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RESUMEN

Se presenta un estudio en que se evalla, mediante analisis dinamicos no lineales paso a paso
de modelos de plasticidad concentrada, la degradacion de rigidez en elevacion de elementos
estructurales de sistemas resueltos con base en marcos de concreto reforzado de baja y alta
ductilidad. Para tal fin, se disefiaron edificios de alta y baja ductilidad de 3, 6, 9 y 12 niveles,
ubicados en la Zona del Lago de la Ciudad de México. Los edificios se disefiaron conforme
a los lineamientos estipulados en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RCDF-17 2017) y sus correspondientes Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto (NTCC-17 2017), y las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo (NTCS-17 2017). Con base en los resultados
obtenidos, se proponen expresiones matematicas simples que permiten determinar el nivel
de degradacién de rigidez en vigas, elementos en los que se concentra la demanda de
deformacion pléastica (congruente con la filosofia de disefio), la cual es funcion de la
ubicacion en elevacion de los elementos estructurales en el sistema global.

Para la realizacion de los analisis dindmicos no lineales (ADNL), se generaron
acelerogramas sintéticos que representan el peligro sismico actualmente especificado en el
codigo de disefio empleado. EI procedimiento planteado para la obtencion de los
acelerogramas sintéticos contempla el empleo de las funciones de transferencia empiricas
promedio (FTE) obtenidas por Pérez-Rocha (1998) a partir de los registros de la red
acelerométrica de la Ciudad de México, y el espectro promedio de amplitudes de Fourier
(EAF) correspondiente a terreno firme.

Ademas, para la realizacion de los ADNL se consideraron tres criterios para la
determinacion de la rigidez efectiva, Ele, de los elementos estructurales:

1. Considerar la rigidez efectiva de los elementos estructurales con base en su momento
de inercia grueso (Ele=Ely).

2. Usar las recomendaciones de las NTCC-17, la cual estipula usar una fraccion del
momento de inercia gruesa, El.=0.5Elq para vigas y Ele=0.7Elq para columnas.

3. Obtener las rigideces efectivas (momentos de inercia efectivos) en funcién de las
relaciones momento-curvatura de las secciones de los elementos considerando
explicitamente la no linealidad de los materiales (concreto y acero).

En todos los casos anteriores, E es el mddulo de elasticidad del concreto, I es el momento de

inercia efectivo de la seccion transversal y, 1ges el momento de inercia grueso de la seccion
transversal.
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Con el fin de determinar numéricamente la degradacion de rigidez en los elementos
estructurales (en las secciones especificas, donde se concentra la demanda de deformacion
plastica), una vez realizados los ADNL se obtuvieron las curvas de comportamiento
histerético y las relaciones momento-curvatura en ambos extremos de los elementos
estructurales. Con base en los resultados obtenidos, se elaboraron mapeos de degradacion de
rigidez en los elementos estructurales asociados a respuestas maximas y maximas promedio.
Con dicha informacidn se plantearon ecuaciones para estimar la degradacion de rigidez en
vigas en funcion de su ubicacion en elevacion dentro del sistema global.
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CAPITULO 1. INTRODUCCION
1.1. Antecedentes.

Un aspecto de gran importancia dentro del &ambito del analisis y disefio sismico de estructuras
de concreto reforzado radica en la adecuada estimacion de las rigideces efectivas a flexion
de los elementos estructurales. Por ejemplo, el disefio de edificios de altura considerable
ubicados en zonas de alta sismicidad, en muchas ocasiones, esta regido por el control de
desplazamientos o distorsiones de entrepiso maximas permisibles estipuladas en un
reglamento de disefio, aspecto que es totalmente dependiente del criterio empleado en la
determinacion de las rigideces efectivas en los elementos estructurales. Otros aspectos de
gran importancia que se ven directamente afectados por el criterio empleado para definir las
rigideces efectivas a flexion de los elementos de concreto son: a) las propiedades dinamicas
de la estructura (periodos de vibracion), y por ende la estimacion de las demandas de fuerza
para la cual deberan disefiarse tanto los elementos sismorresistentes como el sistema global,
b) la distribucion de fuerzas internas y, c) los efectos de segundo orden. La seleccion de un
criterio arbitrario para definir las rigideces efectivas de los elementos estructurales puede
conducir a disefios no conservadores, pues podria disefiarse una estructura para niveles de
aceleracion menores que los que realmente experimentaria durante un evento sismico
importante, asi como brindar a la estructura una capacidad de deformacién insuficiente para
garantizar un comportamiento estructural congruente con la filosofia de disefio, en que se
garantice la supervivencia de sus habitantes.

Como se comenta en Godinez et al. (2018), durante décadas se han realizado diversos
estudios analiticos y experimentales en que se trata con diferente nivel de detalle la influencia
que tienen algunos parametros en la determinacién de las rigideces efectivas de elementos de
concreto reforzado (Duan et al. 1989, Al-Zaid et al. 1991, Khuntia y Ghosh 2004a y 2004b,
Elwood y Eberhard 2007, Rodriguez y Restrepo 2012). Por ejemplo, de acuerdo con Khuntia
y Ghosh (2004a), para el caso de columnas, algunas de las variables que mayor influencia
tienen en la determinacion de las rigideces efectivas son: la cuantia de refuerzo longitudinal
pg, la relacion de excentricidad e/h, la relacion de carga axial P/Po, y la resistencia a
compresion del concreto f°c. El concreto de recubrimiento, la distribucion del refuerzo
longitudinal, y la forma de la seccidn transversal tienen efectos que pueden despreciarse en
la estimacion de la rigidez efectiva a flexion de columnas. Asimismo, para el caso de vigas,
ellos indican que el parametro con mayor influencia en la determinacion de la rigidez efectiva
a flexion es la cuantia de refuerzo a tension p, y dos parametros de importancia adicionales
son la relacion de aspecto (b/d), y la resistencia a compresion del concreto f°c. Elwood y
Eberhard (2007) y Rodriguez y Restrepo (2012) realizaron propuestas para el caso de
columnas en funcidn de la relacion de carga axial P/Agf’c. En los casos citados, los autores
proponen ecuaciones para el calculo de las rigideces efectivas en funcién de los pardmetros
que consideran mas relevantes.
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En México, de acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto (NTCC-17 2017) del Reglamento de Construccion
del Distrito Federal (RCDF-17 2017), las rigideces efectivas de vigas agrietadas se calculan
con la mitad del momento de inercia de la seccion bruta de concreto (0.5Elg) y las rigideces
de columnas agrietadas se calculan con el 70% del momento de inercia de la seccion bruta
de concreto (0.7Elg). Es claro que en las NTCC-17, asi como en otros reglamentos de disefio
(ACI-318-14 2014, NZS-06 2006), se opta por el empleo de factores de modificacién del
momento de inercia de la seccion no agrietada (lg) para obtener el momento de inercia
efectivo (le), criterio mediante el cual, en teoria, se obtiene unarigidez promedio del elemento
estructural.

Es importante mencionar que en la practica profesional en México se consideran
diferentes variantes para el modelado de los edificios; por ejemplo, para el caso de vigas,
algunos disefiadores toman en cuenta que el utilizar el momento de inercia de la seccion
gruesa de una viga rectangular es equivalente a utilizar el momento de inercia agrietado de
unaseccion T (Godinez et al. 2017). Respecto a los criterios de analisis estructural estipulado
enlas NTCC-17, Tena et al. (2008 y 2012) y Tena (2019), comentan que el uso de secciones
agrietadas en la elaboracion de los modelos de analisis estructural no es adecuado; pues al
hacerlo no se toma en cuenta que toda estructura nueva o que no haya sido afectada por un
sismo importante se encuentra practicamente intacta y/o sin un nivel de agrietamiento que
justifiqgue una reduccion de la inercia de sus vigas de hasta un 50% (asociado a un
agrietamiento importante y visible), y es precisamente en estas condiciones que debe resistir
su primera excitacién sismica. Comentan e ilustran que la aplicacion generalizada e
irreflexiva de dicha disposicion podria conducir en algunos casos a disefios inseguros y/o en
otros a unos muy conservadores. Aunado a lo anterior, y a que previo a la version de las
NTCC de 2004 el criterio de analisis se basaba en el uso de secciones no agrietadas, existen
ingenieros dedicados al calculo estructural que consideran dicho criterio para el anélisis por
sismo de estructuras de concreto. Ademas, en este Ultimo caso existen beneficios asociados
al costo final del sistema estructural. Es claro que el uso de cada una de los criterios de
andlisis mencionados conduce a estimaciones diferentes de las propiedades dinamicas,
desplazamientos y/o distorsiones de entrepiso, fuerzas laterales y, efectos de segundo orden.
Todo lo anterior impacta directamente en la propuesta final de disefio.

