el aporte de la losa colaborante en la zona de
momento positivo.

Se disefian como elementos a flexion de acuerdo al capitulo F de la AISC-360, pero al
considerar marcos especiales deben considerarse los requisitos de las Disposiciones
Sismicas de la AISC.

La siguiente tabla muestra los limites de esbeltez en vigas doble T, para marcos
especiales deben considerarse vigas compactas:

Tabla 2-8 Limites de Razén Ancho/Espesor para Elementos en Compresién de Miembros
Sometidos en Flexién [AISC 360, 2010]

Descripcion del Eiemplo Razdn Ay A,
elemento jemp Ancho/Espesor | Compacto | No Compacto
Alas de Vigas £ £ @
Doble T Armadas b/t 0.38 |— 0.95 |[—<
E, 0.7F,
Almas de Vigas E k.E
Doble T Armadas h/t 3.76 |— 5.70 |—
Fy FJ/

a) k. =4/ h/t,, pero no debe considerarse inferior a 0.35 ni mayor a 0.76
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2.5.2.2.  Previsiones Sismicas (AISC341-10)

Las vigas de marcos compuestos especiales deben estar arriostradas de acuerdo a los
requisitos para miembros altamente ductiles:

L, = 0.0861,E/F,

Ademéas debe considerarse arriostramiento adicional en zonas donde exista
probabilidad de formar rétulas plasticas.

Deben considerarse zonas protegidas desde la cara de la columna a una distancia
determinada de acuerdo a lo especificado en el documento AISC358, en estas zonas
no deben existir discontinuidades en las vigas.

Deben cumplirse los requisitos de esbeltez local para elementos altamente ddctiles
dados en la siguiente tabla:

Tabla 2-9 Limites de Razon Ancho/Espesor para Vigas Doble T [AISC 341, 2010]

Descripcion Razén Aha Ama
. . Miembros
del Ejemplo Ancho/ Miembros moderadamente
Elemento Espesor | altamente ductiles B
ddctiles
Alas de
Vigas Doble 22 L E £
T Armadas o * ’ b/t 030 |~ 038 |—
Laminadas y y
VAIma[s) dt?l N Para C, < 0.125 Para C, < 0.125
igas Doble | |
T Laminadas :__r; t |h h/t 2.45 \/5(1 -0.93C,) 3.76 jFEu —2.75C,)
0 Armadas i 7

2.5.2.3.  FElexién
a) Fluencia:

M, = M, = E,Z, (2-43)

b) Pandeo Flexo-Torsional:

i) SiL, < L, noaplica este estado limite.
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i) SiL, <Lp<L,:

M, = Cp * |M, — (M —07F5)L”_Lp <M
O R AV ) (2-44)
iii) Si L, > L,

M, = F,.S, < M,

(2-45)
Con:
CpmE Jc (Lp\?
F, = 1+0.0078 (—)
oy j S, e (2-46)
Tts
oo 12.5M,, 4
P 2.5Myay + 3M, + 4My + 3M, (2-47)
Donde:
J = Constante torsional.
h, = Distancia entre centroides de alas.
¢ = 1, Para secciones simétricas.
L, = Largo entre puntos arriostrados.
Lp = 1.761,,[E[F, (2-48)
E ] Je \? 0.7F 2 (2-49)
_ _E |1 JC =y
Ly = 1.957; 0.7Fy | Sxho T \/(tho) + 6'76( E )
2 _ L,C, (2-50)
ts Sx

M,,.. = Valor absoluto del maximo momento no arriostrado.

M, = Valor absoluto del momento en primer cuarto del segmento no arriostrado.
My = Valor absoluto del momento en el centro del segmento no arriostrado.

M. = Valor absoluto del momento en tercer cuarto del segmento no arriostrado.

Los factores de reduccion que se deben usar son:

ép = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67 (ASD)
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2.5.2.4. Corte
La resistencia nominal a corte es:

V, = 0.6F,4,,C, (2:51)

a) Para almas de perfiles laminados con h/t,, < 2.24,/E/E,

Gy =1 (2-52)
Los factores de reduccién que se deben usar son:

¢, = 1 (LRFD) Q, = 1.5 (ASD)
b) Para almas de otros elementos:

i)  Sih/t, < 1.10/k,E/F,

=1 (2-53)
iy Si1.10k,E/F, < h/t, <137k, E/F,

k,E

By (2-54)

“= e,
i) Sin/t, > 1.37/E/F,
o _ L51kE

(%)2 K, (2-55)

1.10

Donde:

A,, = Area del alma, altura total de la seccion por el espesor del alma
h = Para perfiles laminados corresponde al espacio entre alas menos el radio entre
ala y alma. Para perfiles armados es el espacio entre alas.

1) Para alas sin atiesadores h/t,, < 260:

ky =5 (2-56)
i) Para alas con atiesadores:
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(a)z (2-57)

2
Sia/h>30a/h> (hz%)

by =5 (2-58)
Doénde:

a = Distancia entre atiesadores.

Los factores de reduccidn que se deben usar son:

¢, = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67(ASD)

2.5.3. Vigas Colectoras

Las vigas colectoras son elementos simplemente apoyados entre las girders. Estas
reciben las cargas de la losa colaborante y la distribuyen hacia las vigas principales. Al
estar simplemente apoyadas, solo el ala superior queda en compresion, por lo que no
tiene problemas de estabilidad global, ya que la placa colaborante funciona como
arriostramiento para el pandeo flexo-torsional.

25.3.1. Consideraciones Generales

Para efectos de calculo, el ancho efectivo de la losa de hormigén no se debe
considerar mayor a:

a) 1/8 de la luz de la viga entre centro y centro de los apoyos
b) 1/2 de la distancia entre ejes de vigas colectoras adyacentes
c) Ladistancia al borde de la losa

Durante la construccion, cuando no se usen alzaprimas la seccion de acero por si sola
debe tener suficiente capacidad para resistir todas las cargas hasta que el hormigén
alcance 75% de su capacidad f;.

La placa metélica se ubica con las costillas perpendiculares a las vigas, para este caso
debe despreciarse el hormigon bajo el tope superior de la placa en los célculos.
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2.5.3.2. Disposiciones Sismicas (AISC341-10)

Las vigas colectoras no son parte del sistema resistente principal, por lo que no se
consideran los requisitos de la AISC341-10.

2.5.3.3.  Flexién

i) Si h/t,, < 3.76,/E/E,:

M,, se determina a partir de la distribucion pléstica de esfuerzos para el estado limite
de fluencia (momento pléstico).

i) Sih/t, >3.76,/E/E,:

M,, se determina por la superposicion de los esfuerzos elasticos considerando los
efectos de arriostramiento, para el estado limite de fluencia (momento de fluencia).

Los factores de reduccién que se deben usar son:

¢p = 0.9 (LRFD) Q, = 1.67 (ASD)
| 0.85f;
] R

| 4|k g
d, ., | 2
t_ (P,+C)

L
F

¥

Figura 2-25 Distribucién Pléstica de Esfuerzos en Viga Colectora

La fuerza de compresion en la losa C corresponde al menor de los siguientes valores:

C = AF,

(2-59)
C = 0.85f/A, (2-60)
V' =2Qn (2-61)
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A, = Area de hormigon dentro del ancho efectivo.

A, = Area de la viga de acero.

YXQ, = Suma de la resistencia nominal a corte de los conectores de corte entre el
punto de maximo momento y el punto de momento cero.

La profundidad del bloque de compresion es:

C

= 085/b (2-62)

b = Ancho efectivo de la losa de hormigon.

Una seccidn totalmente compuesta corresponde al caso en que C es controlado por la
fluencia de la viga de acero, o bien por la fuerza de compresion en la losa. En caso
contrario una viga parcialmente compuesta es controlada por el nimero y resistencia
de los conectores de corte.

El valor de C determina la posicion del eje neutral, que puede estar tanto en el alma de
la viga, en el tope superior del perfil de acero o en la losa de hormigon.

El momento nominal queda determinado por:
M, = C(dl + dz) + Py(dS —d3) (2-63)

By = Asky (2-64)

2.5.3.4. Transferencia de Carga entre Viga y Losa

El corte horizontal debe ser totalmente transferido entre la losa y la viga a través de
conectores de corte. Para la accién compuesta con el hormigon sujeto a compresion
debida a flexion, la fuerza nominal de corte V', entre el punto de méximo momento y
el punto de momento cero, corresponde al menor valor entre las ecuaciones 2-56, 2-57
y 2-58.

De acuerdo a la AISC-360 los conectores de corte deben cumplir lo siguiente:

e EIl didmetro de los conectores de corte debe ser menor a 2.5 veces el espesor
del ala de la viga, a menos que esté alineado con el alma de la viga, en ningun
caso puede ser mayor a 19mm.

e El largo debe ser mayor o igual a 4 diametros medidos desde el tope superior
del ala, hasta el tope superior de la cabeza del conector.

e No deben extenderse mas de 38mm sobre el tope superior de la placa
colaborante.
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e Deben tener al menos 13mm de cobertura.

e Los conectores deben distribuirse uniformemente entre el punto de méaximo
momento y el punto de momento cero.

o Debe considerarse un recubrimiento minimo de 203mm entre el eje de los
conectores de corte al borde libre en la direccion de la fuerza de corte para
hormigon de peso normal y 250mm para hormigdn liviano.

e La distancia minima entre conectores es de 6 diametros para conectores
paralelos a la viga, y de 4 diametros si estan perpendiculares a la viga.

e Laseparacion maxima entre conectores es de 900mm, la placa colaborante debe
estar conectada a la viga considerando un espaciamiento que no puede superar
460mm, para esto se usar una combinacion de conectores de corte y soldaduras
de tapon.

La resistencia de un conector de corte esta dada por:
Qn = 0.5454/f¢Ec < RgRpAFy (2-65)
Donde:
Ay, = Area del conector
E. = Mddulo de elasticidad del hormigén.
E, = Resistencia minima a traccion del stud.
R, = 1.0 para:

a) Un conector soldado en una costilla de la placa colaborante perpendicular a la viga.

b) Cualquier numero de conectores soldados en fila directamente sobre la viga.

c) Cualquier nimero de conectores soldados en fila a través de la placa colaborante
paralela a la viga y con una razén entre el ancho promedio de la costilla y la altura
del trapecio de la placa > 1.5.

Ry = 0.85 para:

a) Dos conectores soldados en una costilla de la placa colaborante perpendicular a la
viga.

b) Un conector soldado a través de la placa colaborante paralela a la viga y con una
razon entre el ancho promedio de la costilla y la altura del trapecio de la placa <
1.5.

R, = 0.7 para tres o mas studs soldados en una costilla de la placa colaborante
perpendicular a la viga.
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R, = 0.75 para:

a) Conectores soldados directamente sobre la viga.

b) Conectores soldados en la losa colaborante con la placa perpendicular a la viga
Y €mida—nt = Slmm.

c) Conectores soldados a traves de la placa colaborante paralela a la viga.

R, = 0.6 Para conectores con la placa perpendicular a la viga y e;;q—p: < 50mm.

emia—ne = Distancia entre el borde del tallo del conector hasta el alma de la placa
colaborante, medida a media altura de la costilla y el en la direccion de aplastamiento
de la viga.

La siguiente tabla resume los parametros anteriores:

Tabla 2-10 Parametros para Calcular Resistencia de los Conectores de Corte [AISC360, 2010]

Condicion R, R,
Sin placa colaborante 1 0.75
Placa colaborante paralela a viga:
w.
—>15 1 0.75
T
w.
— <15 0.85* 0.75
hy
Placa colaborante perpendicular a la viga.
NUmero de studs en la misma costilla:
1 1 0.6**
2 0.85 0.6**
3 0 mas 0.75 0.6**
h,. = Altura nominal de la costilla.
w,- = Ancho promedio de la costilla.
*Para un stud.
**g| valor puede incrementarse a 0.75 e,,;4—n: = S51mm.

2.5.3.5. Corte

Se determina en base a la resistencia de la seccion de acero por si sola, por lo que aplica
el punto 2.5.2.2.

52



2.5.3.6. Deformaciones

El célculo de deformaciones debe considerar el efecto combinado de las cargas de
construccion sobre la viga de acero por si sola y las cargas de servicio sobre la seccion
compuesta.

Estudios demuestran que no es practico realizar calculos detallados de rigidez, ya que
la inercia efectiva obtenida es entre 15 y 30% inferior a la calculada de acuerdo a la
teoria eldstica.

Las ecuaciones para calcular la rigidez de vigas compuestas se pueden ver en
comentario del capitulo | del codigo AISC-360.

2.5.4. Conexiones Viga-Columna

Las conexiones viga-columna en marcos especiales deben cumplir los siguientes
requisitos de acuerdo a las Disposiciones Sismicas:

e Deben ser capaces de acomodar un angulo de rotacion de 0.04 rad.

e Laresistencia a flexion de la conexion medida en la cara de la columna debe
igualar al menos el 80% de M,, (Resistencia nominal a flexion) al acomodar el
angulo de 0.04 rad.

e Deben usarse conexiones totalmente rigidas.

e Se debe cumplir con el requisito de columna fuerte viga débil, para garantizar
que las rétulas plasticas se generen en las vigas y no en las columnas. Se permite
ademas que las columnas queden rotuladas en la base.

El comportamiento requerido se rige por la siguiente relacion:

2 M;cc
=—>1
XM} exp (2-66)

Donde:

Y. My, = Suma de los momentos nominales de la columna (M,.) sobre y bajo la
unién considerando la reduccién por carga axial.
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XMy .y = Suma de los momentos nominales de las vigas en las rotulas plasticas
> M;,exp = (1.1+ Mp,exp + Myy).

M, = Momento debido a la amplificacion generada por el corte y la distancia entre
la rétula plastica y la linea central de la columna.

M, ., = Momento probable de las vigas tomado como R, M,,.
M,= EZ
R, = Razon entre la fluencia esperada y fluencia nominal, de acuerdo a las

Disposiciones Sismicas para acero A36 el valor es 1.5, para acero a 572
Gr.50 es 1.1.

El requisito de columna fuerte viga débil se puede omitir en cualquiera de los siguientes
casos:

a) Columnas en que P,. < 0.1P, (carga axial menor al 10% de la capacidad en
compresion) cuando se cumple una de las siguientes condiciones:

) La estructura es de un piso o el ultimo piso de una estructura de varios
pisos.

i) Columnas en que la suma de las capacidades de corte de todas las
columnas omitidas del piso es menor al 20% de toda la capacidad de
corte del piso y la suma de las capacidades de corte de las columnas
omitida en una misma linea de columnas es menor al 33% de la
capacidad de corte de esa misma linea de columnas

b) Columnas en cualquier piso que tenga una razon entre la capacidad de corte y
el corte requerido 50% mayor que la del piso superior.

La estructura debe ser capaz de resistir cualquier desplazamiento debido a las
deformaciones de la conexién

El disefio debe incluir analisis de estabilidad de todo el marco incluyendo efectos de
segundo orden.

Existe solo un tipo de conexién precalificada para conectar HSS rellenos con hormigon
en marcos especiales, sin embargo es un sistema patentado y sélo sirve para conectar
tubos de 16” (406 mm).

54



Figura 2-26 Conexidn Precalificada ConXtech [Packer, http://www.atlastube.com/...J

En Japon usualmente se utilizan conexiones con diafragma externo o interno.

Figura 2-27 Conexiones Viga-Columna Utilizando Diafragmas
[Packer, http://www.atlastube.com/...]
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Las Disposiciones Sismicas establecen que las placas de conexién usadas como
diafragmas deben tener al menos el espesor del ala de la viga.

Deben conectarse utilizando soldadura de penetracién completa o soldaduras de filetes
por 2 lados. Y la resistencia de estas soldaduras debe ser mayor o igual a la resistencia
del area de contacto entre la placa y los lados de la columna.

Los diafragmas internos deben tener perforaciones adecuadas para que el hormigon
fluya por la columna.

Para efectos de este trabajo se disefid una conexidn apernada asumiendo los requisitos
para conexiones precalificadas de la AISC358-10. Se consideraron las limitaciones
para conexiones de seccion reducida (RBS) y para conexiones con plancha apernada
al ala (BFP).

Las limitaciones consideradas para la conexion son:

1) La altura de las viga son puede superar la de un perfil W36 (aproximadamente
920mm).

2) El peso de la viga esté limitado a 224kgf/m.

3) El espesor del ala no puede ser mayor a 25mm.

4) Larazon entre luz y altura debe ser mayor a 9 en marcos especiales.

5) Las razones de esbeltez para alas y alma son las indicadas en las Disposiciones
Sismicas.

6) La zona protegida es la mayor distancia entre la distancia de la cara de la
columna hasta una distancia igual a la altura de la viga a partir desde el perno
mas alejado de la cara de la columna o hasta el borde més alejado de la seccion
reducida. En esta zona deben evitarse discontinuidades en las vigas.

7) Para vigas que soportan una losa colaborante con conectores de corte
espaciados a un maximo de 300mm lo largo de la luz de la viga, no es necesario
proveer arriostramiento lateral adicional en la seccion reducida.

8) El momento probable considerado en el célculo corresponde a la seccion
reducida.

9) Debe dejarse al menos 25mm de separacion entre la cara de la columna y el
borde de la losa. Este espacio puede rellenarse con material compresible.
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Figura 2-28 Conexidn Disefiada

Para efectos de los modelos estructurales el disefio de la conexidn fue necesario para ubicar las
secciones reducidas. So6lo se calcularon los espesores de placa y nimero de pernos necesarios
para obtener la dimension “a” de la figura 2-28, las dimensiones b y ¢ se obtuvieron de las
especificaciones de la AISC358 para la conexién precalificada con seccion reducida.

El diafragma debe ser capaz de evitar el aplastamiento del hormigdn en el ala de la viga que
gueda en compresion y la falla de la pared del tubo en el ala de la viga que queda en traccién.

25.4.1. Transferencia de Carga entre Viga y Columna

En el caso de las estructuras en estudio la carga proveniente de las vigas debe ser
transferida a las columnas, sin embargo en las columnas, al ser elementos rellenos de
hormigon, debe verificarse la transferencia de corte longitudinal entre el acero y el
hormigon para que la seccion efectivamente trabaje de forma compuesta.

La forma de calcular el valor de la fuerza de corte longitudinal ¥}/, depende de la
ubicacion de la carga que se debe transferir, existen 3 casos:

a) Fuerza Externa aplicada a la Seccion de Acero
Para este caso el corte se determina mediante la siguiente ecuacion:

V' = B(1- FyAs/Pno) (2-67)
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Donde:

P,, = Resistencia nominal a la compresion axial de la seccién compuesta sin
considerar efectos de largo, determinada de acuerdo al punto 2.5.1.3.
P. = Carga externa aplicada a la seccién compuesta.

b) Fuerza Externa Aplicada al Hormigén

Cuando la carga se aplica completamente al hormigon, la carga que debe ser
transferida a la seccion de acero es:

V' = Pr(FyAs/Pno) (2-68)
c) Fuerza Externa Aplicada Simultaneamente a Hormigon y Acero

En este caso V,' corresponde a la fuerza necesaria para lograr el equilibrio
dentro de la seccion compuesta. Puede ser tomada como la diferencia entre la
porcion de fuerza aplicada directamente al hormigon y la ecuacion 2-67, o bien
la diferencia entre la porcion de fuerza aplicada directamente al hormigén y la
ecuacion 2-68.

Existen 3 mecanismos para transferir el corte V' entre el acero y el hormigon:

a) Aplastamiento

El estado limite de aplastamiento del hormigén por el uso de placas internas
dentro de los tubos esta dado por la ecuacién:

Rn - 1.7f;~,A1 (2'69)
Dénde:

A, = Area cargada de hormigon.

Y se deben usar los siguientes factores de seguridad:

¢p = 0.65 (LRFD) Q, = 2.31 (ASD)
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b) Conectores de corte
R, = XQ¢y (2-70)
Donde:

XQ., = Suma de las resistencia de corte de studs determinadas.

Qcv = B Asq
A, = éreadel stud
E, = Tension ultima minima especificada para los studs.

Los factores de seguridad para studs a corte son:

¢» = 0.65 (LRFD) Q, = 2.31 (4SD)

c) Interaccion Directa entre Acero y Hormigon

Para tubos rectangulares la interaccion directa entre el acero y el hormigén
estd dada por la siguiente ecuacion:

R, = BZCinFin
Doénde:

B = Ancho de la seccidn rectangular en la cara en que se transfiere la carga.
F;,, = Tension nominal de interaccion = 0.06ksi

Cin = 2 si la columna se extiende hacia un lado del punto de transferencia de
carga.

Cin = 4 si la columna se extiende hacia ambos lados del punto de transferencia
de carga.

Los factores de seguridad para la interaccion directa son:

¢ = 0.45 (LRFD) Q = 3.33 (4SD)

2.5.5. Losa Colaborante

La verificacion de la losa colaborante se realiza de acuerdo a las especificaciones del
Steel Deck Institute SDI-ANSI-C-2011. Sin embargo, estas verificaciones ya han sido
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realizadas por los proveedores de placas colaborantes y se encuentran resumidas en sus
catalogos.

La siguiente imagen muestra la geometria del panel:

535 | — '\'\' Ill-' * \",. ,J"I__ N ,
A | e
J
t

Avance Litil 950 mm.

4

Figura 2-29 Geometria de Placa de Losa Colaborante [Cintac, Catalogo Instadeck]

Se verifica si el panel es capaz de resistir las cargas de peso propio y sobrecarga, para
lo que el proveedor entrega la siguiente informacién:

Tabla 2-11 Sobrecarga Admisible Losa Compuesta [kg/m2] [Cintac, Catalogo Instadeck]

Separacion entre apoyos (m

Espesor
Hormigén Sobre | 1.6 | 1.8 2 22 |24 | 26 | 2.8 3 32 [34|36(|38]| 4
Trapecio (cm)
5 2000 | 1957|1624 | 1337|1138 | 949 | 799 | 677 | 578|496 |427|369|319
6 2000 | 2000 | 1818 | 1497 | 1281 | 1075 | 905| 768 | 656|563 |485|419|363
8 2000 | 2000 | 2000 | 1815 | 1554 | 1328 | 1119 | 950 | 812 | 698 | 602 | 521 | 452
10 2000 | 2000 | 2000 | 2000 | 1827 | 1581 | 1333 | 1132 | 968 | 832 | 719|622 | 540
12 2000 | 2000 | 2000 | 2000 | 2000 | 1822 | 1546 | 1314 | 1124 | 967 | 835 | 724 | 628

En el caso de los edificios disefiados, se considerd espesor de 6¢cm sobre el trapecio del
panel, la sobrecarga y el peso propio correspondiente a la sobrelosa suman 400kg/m2
y la separacion entre vigas es de 2.44m, por lo que cumple con los requisitos de carga
admisible. La tabla 2-11 ya contempla el peso propio de la placa colaborante y el
hormigon, esta informacidn se puede encontrar en la tabla 8-1.

Independiente de la tabla anterior se tienen limites para el espaciamiento entre apoyos
para controlar deformaciones:

Tabla 2-12 Control de Deformaciones y Condiciones de Servicio [Cintac, Catalogo Instadeck]

Espesor Total Distancia Maxima entre Apoyos [cm]
Placa + Hormigén [cm] | & A | & A A A A A A
11.35 250 306 363
12.35 272 333 395
14.35 316 387 459
16.35 360 441 523
18.35 404 495 587
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Para la construccion de las losas se debe verificar si es necesario alzaprimar los panales

de acuerdo a la siguiente tabla:

Tabla 2-13 Longitud Maxima sin Alzaprimado [cm] [Cintac, Catalogo Instadeck]

Altura de Hormigon sobre Trapecio [cm]

Condicion de Apoyo 5 6 8 10 12
A A 209 200 187 175 166
A A A 277 267 250 236 224
A A A A 285 274 256 241 229

Para que los apoyos se puedan considerar continuos debe reforzarse con armadura
superior en los apoyos intermedios. Considerando separacion entre vigas de 2.44m,
para los edificios en estudio es necesario reforzar con armadura superior en los apoyos

0 alzaprimar.

Para evitar agrietamiento por la retraccion del hormigén debe afiadirse una malla
electrosoldada en la parte superior del hormigén. El esquema de instalacion de la losa

es el siguiente:

PLACA COL ABORAN
INSTADECK T\

CONECTOR DE CORTE

Figura 2-30 Esquema de Instalacion (Catalogo Instadeck, Cintac)

2.6. Resultados del Disefio

A continuacion se presentan las estructuras obtenidas considerando los parametros
descritos en los subcapitulos 2.1, 2.2 y 2.3, las bases de disefio del subcapitulo 2.4 y

los procedimientos de disefio descritos en el subcapitulo 2.6.
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2.6.1. Perfiles Requeridos

El disefio se vio controlado en mayor medida por los requisitos de deformaciones, ya
que la estructuracion con marcos resultd bastante flexible. La NCh.433 limita las
derivas de entrepiso a un 2%, por lo que la seleccion de perfiles se realizd para
aumentar en la mayor medida posible la rigidez de los marcos y poder cumplir este
requisito.

Como la geometria de vanos y alturas de entrepiso estan fijas, la Gnica forma de
aumentar la rigidez de los marcos fue aumentando las secciones de las columnas y de
las vigas.