Como se comenta en Godinez et al. (2020), ademas de la influencia de las variables
ya comentadas en la determinacion de la rigidez efectiva, es importante notar que la
degradacion de rigidez que sufren los elementos estructurales no es Gnicamente dependiente
de la condicidn que induce la carga que actta en el elemento (axial, flexion, flexocompresion,
flexotension, cortante o torsion), sino también de su ubicacion en planta y elevacion.
Respecto a esto, existen estudios que muestran, por ejemplo, que las vigas y/o entrepisos
ubicados en la parte intermedia de edificios regulares de mediana y gran altura sufren
mayores niveles de degradacion que las vigas y/o entrepisos ubicados en la parte superior,
observando en muchos casos comportamiento elastico en los entrepisos superiores (Tena et
al. 1996, Luna 'y Tena 1999 y 2000, Tena y Correa 2008, Tena et al. 2008, Godinez y Tena
2011, Tena et al. 2012, Godinez et al. 2012, Tena y Nangullasma 2013, Tena y Cortés 2014,
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Godinez y Lépez 2014, Nangullasm( y Tena 2016), lo cual se observa aln en estructuras con
base en marcos de concreto reforzado con fuertes irregularidades estructurales en elevacion
(Tena 2001, Tena 2010). Ademas, es importante hacer notar que los autores no muestran el
nivel de dafio asociado a las rigidices efectivas que se proponen. En realidad, la rigidez de
un elemento de concreto se degrada importantemente solo en zonas especificas (previamente
consideradas para estar sometidas a grandes demandas de deformacidn, con fines practicos,
la longitud de articulacién plastica), permaneciendo el resto del elemento con un nivel de
dafio menor, e incluso en algunos casos elastico. Lo anterior podria indicar que las actuales
reglas aplicadas para la obtencién de rigideces efectivas podrian modificarse de tal manera
que los factores empleados para considerar el agrietamiento en los elementos varien también
en funcion de la ubicacion de los elementos estructurales en planta y/o elevacion (Tena et al.
2008). Lo anterior podria brindar estimaciones mas realistas de la respuesta estructural.

1.2. Justificacién.

En la ultima actualizacion de las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto, publicadas en diciembre de 2017 (NTCC-17 2017),
al igual que lo establecido en la version de 2004 (NTCC-04 2004), se propone que para
considerar el agrietamiento en los elementos estructurales de concreto reforzado con fines de
disefio sismico, se empleen momentos de inercia reducidos para el calculo de rigideces
efectivas. Lo anterior es congruente con lo estipulado en otros cddigos de disefio de
reconocido prestigio internacional, como el Reglamento del Instituto Americano del
Concreto (ACI-318-14 2014). Sin embargo, es evidente que se considera que la degradacion
de rigideces de los elementos estructurales es constante, lo que evidentemente no ocurre en
la realidad, pues la degradacién no es unicamente dependiente de la condicion que induce la
carga que actua en el elemento, sino también de su ubicacion en planta y elevacion. Lo
anterior representa las bases y justificacion para el planteamiento y desarrollo de este estudio.

1.3. Objetivos.
1.3.1. Objetivo general.

Evaluar, mediante analisis dindmicos no lineales paso a paso de modelos de plasticidad
concentrada, la degradacion de rigidez en elevacidn de elementos estructurales de sistemas
resueltos con base en marcos de concreto reforzado de baja y alta ductilidad. Con base en los
resultados obtenidos, proponer una expresion matematica para determinar la degradacion de
rigidez en vigas (elementos en los que se concentran mayoritariamente las demandas de
deformacion plastica al considerar un mecanismo de disefio de columna fuerte-viga debil),
la cual sea funcion de la ubicacion en elevacion de los elementos estructurales en el sistema
global.
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1.3.2. Objetivos especificos.

1. Recabar informacién de estudios e investigaciones relevantes realizadas a nivel
nacional e internacional para la determinacion de la rigidez efectiva en elementos de
concreto reforzado.

2. Identificar y comentar la evolucion de los criterios relacionados en la consideracion
del agrietamiento de los elementos de concreto reforzado en los reglamentos de
México.

3. Comparar los diferentes criterios especificados en los reglamentos de disefio para
considerar el agrietamiento en elementos de concreto reforzado.

4. Realizar el disefio estructural de edificios de diferentes alturas para diferentes
capacidades de deformacion global (Q=2y 4).

5. Conformar una base de datos de acelerogramas artificiales para la elaboracion de
ADNL.

6. Realizar analisis dindmicos no lineales paso a paso de los disefios realizados
empleando modelos de plasticidad concentrada.

7. Obtener curvas de histéresis para todos los elementos de cada uno de los modelos.

8. Evaluar la degradacién en elevacion de los elementos estructurales y presentar su
interpretacion de forma clara mediante graficas y esquemas.

9. Presentar gréficas de dispersién que muestren el comportamiento de la degradacion
de rigidez en vigas de concreto reforzado en funcion a su ubicacién en elevacion.

10. Proponer una expresion matematica que represente el comportamiento de la
degradacion de rigidez de vigas de concreto reforzado en funcién de la ubicacién en
altura que guardan dentro de un sistema estructural.

1.4. Alcances.

Determinar la variacion de la degradacion de rigidez en elevacion en los elementos
estructurales que forman parte de sistemas resueltos con base en marcos de concreto
reforzado de baja y alta ductilidad, regulares en planta y elevacion.

1.5. Limitaciones.

Se consideran Unicamente edificios regulares en planta y elevacion de 3, 6, 9 y 12 niveles,
ubicados para su disefio en la zona del Lago de la Ciudad de México. Se consideran modelos
de plasticidad concentrada para la elaboracion de los analisis dindmicos no lineales.
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1.6. Organizacion de la tesis.

La tesis se encuentra organizada en ocho capitulos, cuyo contenido se describe brevemente
a continuacion:

En el capitulo 1 se describen los aspectos generales, antecedentes, objetivos,
limitaciones, alcances y, la justificacion del estudio.

En el capitulo 2 se presenta un resumen de algunos estudios, tanto analiticos como
experimentales, realizados por investigadores de todo el mundo.

En el capitulo 3 se presentan criterios reglamentarios usados en diferentes paises, en
el cual se presentan las principales diferencias respecto a la normatividad vigente en México.

En el capitulo 4 se presentan los criterios e hip6tesis para el analisis y disefio de los
edificios estudiados en esta tesis.

En el capitulo 5 se presenta el disefio estructural de los edificios en estudio, se
muestran los espectros de disefio empleados, las distorsiones de entrepiso obtenidas, y se
presentan las secciones y armados de cada modelo.

En el capitulo 6 se presentan las consideraciones para la realizacion de los analisis
dindmicos no lineales, se presentan los acelerogramas artificiales para la realizaciéon de
dichos anélisis y, finalmente se presentan esquemas en los que se visualiza la degradacion de
rigidez que sufren los elementos estructurales.

En el capitulo 7 se presentan los resultados de este estudio. Se muestran graficas de
valores maximos y promedio de la degradacion de rigidez que sufren los elementos
estructurales de los edificios analizados. Asimismo, se propone una expresion matematica
que representa el comportamiento de la degradacion de rigidez de vigas de concreto reforzado
en funcidn de la ubicacion en altura dentro del sistema global.

En el capitulo 8 se presentan las conclusiones de esta tesis.
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CAPITULO 2 ESTUDIOS PREVIOS PARA LA DETERMINACION DE
RIGIDECES EFECTIVAS EN ELEMENTOS DE CONCRETO
REFORZADO.

Existen varios estudios analiticos y/o experimentales en que se aborda, desde diferentes
puntos de vista, el estudio de las rigideces efectivas (Ele) en elementos de concreto reforzado.
A continuacion, se presentan algunos de las principales contribuciones de diferentes autores,
entre los que se encuentran los estudios de: Paulay y Priestley (1992), Priestley (2003),
Khuntia y Gosh (2004a y 2004b), Haselton et al. (2008), Elwood y Eberhard (2009),
Rodriguez y Restrepo (2012), Godinez et al. (2018), Tena (2019).

2.1. Paulay y Priestley (1992)

Las aportaciones realizadas por Paulay y Priestley (1992), son la base del reglamento de
Nueva Zelanda (NZS-06 2006), los autores comentan que bajo un analisis de cargas
gravitacionales basta con tomar las propiedades de las secciones no agrietadas, es decir, la
inercia total de los elementos estructurales. Sin embargo, para disefios sismicos es necesario
conocer valores de rigidez de los miembros mas realistas, para garantizar el buen
funcionamiento de los elementos.

Los autores indican que la rigidez efectiva de un elemento es influenciada por la
geometria de la seccion, la magnitud de la carga axial, la magnitud y el signo del momento
actuante, y la cuantia de acero a flexion. Para el caso de vigas tipo “T o L”, el valor de la
rigidez efectiva sera afectado segun el estado de esfuerzo en el que se encuentre el patin.
Otros factores que también afectan la rigidez de los elementos son: el agrietamiento diagonal
debido al cortante, la intensidad y la direccion de la carga axial y la carga ciclica reversible.

En palabras de los autores, el objetivo de cualquier proceso de disefio adoptado debe
ser asegurar que la falta de precision en el célculo de las fuerzas de los miembros no afecte
la seguridad de la estructura cuando esta se somete a fuerzas sismicas. Desde un punto de
vista de disefio, resulta impractico evaluar las propiedades de varias secciones transversales
en cada elemento estructural de un marco de varios niveles, por lo que con la finalidad de
hacer mas practica la consideracion del criterio de agrietamiento en elementos de concreto
reforzado en el disefio sismico, los autores plantearon un rango de valores, del cual
recomiendan el uso de un valor promedio para cada elemento estructural, aplicable a toda su
longitud (Tabla 2.1). En este caso, Aq es el area de la seccidn, lg es el momento de inercia de
la seccién bruta (despreciando el acero de refuerzo), P es la carga axial de disefio y f'¢c es la
resistencia a compresion del concreto. En vigas tipo T y L, en el célculo de Iy se toma en
cuenta la contribucion del patin.
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Tabla 2.1. Momento de inercia efectivos (Paulay y Priestley, 1992).