Las columnas se encuentran limitadas por los perfiles comerciales HSS, siendo el mas
grande el perfil HSS550x22.

Para las vigas colectores se consideraron perfiles doble T laminados W12x16.

Las vigas principales se encuentran limitadas por el requisito de columna fuerte viga
débil, sin embargo es posible aumentar la rigidez del marco afiadiendo secciones
reducidas.

Dadas las limitaciones de disefio, para el caso de los edificios de 16 y 20 pisos no fue
posible cumplir con los limites de derivas de entrepiso, por lo que sélo se presentan los
resultados para los edificios de 4, 8 y 12 pisos.
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2.6.2. Secciones Reducidas

Una de las formas para cumplir con la rigidez requerida por los limites de deformacion
es aumentar el tamafio de la viga, sin embargo como se consideraron marcos especiales,
se debe cumplir con el requisito de columna fuerte viga débil, por lo que el tamafio
méaximo de la viga esta limitado por el tamafio maximo de la columna comercial.

Para poder aumentar la rigidez de los marcos y cumplir con el requisito de columna
fuerte viga débil se optd por usar secciones reducidas, A continuacion se presentan los
parametros obtenidos para las secciones reducidas tras el disefio de conexiones:

’/”/
.

Figura 2-34 Parametros de Seccion Reducida

Tabla 2-14 Parametros de Seccién Reducida

Edificio Viga a[mm]] | b[mm] | c[mm]
. 450x200x12x8 | 525 300 40
4 Pisos
500x200x12x8 | 600 350 30
i 450x200x12x8 | 475 300 40
8 Pisos

600x250x15x10| 600 400 50
600x250x15x10 | 600 400 50
750x300x18x12| 675 550 75

12 Pisos
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2.6.3. Peso de Materiales

En la siguiente seccion se presenta el peso de los materiales en cada edificio, para
evaluar el costo econémico del sistema estructural en caso de que se quiera comparar
con otro tipo de sistema.

Tabla 2-15 Peso de Materiales por Edificio

Peso Peso Acero
N® de P\(j?oa(ie Acero | Hormigon Coruerilonas CIZ?;goLrgﬁe Vigas + Peso
Pisos [Tgnf] Columnas | Columnas [Tonf] [Tonf] Columnas | Total
[Tonf] [Tonf] [Tonf]
4 73.6 42.0 93.7 135.6 578.1 115.5 787.3
8 182.8 116.4 236.0 352.4 1156.2 299.2 1691.4
12 348.9 188.2 397.7 585.9 1734.3 537.1 2669.1
3000.0
=== Peso Total
2500.0 /
/ =& Acero Vigas
2000.0 /
—_ == Acero
c
o Columnas
= 15000 /
4 == Hormigén
o Columnas
1000.0
V =>é=| 052
500.0 e Colaborante
—_—— T
00 : . Vigas+Column
as
5 10
N° Pisos

Figura 2-35 Peso de Materiales v/s Namero de Pisos
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Tabla 2-16 Peso de Acero por m2

Area Kg/m2| Kg/m2 |Kg/m2

N° de Pisos |Estructura [m2]| Vigas | Columnas| Total
4 2571.96 28.60 16.31 4491

8 5143.91 35.54 22.63 58.17

12 7715.87 45.22 24.39 69.61

Se observa que el peso de acero por m2 aumenta a medida que aumenta la altura. Para el
edificio de 8 pisos el peso de las columnas por m2 aumenta una cantidad similar al de las vigas,
peor en el edificio de 12 pisos se observa que el aumento de los kg por m2 se debe
principalmente al aumento en el peso de las vigas.

2.6.4. Resultados de Analisis Sismico
Tabla 2-17 Periodos
Pisos Masa Sismica TX Ty
4 1333.82 0.84 0.86
8 2784.53 1.17 1.20
12 4310.23 1.36 1.40
Tabla 2-18 Corte Sismico en Direccién X
Pisos VEIéstico [T] R* VReducido [T] VMinimo [T] VMéximo [T] R**
4 754.5797 8.22 91.78 93.37 196.07 8.08
8 1010.176 9.00 112.27 194.92 409.33 5.18
12 1328.73 9.32 142.61 301.72 633.60 4.40
Tabla 2-19 Corte Sismico en Direccion Y
Pisos VEIéstico [T] R* VReducido [T] VMinimo [T] VMéximo [T] R**
4 734.985 8.27 88.86 93.37 196.07 7.87
8 979.248 9.05 108.18 194.92 409.33 5.02
12 1287.09 9.37 137.31 301.72 633.60 4.27

Todos los edificios se encuentran controlados por corte minimo en ambas direcciones.
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2.6.5. Solicitaciones en Columnas
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Figura 2-36 Resistencia CFT500x10 Edificio 4 Pisos
1400
e ABCD
== ABCD'
P[Ton]

7 S e
{{ )

« CargasyY

-300 -200 -100 100 200 300

== ABCD

e ABCD'
P[Ton]

e ABCD"

06 \ \ + Cargas X

I/

\( 200 \ ) + CargasY
| A\ /4 |
-300 -200 -100 M[T oon*m] 100 200 300

Figura 2-38 Resistencia CFT600x12 Edificio 8 Pisos
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2.6.6. Desplazamientos

En los siguientes graficos se aprecia que el limite de 2% establecido para las derivas
de entrepiso es el factor que controla el disefio de las estructuras, por esto las
solicitaciones obtenidas en las columnas son muy bajas.

Tabla 2-20 Derivas de CM Edificio 4 Pisos

Piso Cota Altura |Derivaen | Derivaen
[m] [%] | X%l | Y [%
TECHO| 13.5 1.000 0.95 1.02
PISO4 10.5 0.778 1.37 1.44
PISO3 7.5 0.556 1.69 1.77
PISO2 4.5 0.333 1.96 2.00
BASE 0 0.000 0.00 0.00
10 \\
E 8
o x
i)
= 6
< ;
. D
2 /—o—Driﬁx _
/ ——o— Drift Y
------- Limite
O(/ T T T —
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50
Deriva[%o]

Figura 2-44 Derivas de CM Edificio 4 Pisos
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Tabla 2-21 Derivas de CM Edificio 8 Pisos

Piso Cota | Altura |Derivaen |Derivaen
[m] [%6] X [%0] | Y [%o]
TECHO| 25.5 1.000 1.27 1.36
PISO8 22.5 0.882 1.54 1.63
PISO7 19.5 0.765 1.45 1.53
PISO6 16.5 0.647 1.40 1.48
PISO5 135 0.529 1.64 1.73
PISO4 10.5 0.412 1.84 1.93
PISO3 7.5 0.294 1.80 1.88
PISO2 4.5 0.176 1.91 1.96
BASE 0 0.000 0.00 0.00
25 QQ
20
00— Drift X
E 15 ——o— Drift Y
c | g o Limite
D
: N
10
5
00 : : :
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50
Deriva[%o]

Figura 2-45 Derivas de CM Edificio 8 Pisos
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Tabla 2-22 Derivas de CM Edificio 12 Pisos

Piso Cota Altura |Derivaen |Derivaen
[m] [%0] X [%o] Y [%o]
TECHO| 375 1.000 0.50 0.55
PISO12 | 34.5 0.920 0.80 0.86
PISO11 31.5 0.840 1.08 1.15
PISO10| 28.5 0.760 1.31 1.39
PISO9 25.5 0.680 1.51 1.59
PISO8 22.5 0.600 1.67 1.75
PISO7 19.5 0.520 1.75 1.83
PISO6 16.5 0.440 1.46 1.54
PISO5 13.5 0.360 1.38 1.46
PISO4 10.5 0.280 1.44 1.52
PISO3 7.5 0.200 1.51 1.58
P1SO2 4.5 0.120 1.78 1.83
BASE 0 0.000 0.00 0.00
40
35 G\ S Drift X
KX —o— Drift Y
30 \K ------- Limite
— 25
£ \\R
S 20
< pp/D
) %
10 K
5 /
O CI T T T
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 2.50
Deriva [%o]

Figura 2-46 Derivas de CM Edificio 12 Pisos
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La NCh433 requiere que las derivas maximas de entrepiso medidas en cualquier punto
de la planta no sobrepasen en 0.001h al desplazamiento relativo entre centros de masa,

donde h es la altura de entrepiso.

Tabla 2-23 A Derivas Edificio 4 Pisos

Piso Cota Altura A Deriva | A Deriva
[m] [90] en X [%o] | en'Y [%o]
TECHO| 135 1.000 0.102 0.160
P1SO4 10.5 0.778 0.120 0.199
P1SO3 7.5 0.556 0.125 0.218
PISO2 4.5 0.333 0.563 0.494
BASE 0 0.000 0.000 0.000

Altura [m]

4 \» ——o0— Drift X
// ——0— Drift Y
P /S Limite

0.000 0.500 1.000 1.500
ADeriva [%o]

Figura 2-47 A Derivas Edificio 4 Pisos

75



Tabla 2-24 A Derivas Edificio 8 Pisos

Piso Cota Altura | A Deriva | A Deriva
[m] [%%6] en X [%o] | enY [%o]
TECHO| 25.5 1.000 0.359 0.470
PISO8 225 0.882 0.436 0.568
PISO7 19.5 0.765 0.362 0.481
PISO6 16.5 0.647 0.229 0.327
PISO5 13.5 0.529 0.180 0.280
PISO4 10.5 0.412 0.151 0.255
PISO3 7.5 0.294 0.129 0.228
PI1SO2 4.5 0.176 0.547 0.498
BASE 0 0.000 0.000 0.000
25 Q}Q>>
20 %f
‘€15
o
< 10
& ——0—— Drift
X
5 ——O—— Drift
/ Y
0 & :
0.000 0.500 1.000 1.500
ADeriva [%o]

Figura 2-48 A Derivas Edificio 8 Pisos
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Tabla 2-25 A4 Derivas Edificio 12 Pisos

Piso Cota | Altura | A Deriva | A Deriva
[m] [90] en X [%o] | en'Y [%o]
TECHO| 37.5 1.000 0.225 0.281
PISO12| 34.5 0.920 0.353 0.440
PISO11| 31.5 0.840 0.436 0.546
PISO10| 28.5 0.760 0.463 0.587
PISO9 25.5 0.680 0.444 0.573
PISO8 22.5 0.600 0.393 0.522
PISO7 19.5 0.520 0.314 0.434
PISO6 16.5 0.440 0.198 0.290
PISO5 135 0.360 0.137 0.218
PISO4 10.5 0.280 0.114 0.194
PISO3 7.5 0.200 0.107 0.189
PI1SO2 4.5 0.120 0.510 0.463
BASE 0 0.000 0.000 0.000
40
]\
N
|
EL A
O 20
2
e
=k
K ——o— Drift
5 Y
-
0.000 0.500 1.000 1.500
ADeriva [%o]

Figura 2-49 A4 Derivas Edificio 12 Pisos




3. Analisis No-Lineal

3.1. Antecedentes

Para el andlisis no lineal se utiliza el software OpenSees (Open System for Eartquake
Engineering Simulation [McKenna et al, 2000]), un programa de codigo abierto que
permite la creacion de modelos de elementos finitos para la evaluacién de la respuesta
estructural de edificios y suelos ante solicitaciones sismicas.

Para el andlisis no lineal se crea un modelo que busca capturar el comportamiento real
de los marcos con columnas compuestas. Se puede realizar un andlisis tridimensional
de los elementos, en los que usualmente el hormigdn se modela con elementos tipo
ladrillo, cada uno con 24 grados de libertad y el acero se puede modelar con elementos
ladrillo o céscara, la interfaz entre los distintos materiales debe ser modelada con
elementos que reflejen la friccion entre ellos, ademas deben usarse relaciones no
lineales para modelar el pandeo local del acero y relaciones constitutivas
tridimensionales para modelar el confinamiento del hormigon. Todo esto genera un
costo enorme en recursos computacionales, por lo que generalmente se opta por
modelos tipo viga.

La modelacion de elementos tipo viga se puede llevar a cabo de 2 formas, mediante
elementos de plasticidad distribuida o mediante elementos de plasticidad concentrada.
El primer método asume que a lo largo de todo el elemento puede alcanzarse el rango
plastico, mientras que el segundo recurre a la definicién de rétulas plasticas que
concentran las incursiones plasticas en puntos definidos del elemento manteniendo el
resto del elemento en el rango elastico.

En la préctica una viga o columna puede llegar al rango plastico en cualquier punto de
su largo por lo que lo més cercano a la realidad es utilizar elementos de plasticidad
distribuida. Sin embargo, lo tradicional es utilizar modelos de plasticidad concentrada,
principalmente porque requieren menores recursos computacionales y es lo que se
encuentra disponible en softwares comerciales. Por otra parte, existen abundantes
estudios que validan las relaciones constitutivas a utilizar en rétulas plasticas. En
particular el uso de rétulas plasticas en la modelacion de vigas con seccion reducida da
muy buenos resultados [Lignos, 2009].

Para este estudio se elaboraron modelos mixtos, con elementos tipo fibra para
columnas, elementos completamente elasticos para vigas y rotulas plasticas en
secciones reducidas de vigas. Todas las relaciones constitutivas usadas se encuentran
validadas experimentalmente.

El andlisis no-lineal requerido para obtener los factores de reduccion de respuesta es
un andlisis de cargas incrementales (pushover) para la determinacion de la capacidad
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de las estructuras disefiadas. Se realizan analisis incrementales con carga uniforme y
carga triangular.

En ambos analisis se desprecia el aporte de las rigideces de la losa colaborante y las
vigas colectoras, por lo que s6lo se modela la estructura principal de marcos con
columnas compuestas CFT y vigas doble T con seccidn reducida, para efectos de
simplificar el andlisis y para reducir el tiempo de calculo s6lo se modelaron marcos en
2 dimensiones. Las vigas colectoras y losas se ingresan como cargas en la modelacion.

3.2. Elemento Viga con Fibras Discretizadas

Este tipo de elementos consiste en una discretizacion del elemento tipo viga, esto
permite definir una relacion constitutiva uniaxial para cada fibra, estas relaciones
pueden ser no-lineales, por lo que permiten modelar fendmenos como el pandeo local
del acero y el agrietamiento y aplastamiento del hormigon.

i

i%

Figura 3-1 Ejemplo de Modelo de Elemento Viga con Fibras Discretizadas

La imagen representa un tubo de acero conformado en frio relleno de hormigén, las
fibras de hormigdn estan en rojo, en azul las fibras de acero y en verde la parte del tubo
de acero que cambia sus propiedades al ser conformado en frio.

Los elementos tipo fibra es permiten la creacion de modelos con plasticidad distribuida,
los cuales a diferencia de los elementos con plasticidad concentrada permiten la
incursion en el rango plastico en toda su longitud, tal como sucede realmente en las
estructuras. De esta forma el modelo no se encuentra limitado a la definicion de rotulas
plasticas como en los elementos de plasticidad concentrada en que las caracteristicas
no lineales se modelan solamente en los extremos mientras que la seccion se considera
elastica entre las rotulas.

Se busco en la literatura un modelo para columnas CFT con relaciones constitutivas
calibradas y validadas para representar el comportamiento real de las columnas CFT,

los modelos de materiales escogidos se basaron en el trabajo “Characterization of
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Behavior of Steel-Concrete Composite Members and Frames with Applications for
Design” [Denavit, 2012]. Las relaciones constitutivas usadas se exponen mas adelante.

Existen 3 tipos de elemento de fibra:
a) Basado en Desplazamientos

Tienen como principal incognita los desplazamientos en los nodos, realizando
interpolaciones para obtener las deformaciones del elemento. Es de féacil
implementacion, pero las interpolaciones usadas para obtener las deformaciones s6lo
modelan relaciones lineales a lo largo del elemento lo que no permite apreciar el
comportamiento real por ejemplo al desarrollarse rotulas plasticas. Ademas las fuerzas
internas calculadas a partir de las deformaciones interpoladas no necesariamente
satisfacen el equilibrio.

b) Basado en fuerzas

Tienen como principal incdgnita las tensiones del elemento y las fuerzas a lo largo del
mismo se calculan con interpolaciones. El elemento satisface el equilibrio de fuerzas
en toda su extension, sin embargo, la curvatura calculada a partir de las interpolaciones
puede no ser precisa. Este método permite representar mejor el comportamiento no
lineal ya que detecta de forma directa rétulas plasticas, su desventaja es que requiere
mayores recursos computacionales

c) Mixto

Este tipo de elemento genera una balance preciso entre la determinacion de las
curvaturas y la deteccion de puntos de no linealidad geométrica (rétulas plésticas). Su
forma de implementacion es compleja y requiere gran cantidad de recursos
computacionales. Este tipo de elementos no se encuentra por defecto en OpenSees.

A diferencia del trabajo realizado por Denavit y en favor del tiempo de procesamiento
se opta por el elemento basado en fuerzas, el que entrega resultados muy similares al
elemento mixto usado en su trabajo.

3.3. Relaciones Constitutivas Ciclicas Uniaxiales

3.3.1. Hormigén

En la literatura existen varias propuestas de curvas de esfuerzo deformacion para el
hormigon (Kent & Park 1971, Popovics 1973, Tsai 1988, Sheikh & Uzumeri 1980,
Hoshimuka et al. 1997, Akiyama et al. 2010). La relacién ciclica escogida es la de
Chang & Mander (1994) predefinida en OpenSees como “Concrete07” y se basa en
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dos de estas curvas mencionadas, las que se definen usando valores normalizados para
deformaciones, tensiones y modulos de elasticidad (tangentes):

En compresion:

= i y = E n= Ecgéc
£cc fée foc (3-1)
En traccion:
x = fe " bto _f Bt
gt y tl ﬁl (3_2)
Donde:

x = Deformacién normalizada

e, = Deformacion

&, = Desfase de la deformacion por traccion

e = Deformacion en el esfuerzo de compresion maximo
e = Deformacion en el esfuerzo de traccion maximo
y = Esfuerzo normalizado

f = Esfuerzo

f. = Esfuerzo de compresién maximo

fi = Esfuerzo de traccion maximo

n = Mdodulo de elasticidad normalizado

E. = Modulo de elasticidad inicial

La primera relacion considerada es la de Popovics y se basa en 3 pardmetros, médulo
de elasticidad inicial(n), esfuerzo de compresion méximo (y) y deformacion (x):

_ rXx n
Tr—14x" n—1 (3-3)

y

La segunda relacion es la ecuacion de Tsai y se basa en 4 parametros, los 3 anteriores
mas uno que controla el comportamiento después de alcanzar el esfuerzo maximo, r
(1, en traccion y r;, en compresion).
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xr

y:n(x) D(x) = 1+(n—$)x+r_1 parar *# 1
D(x)

1+ (n—1+In(x))x parar =1 (3-4)

Parael casode r = — Tsai se simplifica en Popovics. Sin embargo, ambas ecuaciones

predicen esfuerzos distintos a O para deformaciones distintas a 0, por lo que no toman
en cuenta los efectos de agrietamiento. Para que el modelo tome en cuenta estos efectos
se define una deformacion normalizada critica x,., a la cual la relacion de esfuerzo-
deformacion es reemplazada por una degradacion lineal hasta el esfuerzo 0. Cuando el
hormigon alcanza el esfuerzo 0 en tension durante la degradacion lineal, el modelo
considera la fibra agrietada y no es capaz de soportar mas esfuerzos. De la misma
forma, cuando el modelo alcanza el esfuerzo 0 en compresion, el modelo considera que
la fibra de hormigdn esta aplastada y tampoco es capaz de resistir mas esfuerzos.

El trabajo de Denavit recomienda utilizar la ecuacion de Popovics para efectos de
disefio y la de Tsai para modelar el comportamiento. La curva de Tsai es mas precisa
al modelar el comportamiento de hormigén confinado, ya que el valor de r permite
controlar el comportamiento de la curva después de alcanzar la tension maxima. Para
efectos de este trabajo se usa la ecuacién de Tsai.

&
Pendiente
Inicial Esfuerzo méxime
I
,'I S
f -~ - .y
/ / ™~
-
<] [ ..
E Ir-' / .. Tramo descendente
-E lr__.’ \\m
W I .
[F] I'I-'I \'H"w..,
I .
/' Tramo ascendente S
—

Deformacién

Figura 3-2 Curva Tipica de un Modelo de Hormigén

3.3.1.1. Modulo de Elasticidad

Existen varias propuestas para el modulo de elasticidad inicial del hormigon. Para este
trabajo se usa la relacion simplificada propuesta por la ACI para hormigon de peso
normal:

E.[MPa] = 4700./f/[MPa] (3-5)
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3.3.1.2.  Hormigoén en Compresion

Se ha demostrado que la deformacion del hormigon al alcanzar el esfuerzo maximo
para concreto no confinado es una funcion de la resistencia a la compresion. Chang y
Mander (1994) recomiendan utilizar la siguiente ecuacion:

| f/[MPal3

& = 1150 (3-6)

El confinamiento provisto por el tubo de acero en columnas CFT aumenta tanto la
resistencia como la ductilidad del hormigon, lo que se puede modelar estimando la
presion simétrica de confinamiento f; basandose en propiedades de los materiales y
geomeétricas de la seccion.

Este aumento de la resistencia esta asociado al efecto Poisson, pero como el coeficiente
de Poisson es mayor en el acero, el tubo se expande a un ritmo mayor que el hormigon
de relleno, por lo que el contacto necesario para generar confinamiento no se produce.
Sin embargo, a medida que la carga sobre el elemento aumenta, aumenta la
microfisuracion del hormigdn lo que aumenta la tasa de expansion lateral del hormigdn
hasta que eventualmente se produce el contacto entre las superficies. Experimentos han
demostrado que en columnas CFT circulares este efecto ocurre a tiempo para generar
un aumento en la resistencia, por lo que aumenta la capacidad en compresién. Para
columnas rectangulares no se observa este aumento en la resistencia, en parte debido a
la deformacion del tubo debido a la presion del hormigon, pero si se observa un
aumento en la ductilidad.

Por lo tanto, para columnas CFT rectangulares en el modelo no se considera un
incremento del esfuerzo de compresién maximo del hormigon:

fee =1 (3-7)

Para la deformacion al alcanzar la compresién maxima se utiliza la ecuacion (3-6) de
Chang y Mander para hormigon sin confinar. En al valor de r, que controla el
comportamiento de la curva de esfuerzo-deformacion al alcanzar el esfuerzo maximo
se utiliza la ecuacion propuesta por Chang y Mander (1994):

feIMPa]
Th = T —-19 (3-8)
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3.3.1.3.  Hormigoén en Traccion

Normalmente la resistencia a traccion del hormigoén se desprecia, sin embargo el
modelo busca acercarse a la realidad y el considerar la resistencia a la traccion ha
demostrado mejorar la precision de los modelos no lineales en elementos compuestos
[Gourley y Hajjar 1994]. La forma de la curva de traccion es similar a la usada en
compresion tanto para la ecuacion de Popovics como la de Tsai, s6lo cambian los
parametros usados:

fi [MPa] = 0.5/ f/[MPa] (3-9)
f

& = 1.23E—C (3-10)

=4 (3-11)

La deformacion critica x., a la que el hormigdn comienza a degradarse linealmente
esta dada por:
Xer =2 (3-12)

3.3.1.4. Parametros del Modelo de Hormigén

La siguiente tabla resume los parametros usados para el hormigén modelado con la
ecuacion de Tsai:

Tabla 3-1 Parametros Modelo de Hormigén

Parametro Ecuacién Valor
! ! ! Kgf
fee fee = I¢ —250 [ 2]
cm
_ - Kgf
E. E.[MPa] = 4700,/f;[MPal] 235000 |-—>
1
el o Jc[MPas 0.00194
¢ 1150
'[MPa
Thpre T, = M —1.9 2.9077
5.2
! ! Kgf
ft ft [MPa] =0.5 fc’[MPa] 25 [W
B fi
& g = 12374+ 0.000131
E.
T T, = 4 4
xCT‘ xcr = 2 2
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Una explicacion mas detallada de las reglas del modelo de Hormigdn usado puede
encontrarse en el documento “Nonlinear analysis of T-shaped concrete walls subjected
to multi-directional displacements” [Waugh, 2009].

A Compresién

o

il

g A s
\

Figura 3-3 Comportamiento Ciclico Completo del Modelo de Hormigén de Chang & Mander
[Waugh, 2009]

3.3.2. Acero

Para la relacién constitutiva del acero se opt6 por utilizar un material predefinido en
OpenSees como Steel02 [Menegotto & Pinto, 1973], La relacidn consiste en una serie
de reglas de fluencia y endurecimiento que actGan al aumentar la deformacion del
elemento Este modelo no considera los efectos de pandeo.

Esfuerzo [ksi]

-100
0010 0000 0.010 0.020 0020 0.040 005 0.0%0

Deformacion [cm/cm]

Figura 3-4 Respuesta ciclica de Steel02 [http://opensees.berkeley.edu/]
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El modelo Steel02 tiene la siguiente forma:

‘= bet + (1-Db)e”
0" =be" +——
(1 + E*R)E (3-13)
Dénde:
o6 (3-14)
€, — €
, 0—0y
o= 0, — Oy (3-15)

En la figura 3-5 se aprecia que la ecuacion (3-13) representa una transicion suavizada
entre las asintotas a y b con pendientes E, y E; respectivamente. Se observa que los
parametros o, o, €, Y €, e actualizan luego de cada punto de reversa (B).