Rango Valor Recomendado
Vigas rectangulares 0.30-0.50 Iq 0.40 Ig
VigasToL 0.25-0.45 Iq 0.35 g
Columnas, P>0.5f"cAq 0.70-0.90 Iq4 0.80 Iq
Columnas, P=0.2f"cAq 0.50-0.70 Iq 0.60 Ig
Columnas, P=-0.5f"cAq 0.30-0.50 Iq 0.40 Ig

Como se observa en la Tabla 2.1, la rigidez efectiva de las columnas se basa en una
evaluacion de la carga axial que incluye la carga de gravedad permanente, que puede tomarse
como 1.1 veces la carga muerta, mas la carga axial resultante de efectos sismicos. Las fuerzas
axiales debidas a un sismo normalmente solo afectaran a las columnas externas de un marco.

Dado que los esfuerzos debido a las cargas sismicas se desconocen al inicio del
proceso de analisis, es necesario un enfoque de aproximaciones sucesivo. Alternativamente,
se puede obtener una aproximacién satisfactoria para las fuerzas axiales sismicas en
columnas externas de un marco plano regular empleando una distribucion triangular invertida
de las fuerzas laterales (Ecuacién 2.1).

<5514

Ecuacién 2.1

En la Ecuacidn 2.1, Vit es el cortante basal del marco, Pi es la fuerza axial sismica en
el nivel i de un marco de n pisos con j nimero de crujias aproximadamente iguales, I es la
altura constante de entrepiso, y | es la longitud de crujia.

Respecto a las vigas T y L, los autores comentan que la contribucion del patin en la
rigidez normalmente es menor que la contribucién a la resistencia a la flexion. Por lo que
recomiendan que para combinaciones de carga que incluyan acciones sismicas, la
contribucion del patin a la rigidez (ancho efectivo) sea el 50% de la cominmente adoptada.
En la Figura 2.1 se muestran los criterios para la determinacién del ancho efectivo del patin
envigas Ty L, para la evaluacion de la resistencia a flexién y la rigidez.
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Figura 2.1. Ancho efectivo del patin en vigas (adaptada de Paulay y Priestley, 1992).

2.2. Priestley (2003)

Posteriormente, Priestley (2003) realiz6 un analisis mas detallado para el calculo de la rigidez
efectiva de los elementos estructurales, ya que el autor comenta que las variaciones de rigidez
difieren de los valores elésticos a medida que se desarrolla la respuesta inelastica.

Conforme al autor, un elemento agrietado nunca se recuperara después de un evento
sismico, y por lo tanto, la rigidez bruta no es una estimacion Gtil de la rigidez efectiva. El uso
de factores que reduzcan la rigidez de los elementos estructurales, tal como lo present6 junto
a Paulay en 1992, representa una mejora a los criterios para determinar la rigidez efectiva.
Sien embargo, el autor indica que esta determinacion es aun insuficiente para representar la
rigidez efectiva con un grado de precision adecuado durante un analisis modal, pues se ignora
la influencia de la cuantia de refuerzo por flexion. Por lo que propone que la rigidez del
elemento puede determinarse de la relacion momento-curvatura de acuerdo con la Ecuacion
2.2.

M
El =21
Dy
Ecuacién 2.2

En la Ecuacion 2.2, Mx es la resistencia a flexion nominal de la seccion 'y @y es la
curvatura de fluencia asociada a la representacion bilineal de la curva momento-curvatura.
En la Figura 2.2 se presenta una relacion tipica momento-curvatura, asi como una
aproximacion bilineal.

10
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Momento (kNm)

¥ 0 ' !  du
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Figura 2.2. Relacion momento-curvatura y aproximacion bilineal (adaptada de Priestley,
2003).

La comunidad de investigacion ha aceptado que la linealizacion de la relacion
momento-curvatura esta dada por un segmento elastico inicial que atraviesa la primera
fluencia, y extrapolado para la resistencia nominal de flexion, Mn, y un segmento de post
fluencia conectado a la resistencia y curvatura ultima (My y @u).

La primera fluencia de la seccion se define mediante el momento My y la curvatura
@'y, cuando la seccion alcanza por primera vez la deformacion por tension del acero de

refuerzo ¢, = Iy £, 0 la fibra extrema a compresion del concreto alcanza una deformacion
S

de 0.002.

La resistencia nominal a flexién My, se desarrolla cuando la deformacién de la fibra
extrema a compresion alcanza un valor de 0.004, o la deformacion por tensién del acero de
refuerzo alcanza 0.015. Dicho lo anterior, la curvatura de fluencia esta determinada por la

Ecuacion 2.3.

0y = Q)’y(Mn/My)
Ecuacién 2.3

La rigidez de los elementos depende de la distribucion de la curvatura a lo largo de
toda la longitud del elemento, y no Unicamente en la seccién critica donde se produce la
fluencia. Sin embargo, estudios experimentales indican que basar la rigidez del miembro en
el supuesto de que la curvatura varia linealmente con el momento a lo largo del elemento es
adecuada. Esto se debe a que después de uno o dos ciclos en/o cerca de la fluencia, la

11
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respuesta momento-curvatura de todas las secciones agrietadas a lo largo del elemento se
aproxima a la linealidad.

Al examinar la Ecuacion 2.2 se observa que la suposicién comun de disefio de que la
rigidez del elemento es independiente de la resistencia implica que la curvatura de fluencia
sea directamente proporcional a la resistencia nominal a flexion My, Ecuacion 2.4.

M,
¢y:E

Ecuacién 2.4

La suposicion que presenta la Ecuacion 2.4 se representa en la Figura 2.3(a). Sin
embargo, la evidencia experimental y estudios analiticos indican que suponer que la rigidez
es independiente de la resistencia no es valida. De hecho, la curvatura de fluencia es
efectivamente independiente de la resistencia, y se puede tomar como una constante para
dimensiones conocidas de la seccion. Por lo que el autor concluyo, que la rigidez es
directamente proporcional a la resistencia a flexién (Ecuacion 2.2), como se muestra en la
Figura 2.3(b).

A M, A M,
M M

M, M,

M, M,

> >
¢y3 ¢y2 ¢y1 y
(a) Suposicion de disefio (b) Condicion realista

(rigidez constante) (curvatura de fluencia constante)

Figura 2.3. Influencia de la resistencia a flexion en la relacion momento-curvatura
(adaptada de Priestley, 2003).

Debido a lo ilustrado anteriormente, el autor comenta que no es posible realizar un
analisis preciso de los periodos estructurales elasticos o de la distribucion eléstica de la
resistencia requerida a en la estructura, hasta que las resistencias finales de los elementos
hayan sido determinadas. Lo anterior implica que el disefio sismico convencional, basado en
la rigidez el&stica de los elementos y consideraciones basadas en fuerzas, debe ser un proceso
iterativo donde las rigideces de los elementos se actualizan en cada iteracion.

12
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2.2.1. Columna circular.

El autor analiz6 una columna circular tipica de concreto reforzado, las cuales son muy
comunes en puentes de regiones sismicas. Para sus analisis asumié los siguientes datos:
didmetro D=2.0 m, recubrimiento para acero de refuerzo a flexion 50 mm, resistencia a
compresion del concreto f'c=35 MPa, diametro de acero de refuerzo 40 mm, refuerzo
transversal 20 mm con separacion de 100 mm, esfuerzo de fluencia del acero f,=450 Mpa,

relacion de carga axial Nu/ + 4.=0a04, relacion de acero de refuerzo P1/A =0.005 a 0.04.
f cilg g

En la Figura 2.4 se muestra una seleccion de relaciones de momento-curvatura, para
dos valores de cuantias de acero de refuerzo y variaciones en la relacion de carga axial. Se
observa que la capacidad del momento es fuertemente influenciada por la relacién de carga
axial y la cuantia de acero de refuerzo. Sin embargo, la curvatura de fluencia de la
representacion bilineal de las relaciones momento-curvatura no parece variar mucho.

]

50000

40000 — 40000 — 1y

Nu/f'cAg = 0.4

30000

20000

Moment (kNm)

10000

0 0.002

0.004
Curvature (1/m)

(a) Reinforcement Ratio = 1%

0.006

10000 —

0 0.002 0.004

Curvature (1/m)

(b) Reinforcement Ratio = 3%

0.006

Figura 2.4. Curvas momento-curvatura para columnas circulares (Priestley, 2003).

En la Figura 2.5 se presentan los datos del conjunto completo de analisis para la
capacidad del momento nominal adimensional, y la curvatura de fluencia bilineal. La
capacidad del momento nominal adimensional se define con la Ecuacion 2.5, mientras que
la curvatura de fluencia adimensional con la Ecuacion 2.6.

My
Ecuacién 2.5
@D
Bpy =" /gy
Ecuacién 2.6
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Figura 2.5. Momento nominal adimensional y curvatura de fluencia adimensional para
columnas circulares (Priestley, 2003).

La influencia de la relacion de carga axial y de la cuantia de acero de refuerzo en la
capacidad del momento nominal es importante (Figura 2.5a), con un rango de ocho veces
entre los valores maximo y minimo. Por otra parte, la curvatura de fluencia es
comparativamente insensible a las variaciones en la relacién de carga axial o de la cuantia
del acero de refuerzo.

Aunque los datos se generaron a partir de un tamafio de columna y resistencias de
materiales especificas, los autores comentan que se puede esperar que los resultados
adimensionales sean aplicables con errores insignificantes, a otros tamafios de columna y
resistencias de materiales dentro de una gama normal, previsto para el disefio estandar. Sin
embargo, los resultados no se aplicarian a materiales de alta resistencia (f'c > 50 MPa, o fy >
600MPa) debido a variaciones en sus caracteristicas. Los datos de la Figura 2.4 y la Figura
2.5 pueden utilizarse para determinar la rigidez efectiva de las columnas en funcion de la
relacion de carga axial y de la cuantia de acero de refuerzo. La relacion de rigidez efectiva
con la rigidez no agrietada queda definida como:

Elj. = My
Elg (DyEIg

Ecuacién 2.7

Se observa en la Figura 2.6 que la relacion de rigidez efectiva varia entre 0.13 y 0.91. Es
importante mencionar que el calculo de larigidez de la seccidn gruesa se hace sin considerar
la influencia del acero de refuerzo, es decir, la rigidez de la seccién gruesa queda definida
por la Ecuacion 2.8, mientras que el modulo de elasticidad se calcula con la Ecuacion 2.9.

14
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Stiffness Ratio (EI/EIng)

Axial Load Ratio (Nu/f'rAR)

Figura 2.6. Rigidez efectiva de columnas circulares (Priestley, 2003).

- nD*
9 64
Ecuacién 2.8
E =5000,/f". (Mpa)
Ecuacién 2.9

2.2.2. Columna rectangular.

El autor realiz6 un andlisis similar al ya descrito, para la determinacion de la rigidez efectiva
en columnas rectangulares. Para este caso, estudié una columna cuadrada con acero de
refuerzo a flexion distribuido uniformemente en todo el perimetro, asumiendo los siguientes
datos: dimensiones B=h=1.6 m, recubrimiento del acero de refuerzo a flexion 32 mm,
resistencia compresion del concreto =35 MPa, didmetro de acero de refuerzo 32 mm,
refuerzo transversal 20 mm de didmetro, esfuerzo de fluencia del acero f,=450 Mpa, relacion

de carga axial N“/ » 4 =0a0.4, relacion de acero de refuerzo pl/A =0.005 a 0.04.
f cflg g

En la Figura 2.7 presenta una seleccién de relaciones momento-curvatura para
columnas rectangulares, para dos valores de cuantias de acero de refuerzo y variaciones en
la relacion de carga axial.

15
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Figura 2.7. Curvas momento-curvatura para columnas rectangulares (Priestley, 2003).

Como era esperado por los autores, la fuerte influencia de la relacién de carga axial,
y la cuantia de acero de refuerzo se manifiestan en la capacidad de momento; sin embargo,
no existe influencia significativamente de estos parametros en la curvatura de fluencia de la
representacion bilineal, al igual que lo observado en columnas circulares.

En la Figura 2.8 se presentan los datos del conjunto completo de analisis de una forma
adimensional, para el momento nominal y la curvatura de fluencia. La capacidad del
momento nominal adimensional se define con la Ecuacion 2.10, mientras que la curvatura de
fluencia adimensional con la Ecuacion 2.11. Al igual que con las columnas circulares, los
resultados adimensionales no deben aplicarse a columnas rectangulares con materiales de
muy alta resistencia.

M, = o
DN £ bh2
Ecuacién 2.10
_ ®yh/
(Z)Dy Ey

Ecuacién 2.11

16



CAPITULO 2. ESTUDIOS PREVIOS PARA LA
DETERMINACION DE RIGIDECES EFECTIVAS
EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO.

N
o

N

—_
[4)]
|

N
|

Average ¢ h/e =2.10

Dimensionless Moment (M,/f' bh?)
Dimensionless Curvature (¢yh/ Ey)

0.5 —
0 T I T I T I T | 0 T I | T I T |
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0.4
Axial Load Ratio (N, /f'.A ) Axial Load Ratio (N, /f' A,)
(a) Nominal Moment (b) Yield Curvature

Figura 2.8. Momento nominal adimensional y curvatura de fluencia adimensional para
columnas rectangulares (Priestley, 2003).

Como se comento, la capacidad del momento nominal es fuertemente dependiente de
la relacién de carga axial y la cuantia de acero de refuerzo (Figura 2.8a). Por otro lado, la
curvatura de fluencia adimensional es débilmente dependiente de estos factores (Figura
2.8b).

El autor empled los datos de la Figura 2.7 y la Figura 2.8 para desarrollar curvas para
la relacion de rigidez efectiva. Los resultados se presentan en la Figura 2.9. La rigidez de la
seccion bruta se calcula ignorando el efecto del acero de refuerzo (Ecuacién 2.12) y el modulo
de elasticidad del concreto se calculé con la Ecuacion 2.9.

I_bh3
9 12

Ecuacién 2.12

Stiffness Ratio (EI/EL, )

Y N,

[=]
o
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S

Axial Load Ratio (N,/f'A)

Figura 2.9. Rigidez efectiva en columnas rectangulares (Priestley, 2003).
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De la Figura 2.9 se observa que el intervalo de rigideces efectivas esta comprendido
entre 0.12 a 0.85 veces la rigidez de la seccién bruta, lo que indica la fuerte dependencia de
la rigidez efectiva con la relacién de carga axial y la cuantia de acero de refuerzo.

2.2.3. Muros rectangulares

Ademas de los estudios ya comentados, el autor realiz6 calculos para muros estructurales
rectangulares, que son elementos de resistencia a fuerza lateral comunes en el disefio sismico
de edificios de varios pisos. Consideraron dos casos: 1) el acero de refuerzo de flexion se
distribuyd uniformemente en toda la longitud del muro y, 2) la mayor parte del acero de
refuerzo de flexion se concentro en los extremos del muro.

Los resultados correspondientes se presentan en la Figura 2.10, una curvatura de
fluencia adimensional para diferentes relaciones de carga axial y cuantias de acero de
refuerzo, de manera similar a los andlisis para columnas.
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Figura 2.10. Curvatura de fluencia en muros rectangulares (Priestley, 2003).

Para muros con la mayor parte de acero de refuerzo a flexién concentrado en los
extremos, el valor de la curvatura de fluencia (Qdpy) se puede obtener con la Ecuacion 2.13
(con un valor promedio de 2.0), donde |« es la longitud del muro y ¢y es la deformacion de

fluencia del acero. Mientras que para muros con acero de refuerzo distribuido uniformemente
a lo largo de la longitud sera 1.1 veces este valor.

@Dy = Q)ylw/ &y

Ecuacioén 2.13
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La rigidez efectiva para muros rectangulares puede calcularse con la Ecuacion 2.14.
En este caso t es el ancho del muro, y My es el momento nominal.

Ecuacién 2.14
2.2.4. Vigas

Para investigar la influencia del acero de refuerzo a flexion sobre la curvatura de fluenciay
la rigidez efectiva de las vigas asociadas a marcos ductiles de edificios, el autor consider6
una seccion de viga tipica (Figura 2.11).

1550
g _—
A ‘T 7 sl
—

o
3 ~

40 4 legged R10

@ 80 crs

Y | 4~ ) o

A

Figura 2.11. Viga considerada para el analisis (Priestley, 2003).

El acero de refuerzo superior e inferior se coloco en una o dos capas. El recubrimiento
del acero de refuerzo fue de 40 mm, y el diametro del acero de refuerzo longitudinal fue 24
mm, con una separacion de 24 mm entre lechos cuando se emplearon dos lechos. Las cuantias
de acero de refuerzo a tensidn, basados en un peralte efectivo de 548 mm, y un ancho de 350
mm, fueron 0.82%, 1.54% y 2.2%. La mayoria de los analisis tenian los mismos contenidos
de acero de refuerzo superior e inferior, aunque se considerd un caso con una cuantia de 2.2%
superior y de 1.1% inferior. El esfuerzo de fluencia (fy) fue de 300 MPa o 400 MPa, y una
resistencia a compresion del concreto de 30 MPa. Se considero un ancho de patin de 1550
mm, el cual es tipico para construcciones monoliticas de viga/losa.

Los analisis se llevaron a cabo tanto para flexion negativa (lecho superior en tensiéon),
como para flexion positiva (lecho inferior en tension). Los resultados de presentan en la Tabla
2.2y laTabla2.3. LaTabla 2.2 enlista las curvaturas de fluencia para casos de fy de 300 MPa
y 400 MPa bajo el supuesto habitual de disefio que ignora el endurecimiento por deformacion,
y para un fy de 400 MPa en el que se incluyen efectos del endurecimiento por deformacion.
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Para el célculo de rigideces, el promedio de los resultados de flexion positiva y
negativa son adecuados, pues existe inversion de momentos a lo largo de la viga en marcos
de edificios bajo la accion de cargas sismicas. En la Tabla 2.2 se muestran los valores
promedio.

Para vigas de seccion rectangular, los resultados de flexion negativa seran aplicables
tanto para la flexion negativa como para la positiva, dando como resultado valores promedio
para la curvatura adimensional alrededor de un 10% mayor, y con un poco mas de dispersion.
Por lo tanto, esta claro que el concepto de una curvatura de fluencia adimensional constante
para la seccién de la viga es una aproximacién adecuada.