600

T k3
(e, ,a,) E

(k) = — [ —

(a) I

Esfuerzo [MPa]

(),

-600 1 ] | 1 1 | | 1 1

Deformacion [mm/m]

Figura 3-5 Modelo de Steel02 [Filippou et al. 1983]

o, = Tensién en la interseccién de las asintotas.
€, = Deformacion en al interseccion de las asintotas.
o, = Tension en el ltimo punto de reversa.

€, = Deformacion en el ultimo punto de reversa.

E , ..
b= E—1 = Razé6n de endurecimiento.

o

R = Parametro de forma de la transicion durante la fluencia.
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R

=R, —

a,§
a, +¢

(3-16)

Los valores R,,a; Yy a, son valores a determinar experimentalmente, R, es el
pardmetro R en el primer ciclo y a; y a, son pardmetros de forma. El valor de ¢ se
puede apreciar en la figura 3-6, y corresponde a la diferencia de deformacion entre el
punto de interseccién de las asintotas y el punto de descarga.

Esfuerzo Normalizado ,
o
q
A |q
J

-1

- e
T I L 1 |
=10 0

I N N |
10

Deformacién Normalizada, ¢ *

Figura 3-6 Definicion de Pardmetro de Curvatura R [Filippou et al. 1983]

Se consideran los pardmetros por defecto de OpenSees a; = 0y a, = 1, lo que implica
que no hay un cambio en la forma de la transicién a la fluencia que sea dependiente del
punto de reversa del ciclo. Para el valor de R, se recomienda usar un valor entre 10 y
20.

Las pendientes de las asintotas corresponden a los modulos de elasticidad pre y post
fluencia y se consideran los valores E, = 2.04 * 10° % y E; = 0.00896E,, de lo que
se deduce que b = 0.00896.

3.4. Discretizacion de la seccion

En el modelo planteado por Denavit el namero de fibras utilizadas es de 1/30'° del
ancho de la seccidn, por ejemplo para la discretizacion de la seccion de acero de un
tubo relleno de hormigén, con H=400mm B=400mm y t=16mm, el nimero de fibras
requerido en su espesor es de:

t 16mm
H/30  400mm/30

=12~ 2 (3:17)
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Otros estudios [Kostic and Filippou 2012] han demostrado que usar 1/20Y° del ancho
de la seccidn también predice adecuadamente las respuestas inelasticas.

Para reducir el tiempo de analisis se seleccionan fibras de 1/20¥° del ancho.

3.5. Rotulas Plasticas en Secciones de Viga Reducida

Con el objetivo de cumplir con el requisito de columna fuerte viga débil para marcos
especiales y mantener la rigidez suficiente para cumplir con los limites de
desplazamientos de la NCh.433 se opta por usar vigas con seccion reducida (RBS o
Dog-Bone). La modelacion de la rétula plastica se lleva a cabo ubicando un resorte
rotacional en la posicion de la seccion reducida utilizando el modelo de Deterioro
Modificado de Ibarra & Krawinkler [lbarra & Krawinkler, 2005], [Lignos &
Krawinkler, 2009].

M| Q“; \ M

Figura 3-7 Relacion Constitutiva Momento-Rotacién de Rétula Plastica en Vigas de Seccidn
Reducida [Lignos & Krawinkler 2011]

En lafigura 3-7, se aprecia que en el modelo de Ibarra & Krawinkler se definen 4 zonas:
a) Tramo de rigidez inicial

Corresponde al tramo elastico de la curva entre el punto (0,0) y el punto de
fluencia (6,, M,).

b) Tramo de endurecimiento

Corresponde al tramo entre la fluencia (6,, M,,) y el punto de maximo esfuerzo
de la curva (6., M,) y su rigidez se define a partir de los valores de esfuerzo y
deformacion designados para estos puntos:
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(3-18)

(3-19)

c) Reduccion de resistencia post méximo

Corresponde al tramo entre el punto de maximo esfuerzo (6,,M,) y el de
resistencia residual (6,-, M,.) y su rigidez también queda definida por:

—M,
Kpe = 0

pe (3-20)

d) Resistencia residual

Corresponde a la capacidad residual de seccidn, definida como una fraccion de
la capacidad inicial y es vélida hasta que se alcanza la capacidad de rotacion
méaxima 6,, de la rétula plastica:

M, = kM, (3-21)

3.5.1. Deterioro Ciclico

La tasa de deterioro ciclico esta controlada por el parametro S;:
5= (L) D
C\E -XLE (3-22)
Donde:
E; = Energia disipada en el ciclo i.
XE; = Energia disipada en todos los ciclos anteriores.
E. = A6,M, = AM,, = Capacidad de disipacion de energia.

¢ = Exponente que define la tasa deterioro ciclico, se recomiendan valores entre 1y 2,
¢ = 1 implica una tasa de deterioro practicamente constante, mientras que c=2 frena el
deterioro en los primeros ciclos y lo acelera en ciclos posteriores.

D = Razon de deterioro ciclico bajo carga positiva o negativa, D.
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Hay veces que la aplicacion de la carga en una direccion produce mayor deterioro que
en la direccion opuesta, por ejemplo en vigas con losas, debido al efecto colaborante,
cuando la losa se comprime la capacidad de disipar energia es mayor que cuando la
losa se encuentra traccionada y el ala inferior de la viga puede pandear facilmente en
un modo torsional. Cuando la razon de deterioro es la misma en ambas direcciones
D=1, en otros casos se considera D < 1.

Los pardmetros deteriorados corresponden a los puntos de fluencia, resistencia méxima
y rigidez de acuerdo a las siguientes ecuaciones:

M;=(1-p)*M;_4 (3-23)

Ki=(1-B)*Ki4 (3-24)

3.5.2. Parametros del modelo

Se usaron los parametros recomendados por Lignos y Krawinkler y se resumen en las
tablas 3-2 y 3-3:

Tabla 3-2 Pardmetros Recomendados para Modelo de Degradacion de Ibarra & Krawinkler

Parametro Valor
Razdn entre momento
M./M maximo y momento de 1.1
y - -7
fluencia de la seccion
K Razo6n de resistencia residual 0.4
0, Capacidad de rotacion Ultima 0.00194
D Razdn de deterioro ciclico 1

bajo carga negativa o positiva
Exponente de aceleracion de
la tasa de deterioro ciclico

El trabajo de Lignos y Krawinkler plantea ecuaciones empiricas para la obtencion de
los pardmetros que permiten ajustar los modelos de degradacion a cada seccion doble
T, estas ecuaciones se encuentran en [Lignos & Krawinkler, 2011] y ademas se integran
en una herramienta web cuya direccidn se encuentra en las referencias. Los parametros
obtenidos para las secciones reducidas de cada viga son:
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Tabla 3-3 Parametros Calibrados para Cada Seccion Reducida para
el Modelo de Degradacion de Ibarra & Krawinkler

Viga 0, [rad] | Oy [rad] | Afrad]
VA450x200x12x8 0.034 0.151 0.901
VA500x200x12x8 0.03 0.143 0.795

VA600x250x15x10 0.027 0.15 0.874
VA750x300x18x12 0.023 0.149 0.864

3.5.3. Modificacion de la Rigidez

Las vigas de la estructura estdn compuestas por resortes rotacionales correspondientes
las secciones reducidas y elementos elasticos conectados en serie. Por lo tanto, las
propiedades estructurales de estas vigas son una combinacion de las propiedades de los
subelementos mencionados. De esta forma la rigidez de la viga se relaciona con la
rigidez del resorte K, y la rigidez del elemento elastico K, a través de la siguiente
ecuacion:

K. =—-——"
viga +i (3_25)

Las elecciones analiticas evidentes son K. = o 0 K, = oo, sin embargo debido a los
métodos numéricos usados por OpenSees, una rigidez infinita para el elemento eldstico,
concentraria todas las deformaciones en el resorte de la rétula plastica y no permitiria
variar la rigidez de la rétula, que es dependiente del gradiente de momentos de la viga.
Por otra parte, todo el amortiguamiento seria asignado a las rotulas plasticas.

Rigidez infinita en el resorte rotacional no permitiria definir las ecuaciones
constitutivas de la rotula plastica ademas de generar problemas de inestabilidad
numerica.

Para solucionar estos problemas se escoge una rigidez para el resorte rotacional n veces
mayor a la del elemento elastico:

KS =n=* KbC (3'26)
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El valor de n debe ser un nimero mayor a 1. Para este estudio se escogié un valor de
n = 10. De este modo la rigidez del elemento elastico se puede expresar en funcion de
ny de larigidez de la viga:

(n+1)
n (3-27)

Kpe = viga *

Esto permitird que el amortiguamiento sea asignado al elemento elastico y por otra
parte todas las caracteristicas de todas las propiedades plasticas y de deterioro de la
rotula plastica se tomaran en cuenta.

3.6.  Amortiguamiento

La disipacion de energia que no es capturada por las curvas de histéresis debe incluirse
en los modelos no-lineales. Para esto se considera amortiguamiento viscoso de tipo
Rayleigh, el que formula la matriz de amortiguamiento como una combinacion lineal
de las matrices de masa y rigidez:

[c] = alM] + B[K] (3-28)

Esta formulacion permite definir una razon de amortiguamiento en funcién de las
frecuencias de la estructura. Tradicionalmente se recomienda considerar las primeras
frecuencias de vibracion y una razén de amortiguamiento d entre 2% y 5% [FEMA
P695, 2009]. Para estructuras de acero se recomienda usar d = 2%, lo que es aplicable
en este estudio, ya que se espera que la mayor disipacion de energia se produzca en las
vigas.

Los valores de a y B considerando los 2 primeros modos de las estructuras se obtienen
a partir de las siguientes ecuaciones:

2d x 2" W2
= ¥ — -
* wq + w, (3-29)
g4 (3-30)
w; + w,

OpenSees permite asignar amortiguamientos distintos a diferentes elementos, por lo
. ., . .. ep- 7 n+1
que para las vigas con seccion reducida cuya rigidez se modificd en —— Veces, debe
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modificarse también el factor de amortiguamiento proporcional a la rigidez en nT“
veces [Ibarra & Krawinkler, 2005]

3.7. Limitaciones de los Modelos

Si bien los modelos no lineales utilizados buscan representar el comportamiento de los
materiales y elementos de la forma mas ajustada a la realidad posible, no se modelaron
todos los efectos y sobretodo se desconoce el punto real de falla de cada estructura.

Es los analisis incrementales y tiempo historia realizados es posible definir un punto
en el que se forman los mecanismos de colapso al generarse cierta cantidad de rétulas
plasticas, pero hay otros factores que influyen en el colapso de una estructura, por
ejemplo la capacidad de rotacion de las conexiones. Estos mecanismos de colapso
alternativos deben verificarse en una segunda etapa al procesar los resultados de los
analisis.

4. Determinacion de la Capacidad

4.1. Antecedentes

Como se menciond en el capitulo anterior, los modelos no lineales considerados para
el analisis se simplificaron a marcos de 2 dimensiones. Para determinar la capacidad
de desarrollar desplazamientos y de resistir cargas laterales se realizaron analisis
incrementales estaticos (pushover) utilizando el software OpenSees.

Los andlisis incrementales estaticos consisten en la aplicacion de un patrén de cargas
de forma monotonica, es decir que aumenta su magnitud gradualmente en el tiempo.
Se realizaron 2 tipos de andlisis incrementales:

e Distribucion uniforme (UNI)
e Distribucion triangular invertida (TRI)

El motivo para usar la distribuciéon uniforme es que estima apropiadamente una cota
superior para el corte basal registrado durante la respuesta dinamica, mientras que la
distribucion triangular invertida se usa para estimar fuerzas internas y desplazamientos
laterales maximos. En otros estudios se utiliza también una distribucion de carga en
base al primer modo fundamental de vibracion, bajo el supuesto que la respuesta
estructural es controlada por este modo, sin embargo, lo resultados entregados por esta
distribucion de carga son muy similares a los de la distribucion triangular.
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a) Carga Uniforme (UNI) b) Carga Triangular Invertida (TRI)

Figura 4-1 Distribuciones de Carga Lateral para Analisis Incremental Estatico

4.2. Criterios de Falla

OpenSees no permite definir criterios de falla para las relaciones constitutivas de los
materiales, por lo que al analisis incremental continda hasta un desplazamiento
determinado previamente. Como criterio general se considero realizar los andlisis hasta
llegar a un desplazamiento de techo igual al 10% de la altura. Este criterio probo ser
suficiente para que los modelos alcanzaran su corte basal méximo y degradacion de la
resistencia mayor a 20%.