La Tabla 2.3 enumera las resistencias a la flexién nominal para los dos casos sin
endurecimiento por tension, asi como la relacién de rigidez efectiva basada en la Ecuacion
2.7, con 13=0.01155 m*, y E=30 GPa. La relacion de rigidez varia entre 0.16 y 0.45. Al igual
que con las columnas y muros, la relacion de rigidez efectiva depende en gran medida de la
cuantia de acero de refuerzo.

Tabla 2.2. Curvatura de fluencia para diferentes detalles de acero de refuerzo en vigas
(Priestley, 2003).

Acero de Tipo de f,=300 MPa* f,=400 MPa* f,=400 MPa**
Refuerzo flexion | @y (m?) | ho@ye, | Dy (M?) | he@yey, | By (M) | hoDyey
0.82% lecho Negativa | 0.00414 | 1.66 0.00524 | 1.57 0.00621 | 1.86
superior e Positiva 0.00388 | 1.55 0.00495 | 1.49 0.00568 | 1.70
inferior Promedio | 0.00401 | 1.61 0.00510 |1.53 0.00595 | 1.78

1.54% lecho Negativa | 0.00444 | 1.78 0.00571 | 1.71 0.00674 | 2.02

superior e Positiva 0.00390 | 1.56 0.00498 | 1.49 0.00568 | 1.70

inferior Promedio | 0.00417 | 1.67 0.00535 | 1.60 0.00621 | 1.86
2.2% lecho Negativa | 0.00465 | 1.86 0.00608 | 1.83 0.00716 | 2.15
superior e Positiva 0.00388 | 1.55 0.00513 | 1.54 0.00587 | 1.76

inferior Promedio | 0.00427 | 1.77 0.00561 | 1.69 0.00562 | 1.95

2.2% doble lecho | Negativa | 0.00495 | 1.98 0.00654 | 1.96 0.00765 | 2.30
superior e Positiva 0.00431 | 1.72 0.00536 | 1.61 0.00610 | 1.83
inferior Promedio | 0.00463 | 1.85 0.00595 |1.78 0.00688 | 2.07
2.2% doble lecho | Negativa | 0.00525 | 2.10 0.00703 | 2.11 0.00801 | 2.40

superior, 1.1% | Positiva 0.00366 | 1.46 0.00487 | 1.46 0.00550 | 1.65

lecho inferior Promedio | 0.00446 | 1.78 0.00595 | 1.78 0.00676 | 2.03

*Sin considerar endurecimiento por deformacién.
**Considerando endurecimiento por deformacion.
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Tabla 2.3. Rigidez efectiva de vigas con diferentes cuantias de acero de refuerzo
(Priestley, 2003).

Acero de Tipo de ;=300 MPa f,=400 MPa

Refuerzo flexion My (KNm) /g Mn (KNm) /g
0.82% lecho Negativa 244 0.170 324 0.151
superior e Positiva 2.56 0.190 340 0.173
inferior Promedio 0.180 0.162
1.54% lecho Negativa 447 0.291 591 0.299
superior e Positiva 469 0.347 622 0.361
inferior Promedio 0.319 0.330
2.2% lecho Negativa 632 0.392 838 0.397
superior e Positiva 661 0.492 877 0.493
inferior Promedio 0.442 0.445
2.2% doble lecho | Negativa 590 0.342 795 0.350
superior e Positiva 646 0.433 851 0.458
inferior Promedio 0.388 0.404
2.2% doble lecho | Negativa 603 0.331 778 0.320
superior, 1.1% | Positiva 354 0.279 465 0.276
lecho inferior Promedio 0.305 0.298

Nota: El calculo de I/14 toma E=30 GPa, y 1;4=0.01155 m*
2.2.5. Distorsion de fluencia de marcos.

Conforme alo indicado por el autor, la informacion proporcionada en las secciones anteriores
es suficiente para permitir estimaciones realistas de la rigidez efectiva de cada elemento
estructural del marco que se disefiard, conociendo la cuantia de acero de refuerzo y la relacion
de carga axial. Se observa que, dado que las curvaturas de fluencia adimensionales pueden
considerarse constantes para un tipo de seccion determinada, se puede estimar la rigidez
efectiva (Ecuacion 2.2), con una precision considerable, una vez determinada la capacidad
de momento nominal.

La invariacion de la curvatura de fluencia adimensional indica que la distorsion de
fluencia de los marcos podria ser igualmente independiente de la cuantia de acero de refuerzo
y la relacion de carga axial. En la Figura 2.12a se muestra un sub-ensamble tipico de una
union viga/columna, que se extiende a la mitad del ancho de la crujia en ambos lados del
nudo, y la mitad de la altura de entrepiso por encima y por debajo del mismo. Puede
considerarse como un elemento caracteristico de un marco de edificio. Dado que el ancho de
la crujia normalmente excedera la altura del entrepiso, y las curvaturas de las columnas
normalmente seran menores que las curvaturas de las vigas, como consecuencia de los
procedimientos de disefio por capacidad, la flexibilidad de la viga es probablemente el
principal componente de la deformacion.

La deformada se muestra en la Figura 2.12b. La distorsion de fluencia 6, puede
expresarse con la Ecuacién 2.15.
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2A 2A
Qy = Hby + 9]3, + C/lc + S/lc
Ecuacion 2.15

donde 6y y 6jy son las rotaciones del centro del nudo debido a la flexion de la viga y
a la deformacién por cortante del nudo, 4c es la deformacién en el parte superior de la
columna respecto a la rotacion tangente del centro del nudo, y 4s es la deformacion adicional
en la parte superior de la columna debida a la deformacion por cortante de vigas y columnas.
Para permitir la deformacion por penetracion del acero de refuerzo longitudinal en el nudo,
se asume que la curvatura de fluencia de la viga se desarrolla en el centro del nudo, y reduce
linealmente hasta cero en los extremos de la viga (Figura 2.12c). La distorsion de fluencia
debido a la flexion de la viga (6wy) se determina mediante la Ecuacion 2.16. Ademas, si se
ignora el endurecimiento por deformacién, 6y puede determinarse con la Ecuacion 2.17.

_9,(050,) 8,1,

by — 3 6

Ecuacion 2.16
!
Oy, = 0.283¢, [h—b]
b

Ecuacién 2.17

Caélculos tipicos basados en una relacion altura de entrepiso/longitud de crujia de
0.533 (altura de entrepiso=3.2 m y longitud de crujia= 6.0 m) y una curvatura maxima de la
columna de 0.75®y indican que el desplazamiento de la columna 4. incrementara cerca del
40% a la distorsion de fluencia. Ademas, basandose en experiencia, se asume que la
deformacion del nudo y la deformacidn por cortante de los elementos agregan 25% y 10%,
respectivamente. Por lo que la distorsion de fluencia se calcula con la Ecuacion 2.18.

Ly Ly
6, = (1.0 + 0.4 + 0.25 + 0.1) * 0.283¢, [h—] = 0.5¢, [h—]
b b

Ecuacioén 2.18
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Figura 2.12. Contribucion de la deformacion eléstica a la distorsion de un sub-ensamble
viga-columna (adaptada de Priestley, 2003)

El autor concluye que los resultados analiticos y experimentales indican que el disefio
actual basado en fuerzas, en el que se asume como rigidez efectiva el uso de una fraccion de

la rigidez gruesa del elemento de concreto refo
refuerzo y la relacion de carga axial, resulta
distribuciéon de las fuerzas entre los miembros

rzado, independiente de la cuantia de acero de
en errores excesivos en el periodo y en la
estructurales. El autor muestra que la rigidez

y la resistencia son proporcionales, para un tamario y tipo dado de elemento estructural. El
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parametro independiente, para el calculo de la rigidez, es la curvatura de fluencia o
desplazamiento de fluencia. En la Tabla 2.4 se muestran las curvaturas de fluencia propuestas
por el autor. Con estas curvaturas y la Ecuacion 2.7 se puede determinar la rigidez efectiva
de los elementos estructurales de concreto reforzado, la cual se reescribe a como la Ecuacion
2.19.

Elj. = My
Elg ®yE1g

Ecuacién 2.19

Tabla 2.4. Determinacion de curvaturas de fluencia para elementos estructurales de
concreto reforzado. (Priestley, 2003).

Elemento Curvatura de fluencia
Columna circular 0, = Z'ZSSJ’/D
Columna rectangular @, = 2.10¢, h,
Muros rectangulares en voladizo ?, = 2.00, L,
Vigas de seccion T @, = 1.70¢, hy

En la

Tabla 2.4, ¢y es el esfuerzo de fluencia del acero, D es el didmetro de la seccion circular, he
es el peralte de la seccién de la columna, lw es la longitud del muro, hy es el peralte de la
seccion de la viga. Para el caso de marcos de concreto reforzado, la curvatura de fluencia
puede calcularse con la Ecuacion 2.18.

2.3. Khuntia y Gosh (2004).

Los autores de referencia desarrollaron un estudio analitico-experimental con la finalidad de
determinar las rigideces efectivas en columnas y vigas de concreto reforzado, evaluando el
efecto de diferentes variables. Este estudio es uno de los mas completos realizados hasta la
fecha.

2.3.1. Columnas.

Para el caso de columnas, las principales variables que consideraron fueron: la cuantia de
acero de refuerzo p (1 a 3%), la resistencia compresién del concreto ¢ (4,000 a 12,000 psi),
la relacion de carga axial P/P, (0.00 a 0.80), y la excentricidad e/h o M/Ph (0.10 a 0.80). En
este estudio paramétrico el momento de inercia efectivo se calculé como la relacion del
momento flexionante sobre la curvatura (E1I=M/@).

Sus analisis mostraron que el momento de inercia efectivo de una columna depende
de cuatro factores principales, los cuales se comentan en esta seccién.
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a) Influencia de la cuantia de acero de refuerzo (p). Cuando el area de acero aumenta,
para una profundidad de eje neutro particular, la carga axial y el momento correspondiente
aumentan para cualquier relacion de carga axial (Pu/Po) y excentricidad (e/h). Por lo tanto, la
rigidez efectiva (Ele) es esencialmente mas alta para las columnas con mayores cuantias de
acero. Por ejemplo, el valor de Ele de una columna con una cuantia de acero del 3% es
aproximadamente un 28% superior a la de una columna con una cuantia de acero de 1%,
considerando una relacién de excentricidad (e/h) de 0.25 y una relacion de carga axial (Pu/Po)
igual a 0.44.

b) Influencia de la relacion de excentricidad (e/h). Este es el segundo factor mas
importante que afecta la rigidez de una columna. Para las columnas con relaciones altas e/h
(o M/Ph), el momento de flexion es mayor para una determinada carga axial, lo que provoca
un aumento en la longitud de la grieta de flexién y, por ende, la reduccion de la rigidez
efectiva de la seccion. En la Figura 2.13 se muestra que (Pu/Po), Ele decrece con el aumento
de e/h para cualquier relacién de carga axial. Los autores comentan que el aumento de e/h
mas alla de 0.8 permite que el miembro sea tratado como una viga.

140 —- v = — e —p—0/N=0.1
- —f3—e/h=0.25
1.20 —A—e/h=0.4
1.00 Bﬂ\m\ e/h=0.55
bt —e—e/h=0.8
— 0.80 ~
5 060 [T ta
\A\
¥ A
040 [ MMy "
0.20 | 7?@
Q.00 = vmr e e
0.00 0.20 040 0.60 0.80 1.00

P./P,

Figura 2.13. Influencia de la relacidn de excentricidad y la relacion de carga axial en la
rigidez efectiva de columnas, para p=1 % y f'<=4000 psi (Khuntia y Gosh, 2004).

¢) Influencia de la relacién de carga axial (Pu/P,). Cuando la carga axial Py aumenta,
la profundidad de las grietas de flexion disminuye. Por lo tanto, es de esperarse que la rigidez
efectiva de una columna aumente cuando lo hace Py/P,. Sin embargo, ellos muestran que un
incremento de la relacion de carga axial trae consigo un decremento de la rigidez efectiva.
Lo reportado por los autores se sustenta en que para una relacion e/h dada, cuando P (y su
correspondiente M) se incrementan, la deformacion a compresion en el concreto en las fibras
extremas se incrementa en una proporcién mayor que el incremento de P./Po, lo que se refleja
en un incremento de la curvatura y, por lo tanto, en un decremento de la rigidez efectiva
(Figura 2.13).
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Para resumir el efecto de la relacion Py/P, y la relacién e/h, en la determinacion de la
rigidez efectiva, en la Figura 2.14 se muestra un diagrama de interaccion. La linea A-B
muestra un aumento gradual de la relacion de e/h con una relacion de carga axial (Pu/Po)
constante. Como se explicd anteriormente, la rigidez efectiva disminuird. La linea C-B
muestra un aumento gradual de la relacion Pu/P, con una relacion de excentricidad (e/h)
constante, en este caso la rigidez efectiva también disminuiria.

A
Pu/P, constante, e/h incrementa

Fuerza axial

{ e/h constante, Py/P, incrementa
/ / => El decrece

C >
Momento flexionante

Figura 2.14. Influencia de la relacion de carga axial y excentricidad en el momento de
inercia de columnas (adaptada de Khuntia y Gosh, 2004).

d) Influencia de la resistencia a compresion del concreto (f'¢). El estudio paramétrico
muestra que un aumento en la resistencia a compresion del concreto incrementa la rigidez
efectiva de una columna para valores de Py/Po y e/h dados. Por ejemplo, muestran que Ele de
una columna que tiene una cuantia de acero de 1%, una relacion Py/P, de 0.44, una relacién
e/h de 0.25 y una resistencia a compresion de 12000 psi es aproximadamente 32% mayor que
la misma columna con una resistencia a compresion de 4000 psi. La razén es que para una
relacion de carga axial (Pu/Po) dada, Py es substancialmente mas alta para el concreto de alta
resistencia. Ya que My=P.e, significa que se obtiene un My mas alto para un e/h dado.
Ademas, la profundidad del eje neutro ¢, no cambia apreciablemente con un aumento de la
resistencia del concreto. Por lo tanto, comparado con una columna de concreto de menor
resistencia, una columna de concreto de alta resistencia puede tener una mayor capacidad de
momento a flexion (M o Mu) asociado a una curvatura similar.

Los autores proponen la Ecuacion 2.20 para el calculo de la rigidez efectiva en
columnas, la cual es funcion de los factores antes mencionados (p, e/h, Pu/Po). Por
simplicidad, los autores desprecian el efecto de la resistencia a compresion del concreto (f'¢).

e

El, = E.1,(0.80 + 25p,) X (1 -

P,
0.5—) < Ely 2 Eclyiga
Fo

26



CAPITULO 2. ESTUDIOS PREVIOS PARA LA
DETERMINACION DE RIGIDECES EFECTIVAS
EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO.

Ecuacién 2.20

El estudio paramétrico y el andlisis realizado por los autores muestra que si los valores
de las combinaciones de carga (Py, My) son cercanos a la curva que define el diagrama de
interaccion de disefo, se puede plantear una relacion aproximada razonable entre 2./ /Ay elh,
la cual se expresa mediante la Ecuacion 2.21.

P
u/PO + e/h = 07
Ecuacién 2.21

Usando la Ecuacién 2.21, se puede reescribir la Ecuacion 2.20 en funcion de la
relacion de excentricidad (e/h), Ecuacién 2.22, o en funcion de la relacion de cargas (Pu/Po),
Ecuacién 2.23.

e
El, = Ecly(0.80 + 25p,) (0.65 — 0.5 E) < E.ly = Eclyig
Ecuacion 2.22

P,
El, = E.1,(0.80 + 25p,) (0.30 - 0.5 P—”) < Ecly = Eclyiga
o

Ecuacién 2.23

Los resultados obtenidos en términos de e/h (Ecuacion 2.22), son ligeramente mas
conservadores que los obtenidos mediante la Ecuacion 2.20. Por otro lado, los resultados
obtenidos mediante la Ecuacion 2.23 son los menos precisos de las tres propuestas.

Se debe considerar que los resultados obtenidos con la Ecuacion 2.22 y la Ecuacion
2.23, son bastante precisos si las combinaciones de carga aplicadas estan cerca de la curva
de disefio. Sin embargo, para combinaciones de carga que se ubican lejos de la curva de
disefio, estas ecuaciones brindan resultados conservadores. Por lo que, para una mayor
precision y bajo condiciones de cargas de servicio, los autores recomiendan el uso de la
Ecuacion 2.20.

2.3.2. Vigas.

Para el caso de las vigas, las variables consideradas por los autores fueron: la cuantia de acero
de refuerzo p (0.5 a 2.5%), la resistencia compresion del concreto f'¢c (4,000 a 12,000 psi), la
relacion de aspecto b/h (0.5 a 1.0), y la presencia de acero a compresion p’ (0.0 a 0.5p).
Ademas, para el caso de vigas T o L, los autores investigaron la influencia del patin en la
determinacion de la rigidez efectiva.

Al igual que con las columnas, para el caso de las vigas, la rigidez a flexion se calcula
como el cociente entre la capacidad de momento a flexion sobre la curvatura. Es preciso
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comentar que la rigidez efectiva se determina hasta que el acero de refuerzo a tensién fluye,
pues el valor de la rigidez disminuye drasticamente después de la fluencia del acero
longitudinal.

A continuacion, se detallan los efectos de varios pardmetros en la determinacion de
la rigidez efectiva en vigas de concreto reforzado.

a) Influencia de la cuantia de acero de refuerzo longitudinal a tension (p). En la
Figura 2.15 se muestra una relacion momento-curvatura tipica de una viga con diferentes
cuantias de acero a tensién. La viga usada para el trazo de la curva cuenta con un concreto
con resistencia a compresion de 4000 psi, y una relacion de aspecto (b/h) de 1.0. Se observa
que la rigidez efectiva del elemento aumenta cuando lo hace la cuantia de acero. La razén de
esto es que cuando se proporciona mas acero de refuerzo al elemento la profundidad de las
grietas por flexion disminuye.

0.5% steel
0.350

—t— 1.5% steel

0.300 priree e - 2.5% steel
0.250 | s 1.5% steel+0.75%
. : compression stee'l
= 0.200 e a i gt iy e e .
- “ |
S 0.150 !
0.100 |
|
0.050 |
0.000 - —— — fJ

0.0000 0.0002 0.0004 0.0006 0.0008 0.0010
Curvature (rad/in.)