La degradacion del 20% de la resistencia es usualmente tomada como el punto de falla
de los edificios, por lo que consecuentemente el desplazamiento Gltimo se calcula como
el desplazamiento obtenido en este punto:

6y = 6(0.8V0x) (4-1)

4.3. Simplificacion Bilineal

Se afiaden a las curvas de capacidad incremental obtenidas, idealizaciones de estas mismas
simplificadas a modelos bilineales. Esto permite identificar facilmente un limite global de
fluencia entre el comportamiento lineal y el no lineal. Para la generacion de la idealizacion de
las curvas se consideraron los siguientes criterios:

a) Lapendiente de la recta en el rango eléstico es la misma a la de la curva real obtenida
de los modelos.

b) El nivel de deformacion ultimo &,, es el mismo en ambas curvas
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¢) El areabajo ambas curvas es la misma, es decir, la energia disipada en ambos casos es

la misma.
A
V ________________ } aliadiadi it i -
) L __Respuesta
_~~  Real
(_u Vf L ~ ; /’F,\

& | / \
m I
g | Resp_uesta |
SV, : |dealizada :
| | |
Va : | I
| |
| | | ‘

| ] . . »
6d 6;7 ﬁf 6u

Desplazamiento de Techo
Figura 4-2 Curva de Comportamiento Tipica de Estructura
V, = Maximo corte basal que desarrolla la estructura si el comportamiento fuese elastico, en

este caso se considera como el corte eléstico determinado mediante anélisis modal espectral de
la NCh.433.

Vy = Corte basal en el limite global de fluencia.

V, = Corte basal en la primera fluencia de la estructura.

V,; = Corte basal de disefio de acuerdo a la NCh.433.

&,, = Desplazamiento Gltimo de techo, de acuerdo a ecuacion (4-1)
&; = Desplazamiento en el limite global de fluencia.

8, = Desplazamiento en la primera fluencia.

&, = Desplazamiento obtenido con las cargas de disefio.
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4.4. Capacidad Sismica

70 T T
60~ T
o S50 M 1
7]
Job]
& M“_\‘
R a0
©
%]
g 0k { Respuesta Real B
[} Respuesta |dealizada
E — — —Corte Elastico NCh.433
@) 20 -~ Corte de Disefio NCh.433
> Momento de Fluencia en Vigas
*  Momento Maximo en Vigas
10+ Fluencia en Base de Columnas |_|
-------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- O  Corte Maximo
0 Desplazamiento Ultimo
0 | | | | 1 |
0 1 2 3 4 5 6
Desplazamiento de Techo %Altura
Figura 4-3 Curva de Capacidad Edificio 4 Pisos (UNI)
70
60— 7
o 50~ 7
0
[oh] %/&m—x—%—m—x\)m
o
4o \eﬁ\z
©
7]
E('g aok Respuesta Real B
Q Respuesta Idealizada
5 — — ~Corle Elastico NCh.433
Q oL /e Corte de Disefio NCh.433
4 Momento de Fluencia en Vigas
#*  Momento Maximo en Vigas
10 - Fluencia en Base de Columnas |_|
-------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- ©  Corte Maximo
0 Desplazamiento Ultimo
0 | | | | |
0 1 2 3 4 5
Desplazamiento de Techo %Altura
Figura 4-4 Curva de Capacidad Incremental Edificio 4 Pisos (TRI)
Tabla 4-1 Resultados de Analisis de Carga Incremental Edificio 4 Pisos
V V V V V [0} ) (1) [\)
Carga max e f p d u f p d

[%P] [%H]

UNI |49.691|56.570|46.174|30.127|7.000|6.093|0.852|0.556 |0.126

TRI |45.123|56.570(41.697|27.827|7.000 |5.585|0.888|0.593|0.145
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Corte Basal %Peso

Corte Basal %Peso
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Figura 4-6 Curva de Capacidad Incremental Edificio 8 Pisos (TRI)
Tabla 4-2 Resultados de Analisis de Carga Incremental Edificio 8 Pisos
Carga Vmax Ve Vf Vp Vd (Su Sf 617 Sd
[%P] [%H]
UNI [35.584]36.280(32.799|25.032|7.000|3.810|0.622(0.475]0.130
TRI |30.547|36.280|28.199|23.525|7.000 | 4.457(0.684|0.571|0.167
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Tabla 4-3 Resultados de Andlisis de Carga Incremental Edificio 12 Pisos
Carga Vinax Ve Vf Vp Vg ‘Su 8f 81’ Sd

[%P] [%H]

UNI |32.530|30.830|30.272|26.205|7.000|2.560|0.536|0.464 | 0.120

TRI |26.518|30.830|24.679(17.972|7.000 |3.396|0.572|0.416|0.160
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Se observa que las curvas de capacidad incremental con carga triangular representan
un buen limite inferior para la capacidad de la estructura. En los casos de carga
triangular, la distribucion de carga provoca la fluencia de mas vigas, lo que acelera la
degradacion de la estructura, en cambio en las curvas de capacidad uniforme el corte
en los pisos inferiores a medida que van fluyendo las vigas es tomado por las columnas,
que no se degradan tan facilmente como las vigas.

Particularmente en las curvas del edificio de 12 pisos se aprecia que, para la
distribucion de carga uniforme, las columnas alcanzan su punto de fluencia en la base
en puntos cercanos al punto de fluencia global de la estructura, mientras que, en la
distribucion de carga triangular, la fluencia global de la estructura se encuentra mas
asociada a la fluencia de las vigas y la fluencia de las columnas se produce cercana a

Vmax '

Se destaca que a medida que los edificios aumentan su altura, el corte maximo de las
curva de capacidad se acerca al corte elastico e incluso en el edificio de 12 pisos, el
corte maximo V., de la distribucion de carga uniforme supera al corte eléstico V. La
explicacion de esto esta en el limite de deformaciones de entrepiso de la NCH.433, ya
que a medida que los edificios crecian en altura, se debié aumentar la rigidez de los
edificios s6lo para controlar las deformaciones, a pesar de no ser necesario por los
requisitos de corte basal. Esto da como resultado edificios que no deberian tener
mayores problemas en su estructura principal resistente a fuerzas sismicas, pero cuyas
estructuras secundarias si se veran dafiadas durante un evento sismico, lo que puede
resultar peligroso para personas.

5. Determinacion de la Demanda

5.1. Antecedentes

Se estudio la respuesta no lineal de los marcos 4, 8 y 12 pisos al someterlos a registros
sismicos de terremotos utilizando OpenSees. Los acelerogramas seleccionados
corresponden a las dos direcciones perpendiculares de los ultimos 2 terremotos mas
destructivos que han ocurrido en Chile, adicionalmente se incluy6 el acelerograma del
terremoto de Northridge (1994) por ser un caso de estudio tipico en otros trabajos
similares.
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5.2. Caracteristicas de los Sismos

5.2.1. Northridge (1994)

La principal caracteristica del terremoto de Northridge, ocurrido el 17 de enero de
1994, fue el gran dafio causado. Este terremoto causo dafios por 20.000 millones de
ddlares, 60 muertos y mas de 9.000 heridos (Northridge Earthquake: 1994 quake still fresh
in Los Angeles minds after 20 years, Los Angeles Daily News). Por otra parte, posee la
mayor aceleracion de suelo registrada en EEUU, 1.8g, a 7km al sur del epicentro. El
registro que posee la aceleracion de 1.89g es el de Tarzana, sin embargo se usard el
registro de Sylmar, por ser el mas usado en estudios similares. El registro de Sylmar
tiene las siguientes caracteristicas:

0.5 i

e T O T

15 20 25 30

Aceleracion [g]
o

Tiempo [s]

Figura 5-1 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Northridge (Sylmar)

Tabla 5-1 Caracteristicas de Registro de Aceleracidn de Terremoto de Northridge

Sismo Registro Magnitud | Intensidad | Profundidad | Duracion | Aqx
de de Mercalli [km] [s] [g]
Momento
Northridge
1994 Sylmar 6.7 IX 18 20 0.84

5.2.2. Llolleo (1985)

El registro de Llolleo destaca por las altas aceleraciones con respecto a los otros
registros del terremoto del 3 de Marzo de 1985 ocurrido en la zona central de Chile. El
terremoto dejo un saldo de 177 muertos, 2.575 heridos, pérdidas estimadas en 1.000
millones de dolares e importantes dafios en la infraestructura del pais (Grandes
Terremotos en Chile, http://www.emol.com/especiales/terremotos/chile.htm). Las
caracteristicas de los registros considerados son:
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Figura 5-2 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Valparaiso (Llolleo EO)
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Figura 5-3 Registro de Aceleraciones de Terremoto de Valparaiso (Llolleo NS)

Tabla 5-2 Caracteristicas de Registro de Aceleracion de Terremoto de Northridge

Sismo Registro | Magnitud de | Intensidad | Profundidad | Duracion | A,y
Momento de Mercalli [km] [s] [g]
Valparaiso | Llolleo
1085 EO 8 IX 33 116 0.40
Valparaiso | Llolleo
1085 NS 8 IX 33 116 0.65

5.2.3. Maule (2010)

El terremoto del 27 febrero del 2010 con epicentro a 43km al sur de Cobquecura
concentrd sus dafios en la zona costera entre la V y IX Region. Fue particularmente
destructivo ya que ademas generd un tsunami. El dafio econdmico fue cifrado entre
15.000 y 30.000 millones de ddlares (Sismo que asol6 a Chile en 2010 es el cuarto mas
caro de la historia reciente, http://www.elmostrador.cl/noticias/.../). El terremoto
provoco que varios edificios a lo largo de la zona afectaba quedaran inhabitables y
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debiesen ser demolidos, el caos mas emblematico es el del edificio Alto Rio que se
desplomo durante el evento en la ciudad de Concepcion. El registro considerado es el
del Colegio San Pedro de Concepcion que tiene la particularidad de tener la aceleracion

mas alta registrada durante el terremoto:
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Figura 5-4 Registro de Aceleraciones de Terremoto del Maule (Colegio San Pedro EO)
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Figura 5-5 Registro de Aceleraciones de Terremoto del Maule (Colegio San Pedro NS)

Tabla 5-3 Caracteristicas de Registro de Aceleracion de Terremoto de Northridge

Sismo Registro Magnitud de | Intensidad | Profundidad | Duracion | Aax
Momento | de Mercalli [km] [s] [g]

Maule | Colegio San

2010 | Pedro EO 8.8 IX 30.1 202 | 0.61

Maule | Colegio San

2010 | PedroNS 8.8 IX 30.1 202 | 065

5.2.4. Espectros de Aceleracion

La figura 5-6 muestra los espectros de aceleracion de la respuesta eléstica de los 5 registros
considerados en el estudio para un oscilador de un grado de libertad considerando
amortiguamiento de 5%. Ademas se muestra el espectro eléstico de la norma NCh.433 usado

en el disefio de los edificios estudiados.+
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Figura 5-6 Espectros de Aceleracion de Respuesta Elastica Considerando Amortiguamiento de
5%

5.3. Demanda Sismica

5.3.3. Demanda de Corte Basal

Los gréaficos de Corte Basal v/s Tiempo permiten estudiar la demanda de corte basal
durante los terremotos estudiados. El objetivo de este estudio es comparar las demandas
de corte basal con la capacidad obtenida en los analisis incrementales y el corte
requerido por la NCh.433.

103



Corte Basal [%P]

Corte Basal [%P]

-30

-40

-50

40

-40

40

L | Vrrlwax =53.9912% | | | ‘ )
0 5 10 15 20 25 30 35
Tiempo [s]
Figura 5-7 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Northridge)
I —
® Vmax = 38.0196%
| | | | | il
0 20 40 60 80 100
Tiempo [s]

Figura 5-8 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Llolleo EO)
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Figura 5-9 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Llolleo NS)
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Figura 5-10 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro EO)
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Figura 5-11 Corte Basal Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro NS)
Tabla 5-4 Demanda de Corte Basal Edificio 4 Pisos
Demanda de Corte Basal [%P] Capacidad de Corte Basal UNI [%P]
X Liolleo | Llolleo | Maule | Maule
Northridge EO NS EO NS Vinax vV, Vs vV, V4
53.99 38.02 48.02 49.31 47.10 49.69 56.57 | 46.17 |30.13| 7.00
T T
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Figura 5-12 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Northridge)

106



Corte Basal [%P)]

Corte Basal [%P]

30

20

10

=20

-30

30

20

10

-20

-30

L] Vmax = 31.8928%

20 40 60 80 100
Tiempo [s]
Figura 5-13 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Llolleo EQ)
T
L ] Vmax = 33.5317%
i | (148
(1 | W | Wit P
1 1 | 1 |
0 20 40 60 80 100
Tiempo [s]

Figura 5-14 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Llolleo NS)
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Figura 5-16 Corte Basal Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro NS)
Tabla 5-5 Demanda de Corte Basal Edificio 8 Pisos
Demanda de Corte Basal [%P] Capacidad de Corte Basal UNI [%P]
Liolleo Liolleo Maule Maule
i /4 vV
Northridge EO - EO NS Vinax | Ve f P Va
38.16 31.89 33.53 36.13 32.84 35.58 | 36.28 32.80 25.03 | 7.00
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Figura 5-17 Corte Basal Edificio 12 Pisos (Northridge)
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Figura 5-18 Corte Basal Edificio 12 Pisos (Llolleo EO)
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Figura 5-21 Corte Basal Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro NS)

Tabla 5-6 Demanda de Corte Basal Edificio 12 Pisos

Demanda de Corte Basal [%P] Capacidad de Corte Basal UNI [%P]
Llolleo Llolleo Maule Maule
i Vv /4
Northridge EO NS EO NS Vinax V. f p Vg
34.59 29.47 34.69 28.63 30.81 32.53 | 30.83 | 30.27 26.21 7.00

A partir de los resultados se observa que todos los edificios tienen incursion ineléstica,
superando el punto de la primera fluencia V.