Figura 2.15. Relaciones momento-curvatura para una viga de concreto reforzado;
influencia de la cuantia de acero longitudinal (Khuntia y Gosh, 2004).

b) Influencia de la cuantia de acero a compresion (p’). Los autores indican que el
efecto del acero a compresion en la determinacion de la rigidez efectiva de una viga es
secundario, especialmente para las vigas con cuantias de acero (p) menores a 1.5%. En la
Figura 2.15 se aprecia una comparativa entre la rigidez efectiva a flexion de vigas con (Figura
2.16b) y sin (Figura 2.16a) acero a compresion. Como se observa, la presencia de acero a
compresion solo hace que la seccién sea mas ductil sin ningln aumento apreciable en la
rigidez de la seccion. Por lo tanto, ellos indican que el efecto del acero a compresion (p’) en
la determinacion de la rigidez efectiva de vigas de concreto reforzado puede despreciarse.
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Figura 2.16. Seccion transversal de vigas de concreto reforzado consideradas en el estudio
paramétrico (adaptada de Khuntia y Gosh, 2004).

¢) Influencia de la relacion de aspecto (b/h). Las vigas con menores relaciones de b/h
(o b/d) tienen una mayor rigidez efectiva que aquellas con mayor relacion de aspecto, cuando
el ancho (b) y la cuantia de acero (p) son las mismas. Se debe tener en cuenta que la rigidez
efectiva no cambiard para vigas con el mismo peralte efectivo (d) y cuantia de acero (p). La
Figura 2.17 muestra la influencia de la relacion de aspecto (b/h) en la rigidez efectiva de las
vigas.
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M/bd?
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Figura 2.17. Influencia de la relacion de aspecto en la rigidez efectiva de vigas de concreto
(adaptada de Khuntia y Gosh, 2004).

d) Influencia de la resistencia a compresion del concreto (f'¢). El efecto que tiene la
resistencia del concreto en la determinacion de la rigidez efectiva de las vigas no es
despreciable. La razon es que cuando se utiliza concreto de alta resistencia, la profundidad
de las grietas por flexion son mayores (o la profundidad del eje neutro ¢ es menor para
mantener el equilibrio de fuerzas), lo que conduce a una reduccion en el momento de inercia
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efectivo. Sin embargo, la rigidez efectiva para vigas con concreto de alta resistencia puede
ser mayor que para vigas con concreto normal, debido a un mayor mddulo de elasticidad Ec
en el concreto de alta resistencia.

Los autores propusieron férmulas para determinar la rigidez efectiva de vigas con
concretos de resistencia normal (f'c < 6,000 psi, Ecuacion 2.24), y concretos de alta
resistencia (f'c > 6,000 psi, Ecuacion 2.25).

b
El, = E_1,(0.10 + 25p) (1.2 ~0.2 5) < 0.6El,

Ecuacion 2.24

b
El, = E.1,(0.10 + 25p) (1.2 ~0.2 E) (115 — 4 x 1075f",) < 0.6E,I,

Ecuacién 2.25
donde; (1.2 — 0.2b/d) < 1.0

Los valores dados por el método propuesto también se compararon con el momento
de inercia de la seccion agrietada Icr, calculado utilizando el concepto de area transformada.
De manera simplificada, el ler por el método de area transformada (para una seccion
rectangular) se puede calcular con la Ecuacién 2.26.

bc3
I, = T + TlAs(d - C)Z

Ecuacién 2.26

donde b es el ancho, d es el peralte efectivo, c es la profundidad al eje neutro, n es la relacion
modular (Es/Ec), ¥ As es el area de acero de refuerzo. Sin embargo, la Ecuacion 2.24 y la
Ecuacién 2.25, son mas simples que el método de area transformada, ya que estos no
requieren el calculo de la profundidad del eje neutro.

Para vigas T, los autores investigaron la influencia de los patines en la determinacion
de la rigidez efectiva. En los andlisis, el espesor del patin en relacion con el peralte total (t/
h) varia de 0.0 a 0.25. El ancho del patin (br) se calcula como by + 16t;. La cuantia de acero
de refuerzo (As/bwd) se toma como 1.5% y la resistencia a compresion del concreto como
4000 Psi. El valor de Ele/Elg crece conforme crece el espesor del patin. La Ecuacion 2.27
representa una forma razonable para el cdlculo de la rigidez efectiva en vigas T. En este caso
Ele es la rigidez efectiva de una seccion rectangular.

El,; (
El,

1+2q><14
T)<t

Ecuacién 2.27
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Con base en lo planteado, ellos comentan que para el calculo de la rigidez efectiva de
vigas rectangulares se emplee la expresion simplificada propuesta (Ecuacién 2.24), o se
utilice el concepto de area transformada (Ecuacion 2.26). Para el caso de vigas T con patines
a compresion, se emplee una rigidez efectiva mayor calculada con la Ecuacion 2.27. Ademas,
para concretos de alta resistencia se emplee para el calculo de la rigidez efectiva la Ecuacién
2.25.

Por otro lado, los autores recomiendan que para el andlisis de marcos (analisis
elasticos de primer y segundo orden), se asuma inicialmente una rigidez en vigas de 0.35
Eclg, para una cuantia de acero de refuerzo (p) de 1.0%, y una rigidez de 0.70 Eclg, para el
caso de columnas, con cuantia de acero de refuerzo (p) de 1.5%, excentricidad (e/h) de 0.20
y relacion de carga axial (Pu/Po) de 0.40. Sin embargo, al realizar el anlisis final ante cargas
laterales, se deben recalcular los valores de la rigidez efectiva tanto en vigas como columnas,
usando las ecuaciones ya planteadas anteriormente.

La investigacion realizada por Khuntia y Ghosh (2004a y 2004b) sirvié de base para
definir los criterios para la determinacion de rigideces efectivas de elementos de concreto
reforzado del Reglamento del Instituto Americano del Concreto (ACI-318-14 2014).

2.4. Haselton et al. (2008).

Los autores desarrollaron un proyecto de investigacion con el objetivo de plantear modelos
de elementos fiables y precisos que puedan ser empleados para evaluar el comportamiento
asociado a colapso de edificios de concreto reforzado, centrandose especialmente en las
columnas. Sus estudios forman parte de una investigacion coordinada por el “Pacific
Earthquake Engineering Research Center” (PEER).

La base de datos utilizada por los autores pertenece al PEER, la cual incluye los
resultados de pruebas ciclicas y monotonicas de 306 columnas rectangularesy 177 columnas
circulares. A partir de esta base de datos, los autores seleccionaron columnas rectangulares
que fallan a flexion (220 pruebas) o en combinacion de flexion y cortante (35 pruebas), para
un total de 255 pruebas. Los modelos fueron calibrados con el fin de tener buenas
predicciones en la respuesta estructural, los pasos y criterios de calibracion pueden
consultarse con mayor detalle en Haselton et al. (2008).

El modelo de comportamiento para los elementos estructurales (viga-columna),
empleado por Haselton et al. (2008) fue desarrollado por Ibarra, Medina y Krawinkler (2003,
2005) y esta compuesto por una representacion trilineal (Figura 2.18). Esta idealizacion y sus
reglas histéricas asociadas proporcionan un modelado versatil del comportamiento ciclico.

31



CAPITULO 2. ESTUDIOS PREVIOS PARA LA
DETERMINACION DE RIGIDECES EFECTIVAS
EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO.

M Mon-Deteriorated
K, © — Backbone
= 1im AN s
= v \ s
E —
= 0.8 | E'c_ﬂ(-zmt M, € 05 !
g o
g Beap™ B g
= 06 ’7 =p ‘\ = 0
= =
@ Ka \ 7] %
N N 05
Hoo4 M =
[

E / KN z
S 02 N 5 -1
=z oy Besp =z

0 ’ } 15

0 001 002 003 004 005 006 007 008 -8 £ e -2 0 2 4 6 8
Chord Rotation (radians) Chord Rotation (radians)

Figura 2.18. Comportamiento monotonico y ciclico del modelo empleado en el estudio de
calibracion. Modelo desarrollado por Ibarra, Medina y Krawinkler (Haselton et al., 2008).

Una vez realizadas las calibraciones a las 255 columnas, los autores emplearon esta
informacion para proponer ecuaciones empiricas que predicen los pardmetros del modelo del
elemento en funcion de los variables de disefio de la columna. Los autores comentan que el
método mas sencillo para visualizar las relaciones que existen entre los pardmetros buscados
y los de disefio, es trazando los parametros frente a las variables de disefio, mediante graficas
de dispersion. La principal limitacion de este enfoque es que estas graficas pueden no
evidenciar las tendencias, principalmente cuando existen varias variables cambiando entre
las diferentes pruebas. Por esto, las graficas de dispersion muestran tendencias claras
Unicamente cuando se existen pocas variables de disefio dominantes que afectan al parametro
de interés.