En el caso del edificio de 4 Pisos se observa que para Llolleo EO no se alcanza el limite
global de fluencia V¢, para este caso el sismo mas critico es el de Northridge, cuyo

corte maximo supera el corte maximo de la curva de capacidad incremental con carga
uniforme.

En el edificio de 8 Pisos todos los terremotos superan el limite global de fluencia V,
en particular destacan los cortes basales del terremoto del Maule EO y de Northridge
que superan el corte basal maximo de la curva de capacidad incremental. Esto se
explica por la gran dependencia que tienen las curvas de capacidad incremental a como
es aplicada la carga. Asi como la distribucion de carga triangular en el andlisis de
capacidad incremental es una buena aproximacion para un limite inferior de la
capacidad del edificio, la distribucion uniforme también es una aproximacién para el
limite superior. Se entiende de esta forma que existen otras distribuciones de carga que
permiten obtener ain mayores cortes basales de capacidad que el de carga incremental
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uniformemente distribuida, el corte de la estructura sin embargo en todos los casos se
mantuvo bajo el corte elastico.

En el edificio de 12 pisos se aprecia que el terremoto de Llolleo EO y el terremoto del
Maule EO no superan el punto global de fluencia del edificio, el corte basal de Maule
NS se encuentra muy cercano al limite global de fluencia. Destacan los cortes basales
generados por los terremotos de Northridge y Llolleo NS, que superan ampliamente el
corte méximo de la curva de capacidad incremental.

5.3.4. Demanda de Desplazamientos

Los graficos de Desplazamiento de Techo v/s Tiempo, permiten observar el grado de
incursion inelastica de las estructuras, sobre todo en los casos en los que quedan
deformaciones remanentes. En los graficos se muestra el desplazamiento méximo
alcanzado por los edificios durante los terremotos estudiados, para posteriormente
compararlos con el desplazamiento dltimo &,, obtenido en las curvas de capacidad
incremental.
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Figura 5-22 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Northridge)
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Figura 5-23 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Llolleo EO)
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Figura 5-24 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Llolleo NS)
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Figura 5-25 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro EO)
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Figura 5-26 Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos (Colegio San Pedro NS)

Tabla 5-7 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 4 Pisos

200

Demanda de Desplazamiento de Techo [%H]

Capacidad de Desplazamiento de
Techo UNI [%H]

Northridge

Llolleo EO

Llolleo NS

Maule EO

Maule NS

& | 6 | 8, 84

1.86

0.85

1.06

1.33

1.21

6.09

0.85 | 0.56 0.13
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Figura 5-31 Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos (Colegio San Pedro NS)

Tabla 5-8 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 8 Pisos

Demanda de Desplazamiento de Techo [%H]

Capacidad de Desplazamiento de
Techo UNI [%H]

Northridge

Llolleo EO

Llolleo NS

Maule EO

Maule NS

Ou

Ji

%

84

1.36

0.69

0.76

0.84

0.95

3.81

0.62

0.48

0.13
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Figura 5-32 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Northridge)
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Figura 5-33 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Llolleo EO)
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Figura 5-34 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Llolleo NS)
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Figura 5-36 Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos (Colegio San Pedro NS)

Tabla 5-9 Demanda de Desplazamiento de Techo Edificio 12 Pisos

Demanda de Desplazamiento de Techo [%H]

Capacidad de Desplazamiento de
Techo UNI [%H]

Northridge

Liolleo EO | Llolleo NS | Maule EO | Maule NS | &, &f 6y 84

1.11

0.66 0.76 0.90 0.55 2.56 0.54 0.46 | 0.12

119



En todos los casos se supera el punto de fluencia global, pero en ninguno se alcanza la
deformacion ultima &,.. En el peor de los casos, en el edificio de 12 pisos para el
terremoto de Northridge, se alcanza un desplazamiento de techo de 1.11% de la altura
lo que equivale a un 43.4% del desplazamiento ultimo, con lo que se mantiene una
reserva de ductilidad de las estructuras.

Las curvas de desplazamiento v/s tiempo permiten identificar que los edificios al entrar
en la zona pléstica quedan con deformaciones remanentes del orden de 0.2% a 0.5% de
la altura.

Adicionalmente se obtuvieron las maximas derivas de entrepiso:

Tabla 5-10 Derivas Maximas de Entrepiso [%6]

Pisos | Northridge | Llolleo EO | Llolleo NS | Maule EO | Maule NS
4 2.45 1.13 1.49 1.81 1.65
8 2.05 1.25 1.61 1.39 1.64
12 2.40 1.54 1.75 2.24 1.30

La NCh.433 fija el limite de derivas de entrepiso en 0.2% de la altura del piso, y se
deben comparar con las obtenidas con las cargas sismicas de disefio (reducidas). La
ASCE-7 admite derivas con un maximo que va entre 2.5% y 0.7% dependiendo de la
categoria de riesgo y el tipo de estructura. Para los edificios en estudio el limite derivas
de acuerdo a la ASCE-7 es de 2%. La norma de Disefio Sismico e Instalaciones
Industriales NCh.2369 establece un limite de 1.5% de la altura del piso para las derivas
en estructuras similares.

En el caso de la ASCE-7 las derivas obtenidas mediante las solicitaciones sismicas de
disefio se amplifican por un coeficiente de amplificacion de desplazamientos, que es
menor al factor de reduccion de respuesta y luego se comparan con el limite de derivas
de entrepiso. La NCh.2369 indica que las derivas obtenidas mediante las cargas de
disefio deben amplificarse por el coeficiente de reduccion de respuesta R, pero permite
reducir el valor de R en caso de que la estructura esté controlada por el corte minimo.

El limite de 0.2% de la NCh.433 es un pardmetro equivalente a un limite de alrededor
de 1.5% de derivas sin reducir. Las derivas obtenidas en los edificios en estudio
presentan valores entre 2.45% y 1.13%, lo que es bastante cercano al limite de 1.5%.
Este limite de 1.5% es para modelos con comportamiento elastico, por lo que se observa
un muy buen comportamiento de las estructuras considerando el comportamiento
inelastico de los modelos.
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6. Coeficientes de Modificacion de Respuesta

Los codigos de disefio actuales incluyendo las NCh.433 permiten el disefio de
estructuras usando métodos de analisis elastico, pero en la practica disefiar una
estructura para que trabaje en el rango elastico resulta muy costoso y ademas
desperdicia gran parte de la capacidad de la estructura.

Para enfrentar este problema se introdujeron los primeros Coeficientes de Reduccion
de Respuesta (R), en el reporte ATC-3-06, “Tentative Provisions for the Development
of Seismic Regulations for Buidings", publicado el afio 1978 [FEMA P695, 2009].
Desde ese momento, el coeficiente R se utiliza en el disefio sismico para tomar en
cuenta los efectos no lineales de las estructuras al realizar anlisis lineales elasticos, en
particular considera 2 efectos, la sobre-resistencia Q y la ductilidad u.

La sobrerresistencia corresponde a la diferencia entre la primera fluencia y la capacidad
maxima de resistencia en el rango plastico antes de que comience la degradacion de la
estructura. La ductilidad es la capacidad de disipar energia de los materiales mediante
deformaciones.

Los factores R originales se basaron inicialmente en el juicio y en comparaciones
cualitativas de los sistemas estructurales utilizados hasta ese momento. Pero al dia de
hoy existen muchos otros tipos de sistemas estructurales que nunca se han visto
realmente sometidos a un movimiento sismico de nivel significativo, y existe bastante
incertidumbre de si los factores R utilizados son adecuados.

En EEUU para normalizar la obtencidn de factores R en nuevos sistemas estructurales
la Agencia Federal de Control de Emergencias (FEMA) desarrollé una metodologia
para la obtencién de los factores de desempefio utilizados en sus codigos, la que se

encuentra descrita en el documento “Quantification of Building Performance Factors”
[FEMA P695, 2009].

En Chile no existe una metodologia para la determinacion de los factores de desempefio
y a diferencia de EEUU s6lo se utiliza el factor R. Los valores del factor R usados se
basan principalmente en la experiencia, estudios realizados en EEUU y el buen
comportamiento que han tenido las estructuras en los Gltimos terremotos. Para efectos
de este trabajo el calculo de los factores R se hara de la misma forma que en los estudios
de marcos rigidos [Gonzalez, 2007], excéntricos [Uribe, 1999], marcos de viga
enrejada ductil [Fernandez, 2008] y marcos con riostras restringidas al pandeo
[Fermandois, 2009].
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6.1. Calculo de Coeficientes
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Figura 6-1 Curva de Comportamiento Tipica de Estructura

Para el célculo de los factores de modificacion de respuesta se consideran los resultados
obtenidos del andlisis de capacidad incremental y se definen ademas los siguientes
parametros:

Razén de ductilidad:

Oy
U= 6_f (6-1)

El factor de reduccién por ductilidad:

R, = c (6-2)
14 Vf
El factor de sobrerresistencia:
Ro =
Q= v, (6-3)

La razon de ductilidad u se usa como indicador de la capacidad de la estructura para
disipar energia a través de deformaciones plasticas. El factor de reduccion por
ductilidad R, representa el nivel hasta el que se pueden reducir las cargas en funcion
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de fia capacidad de disipar energia en el rango plastico de la estructura. El factor de
sobrerresistencia corresponde a la reserva de resistencia que existe entre la primera
fluencia y el nivel de fluencia global de la estructura.

Finalmente el factor de reduccidn de resistencia corresponde al producto de los factores
de sobrerresistencia y de reduccion por ductilidad:

R = R,Rq = (6-4)

SONIENS

En las siguientes tablas se presentan los valores para los factores de reduccion
obtenidos:

Tabla 6-1 Factores de Reduccidn de Respuesta de Analisis Incremental Uniforme

Edificio | V,[%P] | V([%P] | V,[%P] | R, | Rq R | R" | R”
4 Pisos | 56.570 | 46.174 | 30.127 | 1.225 | 1.533 | 1.878 | 8.22 | 8.08
8 Pisos | 36.280 | 32.799 | 25.032 | 1.106 | 1.310 | 1.449 | 9.00 | 5.18
12 Pisos | 30.83 | 30.272 | 26.205 | 1.018 | 1.155 | 1.176 | 9.32 | 4.40

Tabla 6-2 Factores de Reduccidn de Respuesta de Andlisis Incremental Triangular

Edificio | v,[%P] | V/[%P] |V, [%P]| R, | Ry | R | R" [ R
4 Pisos | 56.570 | 41.697 | 27.827 | 1.357 | 1.498 | 2.033 [ 8.22 [ 8.08
8 Pisos | 36.280 | 28.199 | 23.525 |1.287 | 1.199 | 1.542 [ 9.00 | 5.18
12 Pisos | 30.83 | 24.679 | 17.972 | 1.249 | 1.373 | 1.715 | 9.32 | 4.40

Se aprecia que en todos los casos los factores de reduccién efectivos son inferiores al
factor de reduccion que considera las restricciones de corte basal indicado por la norma
R**. Como las estructuras estan controlados por el corte minimo, el factor R* sin
considerar las restricciones de corte basal queda ain mas lejos de los valores de R
efectivos.

Los resultados indican que las estructuras resisten mas de lo requerido por el corte basal
solicitado por la norma. Esto es especialmente notorio en el caso del edificio de 12
pisos en que el factor de reduccion efectivo es de R=1.176, lo que indica que el edificio
se encuentra casi en el rango eléstico.
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7. Conclusiones

El estudio de los procedimientos de disefio de columnas rellenas de hormigon permitid
comprobar los beneficios estructurales del sistema en comparacion a columnas sin
relleno. Estos beneficios se resumen en requisitos menores de esbeltez local en las
paredes de los tubos y mayores resistencias a flexion y compresion en secciones del
mismo tamafo.

Se verificd que el uso de los pardmetros sismicos de la NCh.433 para marcos especiales
de acero es adecuado para resistir las demandas sismicas de los registros de Llolleo,
Concepcion y Northridge en los edificios de marcos especiales con columnas
compuestas disefiados de acuerdo al cddigo AISC360-10, por lo que el estado del arte
del disefio sismico de esta estructuracion puede ser implementado en Chile y tendra el
desempefio necesario.

Los resultados de los analisis de demanda y capacidad muestran que la deformacion
lateral sufrida por los edificios durante los analisis dinamicos tiene un margen de
ductilidad adecuado respecto a la capacidad obtenida en los analisis de capacidad
incremental. En el peor de los casos se alcanzé un 43.4% de la capacidad de
deformacion ultima 6, . Sobre la demanda de corte basal, se comprobd que
independiente de la altura del edificio, los registros obligan a las estructuras a llegar a
sus capacidades maximas.

Se verifico que los cortes basales de disefio obtenidos durante el disefio estan
controlados por el corte minimo, lo que podria no cumplirse para otras estructuraciones
similares, pero es una particularidad que refleja la flexibilidad del sistema estructural
de marcos especiales con columnas compuestas.

Al amplificar las cargas sismicas para alcanzar el corte minimo, el factor que controla
el disefio es el limite de 2%. para las derivas de entrepiso, e indirectamente el requisito
de corte minimo que obliga a amplificar las deformaciones de la estructura.

En el capitulo 6 se observo que los factores de reduccion de respuesta obtenidos
mediante analisis incrementales en los edificios disefiados varian entre R =
1.176 y R = 2.033, para los edificios de 8 y 4 pisos respectivamente, muy por debajo
de los valores calculados de acuerdo a la NCh.433, R** = 4.40 y R*™ = 8.08. La
diferencia entre los factores de reduccion de respuesta efectivos y los valores de disefio
R** se debe principalmente al aumento de rigidez requerido para controlar las derivas
de entrepiso.

El aumento de rigidez requerido para controlar las deformaciones causa que las
solicitaciones de disefio queden casi dentro del rango elastico de los edificios
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analizados. Sin embargo, se verifico que los terremotos estudiados en todos los casos
causan incursion inelastica.

Los requisitos de deformacion limitan también el disefio de las estructuras, ya que para
aumentar la rigidez de los marcos debe aumentarse el tamafo de las vigas, pero la
limitacion de columna fuerte viga débil para marcos especiales requiere que las
columnas se aumenten proporcionalmente. Para no tener que realizar aumentos muy
grandes en las columnas se opt6 por utilizar secciones reducidas en las vigas, pero aun
asi no fue posible llegar a disefios factibles para edificios mayores a 12 pisos con las
limitaciones geométricas y perfiles comerciales considerados. En cuanto a la conexion
apernada con viga reducida propuesta, se requiere validacion experimental para
comprobar si cumple con los requisitos para marcos especiales.

Los analisis dindAmicos demostraron que las derivas de entrepiso para los registros
considerados son muy cercanas al limite de 1.5% considerado tradicionalmente en los
codigos de disefio para modelos elasticos. Considerando que en los modelos analizados
se buscd representar el comportamiento ineléstico real de las estructuras, eran
esperables mayores deformaciones, por lo que este es un resultado a favor de los
marcos con columnas compuestas.

Para el célculo de marcos especiales con columna compuesta se propone mantener la
metodologia de célculo de la NCh.433 considerando los mismos parametros de marcos
de acero, sin embargo se observa que hay holgura para flexibilizar los requisitos de
derivas de entrepiso. Si se considera un criterio similar al de la NCh.2369 que permite
reducir las deformaciones de estructuras controladas por corte minimo, se podrian
disefiar estructuras de marcos con columnas compuestas mas econémicas y de mayor
altura.

Durante el desarrollo del trabajo se estudiaron varios tipos de modelos no lineales para
representar de la forma mas real posible las estructuras. Los modelos no lineales se
basaron en elementos estructurales y relaciones constitutivas probados
experimentalmente.

Para la modelacién en OpenSees, se seleccionaron los elementos y materiales
predefinidos que mas se ajustan a los de estudios validados experimentalmente. Es
posible mejorar los modelos considerando fendmenos como el pandeo local de los
tubos de acero y el efecto de desangulacion de la zona panel en las conexiones viga-
columna.

Se comprob6 que las columnas modeladas con elementos tipo fibra aumentaron
notoriamente el tiempo de procesamiento en comparacion a elementos tradicionales.
En total se elaboraron 21 modelos estructurales cuyo tiempo de procesamiento fue de
1 mes.
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9. Anexos

Anexo A: Cubicacion y Cargas de Peso Propio en Losas Colaborantes

Tabla 9-1 Cubicacion y Cargas de Peso Propio [cm] [Cintac, Catalogo Instadeck]

Espesor de Losa

Cubicacion y Peso Propio

Peso Propio [Kg/m2]

Total Hormigon VVolumen Hormigon

[cm] [cm] [m3/m2] Hormigén | Instadeck | Total
11.35 5 0.085 204 8 212
12.35 6 0.095 228 8 236
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14.35 8 0.115 276 8 284
16.35 10 0.135 324 332
18.35 12 0.155 372 8 380

0o

Anexo B: Metodologia FEMA para la Determinacion de Factores de Desempefio
Sismico

A modo de estudio se reviso la metodologia para determinar los factores de reduccion
de respuesta en EEUU.

La siguiente figura ilustra los factores de desempefio de la norma de EEUU:

Sismos de Disefio
E =
8 Ve
L]
E R Curva de Analisis
© Incremental
vm&x !20 _—-\\
Vv A
8/R ) 8

Desplazamiento de Techo

Figura 9-1 llustracion de los Factores de Desempefio Sismico Usados en EEUU
[FEMA P695, 2009]

Si bien la figura ilustra los factores como diferencias entre dos valores con
dimensiones, en la practica los factores de desempefio son razones adimensionales
entre los valores y quedan definidos por las siguientes ecuaciones:

Coeficiente de Modificacidn de Respuesta:
R=Vg/V (9-1)

Factor de Amplificacion de Deformaciones:

C; = (5/55)R (9-2)

Factor de Sobrerresistencia:;
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Q, = Vmax/V (9'3)

En las ecuaciones Vg representa el nivel de fuerza hipotético que hubiese alcanzado un
sistema completamente el&stico durante el desarrollo del sismo. El término 1}, es el
corte méximo del sistema al fluir completamente y V es el corte de disefio.

El factor de modificacion R relaciona el nivel de fuerzas que seria alcanzado por un
sistema completamente elastico para el sismo de disefio y el corte de disefio.

El factor de sobrerresistencia (), relaciona el corte maximo que puede alcanzar el
sistema en fluencia con el corte de disefio.

El término &z /R representa el desplazamiento de techo asociado al corte sismico de
disefio asumiendo que el sistema permanece elastico para ese nivel de fuerza. El
desplazamiento de techo & corresponde al nivel de desplazamiento obtenido para el
sistema en fluencia durante el sismo de disefio.

El factor de amplificacion de desplazamientos C; es menor a R ya que considera los
efectos de disipacion de energia del sistema.

La metodologia desarrollada por la FEMA permite obtener los factores de desempefio
R,C,y Q, consistentes con las definiciones anteriores.

Movimientos Sismicos

4 en Nivel de Colapso
§ 3
r Movimientos Sismicos
5 cMr  MCE (ASCE 7-05)
s
S Sur +—3
1]
o
i
S 15R .l
] 1.5C, CMR \
O < — < <
S Snex vt . '\
) / Q o
C. ‘
SD,,/1.5R SD,,r SD.;

Desplazamiento Espectral

Figura 9-2 llustracion de los Factores de Desempefio Sismico Definidos por la Metodologia
FEMA [FEMA P695, 2009]
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La figura toma en consideracion aceleracion y desplazamiento espectral en vez de corte
basal y desplazamiento de techo. La conversion a coordenadas espectrales asume que
el 100% del peso sismico participa en el modo fundamental de periodo T y es
consistente con el método estatico definido por la ASCE que determina el corte basal
al multiplicar el peso sismico por el coeficiente sismico estatico Cj:

V=CcWw (9-4)

El concepto de Méximo Sismo Considerado (MCE por sus siglas en inglés) agrupa las
caracteristicas de suelo, zonificacion sismica y estudios sismicos para la construccion
de los espectros definidos en la norma ASCE 7. El sismo de disefio definido por la
ASCE corresponde a 2/3 de MCE y queda definido por la aceleracion espectral de
disefio Sp:

2
SDS == §SMT (9-5)

El término S, corresponde a la aceleracion espectral de MCE considerando el periodo
del sistema, S,,,, representa la aceleracion espectral asociada a la maxima fuerza del
sistema en fluencia.

De acuerdo a la ASCE 7, el coeficiente sismico se obtiene de la siguiente ecuacion:
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) (9-6)

Donde 1, es el factor de importancia definido de acuerdo a la ASCE 7.

La metodologia relaciona el factor R con el coeficiente sismico a través de la siguiente
ecuacion:

(9-7)

Se deduce que para la obtencion de los factores de desempefio considera un factor de
importancia I, = 1 lo que es consistente con el tipo de estructura en estudio.

El pardmetro de sobrerresistencia se obtiene de:

Q= (9-8)

En general diferentes disefios para el mismo tipo de sistema resistente deberia resultar
en diferentes valores de Q.

La figura muestra que la metodologia define el valor del coeficiente de desplazamiento
es 1.5 veces el desplazamiento de disefio, de lo que se desprende que:

Ci=R (9-9)

La suposicion de un coeficiente de desplazamientos igual al factor de modificacion de
respuesta es razonable al considerar sistemas con amortiguamiento del 5%.

La seguridad ante el colapso queda expresada por la razon de margen de colapso CMR,
valor que describe la cantidad en que la aceleracidon espectral del sismo maximo
considerado Sy, debe aumentar para alcanzar el colapso del 50% de las estructuras del
sistema en estudio.

SACT SDCT

CMR = =~ =
Syr  SDyr (9-10)

La metodologia requiere por lo tanto varios disefios de estructuras considerando el
mismo sistema estructural. Los modelos de estas estructuras deben representar
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detalladamente el comportamiento no lineal, el que debe estar respaldado por ensayos
suficientes para representar modos de falla. Los modos de falla que no puedan
modelarse explicitamente se evallan usando limites apropiados en los parametros de
respuesta.

El disefio de las estructuras consideradas debe realizarse asumiendo un factor de
modificacion de respuesta R de prueba para determinar el coeficiente sismico C;.
Posteriormente se calcula el valor del CMR el que debe compararse con un objetivo
designado. Sistemas que presentan menor incertidumbre en su modelacion permiten
usar CMR menores. Si el valor de CMR obtenido es lo suficientemente grande para
cumplir con el objetivo de desempefio, se considera que el valor escogido para R es
aceptable, de lo contrario debe repetirse el andlisis con un valor menor para R.

Lo complicado del método es la determinacion del valor de S, que corresponde a la
aceleracion espectral en el nivel del 50% de la curva de probabilidad de colapso. Para
su determinacion se deben realizar numerosos anélisis dindmicos incrementales con un
set de 22 registros sismicos, aumentando progresivamente la intensidad de los registros
hasta que el 50% de las estructuras alcanza su nivel de colapso.

En la figura 9-3 se muestra el resultado de un analisis incremental dindmico de una
estructura sometida a un set de varios registros de terremotos, en la que el colapso esta
asociado a desplazamientos laterales excesivos.

8

CMR=28/1.1=25

Srla]

Maxima Deriva de Entrepiso

Figura 9-3 Grafico de Respuesta Incremental Dindmica v/s Maxima Deriva de Entrepiso
[FEMA P695, 2009]
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Los datos pueden ser ajustados a una curva de probabilidad de colapso ajustando una
funcién lognormal a los datos de colapso anteriores:
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Figura 9-4 Curva de Probabilidad de Colapso [FEMA P695, 2009]

En los graficos 9-3 y 9-4 S, corresponde a la mediana de la aceleracién espectral en el
periodo fundamental de la estructura del set de registros.

El método de la FEMA toma en cuenta otros aspectos, como la incertidumbre en la
modelacion y la normalizacion de los registros sismicos en los que no se profundizara.
El siguiente esquema resume la metodologia implementada por la FEMA.
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Figura 9-5 llustracion de la Metodologia para Determinar los Factores de Desempefio Sismico
Definidos por la Metodologia FEMA [Fema P695, 2009]
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