Los autores comentan que la rigidez inicial de un elemento de concreto reforzado no
esta del todo bien definida. En la Figura 2.19 se muestra una prueba monotonica de una
columna de concreto reforzado, en la que se definen la fuerza de fluencia y las rotaciones. Se
observa que la rigidez efectiva depende en gran medida del nivel de fuerza. Los autores
calcularon larigidez efectiva bajo dos consideraciones: (a) el valor de rigidez efectiva secante
asociada al punto de fluencia (es decir, Ky o Ely), y (b) el valor de rigidez efectiva secante
asociado al 40 % a la fuerza de fluencia (es decir, Kstt 40 0 Elstt 40). Normalmente, existe una
relacion de dos entre estas dos definiciones de rigidez.
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Figura 2.19. Prueba monotonica de un elemento de concreto reforzado e ilustracion de la
definicién de rigidez efectiva (Haselton et al., 2008).
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En la Figura 2.20, se muestran graficas de dispersion que relacionan la rigidez
normalizada asociada al punto de fluencia (Ely/Elg) con varios parametros de disefio de
columnas. Las gréficas de dispersion asociadas al criterio del 40% de la fuerza de fluencia
muestran tendencias similares (Elst s0/Elg). Los autores encontraron que la relacion de cargar
axial (P/Ayf"c) y la relacion de aspecto (Ls/H), muestran tendencias claras en la
determinacion de la rigidez efectiva; por otro lado, la resistencia a compresion del concreto
(f"c) muestra una tendencia més débil, mientras que la cuantia de refuerzo longitudinal (ptotar)
no muestra una tendencia clara.
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Figura 2.20. Gréficas de dispersién que muestran tendencias entre Ely/Elg y cuatro
variables de disefio de columnas (Haselton et al., 2008).

Con base en los resultados mostrados en la Figura 2.20, los autores presentan
ecuaciones para cada criterio considerado para la definicion de la rigidez efectiva (ilustrados
en la Figura 2.19). En primera instancia, presentan una ecuacion completa que incluye todas
las variables significativas, y posteriormente una ecuacion simplificada. Las ecuaciones se
encuentran en funcion de la relacion de carga axial (P/Agf"c) y la relacion de aspecto
(Lg/H). Sin embargo, a pesar de que la resistencia a compresion del concreto (f'c) es una
variable estadisticamente significativa, los autores la excluyen por simplicidad.

La Ecuacion 2.28 representa la expresion completa para el calculo de la rigidez
secante asociada al punto de fluencia. Asimismo, la Ecuacion 2.29 representa la expresion
simplificada, y esta inicamente en funcion de la relacion de carga axial y, por lo tanto, tiene
un mayor error de prediccion.

Debe notarse que las propuestas de estos autores se basan en considerar que existe
independencia de cada parametro de disefio en la determinacion de la rigidez efectiva; es
decir, no existe influencia de la interaccion entre los diferentes parametros de disefio en el
calculo de la rigidez efectiva, lo cual es contrario a lo indicado por otros autores (Godinez et
al., 2018).
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Con la finalidad de proponer una mejor aproximacion de la rigidez inicial, los autores
presentan la Ecuacion 2.30 y la Ecuacion 2.31, las cuales se encuentran asociadas al 40% de
la fuerza de fluencia (Figura 2.19). La Ecuacion 2.30 representa la expresion completa,
mientras que la Ecuacion 2.31 la expresion simplificada, la cual, al igual que la Ecuacién
2.29, solo incluye los efectos de la relacion de carga axial.

Elstrao 002+098< P >+009(L)d d 035<E1 <08
—— = —0. . - onde
El, Agf e H El,
Ecuacién 2.30
El p Elgy
ﬂ=0.17+1.61< ,)dond6035< <08
El, Agf e El,

Ecuacién 2.31

Finalmente, los autores presentan la Figura 2.21, donde comparan la rigidez de los
elementos y los valores calculados con las formulas propuestas para la rigidez secante
asociada al punto de fluencia (Ely/Elg), y la Figura 2.22, en la cual comparan la rigidez de los
elementos y los valores calculados con las formulas propuestas para la rigidez inicial asociada
al 40% de la fuerza de fluencia (Elst 40/Elg). Debajo de las figuras, también se muestran los
valores de la mediana y la media de la relacion de los valores calculados con sus férmulas
propuestas y los valores observados. Los autores concluyen que las ecuaciones propuestas
proporcionan buenas predicciones de la rigidez de los elementos.
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Figura 2.21. Comparacion de los valores observados y valores calculados con las formulas
propuestas para la rigidez secante a la fluencia (Haselton et al., 2008).
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Figura 2.22. Comparacion de los valores observados y valores calculados con las formulas
propuestas para la rigidez inicial (Haselton et al., 2008).

2.5. Elwood y Eberhard (2009).

Posteriormente, Elwood y Eberhard (2009), realizaron estudios considerando la base de datos
del “Pacific Earthquake Engineering Research Center” (PEER), al igual que Haselton et al.
(2008), que cuenta con més de 400 ensayes de columnas bajo cargas ciclicas. Para su estudio
conformaron una base de datos de 221 columnas de seccidn rectangular y 108 columnas de
seccion circular. Para limitar los anélisis a columnas tipicas de la practica, los autores
consideraron los casos en que la carga axial no excede de 0.66A44f°c y la relacion claro de
cortante a peralte es menor a 1.4.

El desplazamiento de fluencia (4y) y la rigidez efectiva de cada columna se
determinaron como se aprecia en la Figura 2.23. Aproximadamente para el 90% de las
columnas, la rigidez efectiva se calculé con base en el criterio mostrado en la Figura 2.23a.
La fuerza de fluencia ocurre cuando el acero de tensiéon fluye o la fibra extrema de
compresion del concreto alcanza una deformacion de 0.002, lo que ocurra primero. Para
columnas cuya fuerza no superd el esfuerzo de fluencia (fallas por cortante), la rigidez
efectiva se definid con el punto de la curva fuerza-desplazamiento con una fuerza efectiva de
0.8Fmax (Figura 2.23b).
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Figura 2.23. Desplazamiento de fluenciay rigidez efectiva en columnas (adaptada de
Elwood y Eberhard, 2009).

Asumiendo que la columna se fija evitando la rotacion en ambos extremos y que esta
tiene una variacion lineal en su curvatura en toda su altura, segun los autores, la rigidez
efectiva puede calcularse con la Ecuacion 2.32.

F0.004a3

El, = YV
y

Ecuacion 2.32

donde Fooos €s la fuerza efectiva cuando la fibra extrema de la columna alcanza una
deformacion a compresion méaxima de 0.004, y Ay es el desplazamiento de fluencia de
acuerdo con la Figura 2.23 para un voladizo equivalente de longitud a.

En la Figura 2.24, se observa la influencia que tienen algunos parametros en la
determinacion de la rigidez efectiva. La rigidez efectiva aumenta con el aumento de la
relacion de carga axial (P/Agf"c), la relacion de aspecto (a/D) y la resistencia a compresion
del concreto (f°c). Por otro lado, la rigidez efectiva disminuye al incrementarse la relacion
entre la resistencia de fluencia del acero y la resistencia a compresion del concreto (f,/fc).
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Figura 2.24. Efecto de parametros clave en la determinacion de la rigidez efectiva

(Elwood y Eberhard, 2009).

Para determinar el desplazamiento de fluencia (4y) para una columna equivalente en
voladizo de longitud a, los autores consideran la suma de tres componentes (Ecuacién 2.33);
la deformacion por flexion, deformacion por deslizamiento de las barras por falla de

adherencia y deformacién por cortante.

Ay= Aflex + Acortante + Adeslizamiento

Ecuacion 2.33

Deformacion por flexion. Las curvaturas de flexion calculadas en una columna de
concreto reforzado, pueden integrarse directamente para estimar las deformaciones de la
columna atribuibles a la flexion. Alternativamente, asumiendo una variacion lineal en la
curvatura sobre la altura de la columna, la contribucion de las deformaciones por flexion al

desplazamiento de fluencia puede estimarse con la Ecuacion 2.34.
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2 2
a _a” My o4

Afjor=—0, = —
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Ecuacioén 2.34

donde Mo.004 €5 el momento de flexion en el méximo esfuerzo de compresién de 0.004, y @y
es la curvatura de fluencia (Figura 2.25).

Ma /
/ Elﬂex
M 6004 D
M. . / o
primerafluencia / Relacion momento-curvatura
basada en un analisis de seccion
plana
> ¢
9y
¢prfmerafluenciaw

Figura 2.25. Definicion de la curvatura de fluencia y rigidez a flexion (adaptada de
Elwood y Eberhard, 2009).

La deformacion de la columna debido a cortante dentro de la rama elastica de
respuesta es pequefia para la mayoria de las columnas, pero puede ser alta para las columnas
robustas con demandas altas de cortante. Antes de agrietarse, la contribucion del cortante
puede estimarse asumiendo que el mddulo efectivo de cortante es igual a la seccidon gruesa
(G=E¢/2.4). Mientras el agrietamiento por cortante aumenta, el modulo efectivo de cortante
se reduce.

Para muchas aplicaciones es conveniente estimar el desplazamiento por cortante
(Ecuacion 2.35) de una columna equivalente en voladizo idealizando la columna como un
material isotrépico homogéneo.

A _ Mo 004

cortante AvGe
Ecuacion 2.35
donde Ay es el area de cortante efectivo de la seccidn transversal de la columna (5/6 del area
bruta de una columna rectangular y 85% del area bruta de una circular). En la practica el

modulo efectivo de cortante Ge, puede aproximarse como la mitad del valor elastico para
todos los niveles de deformacion.
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El deslizamiento de las barras de refuerzo dentro de las uniones viga-columna o
cimentaciones aumenta los desplazamientos laterales. A continuacion, se presenta el
desarrollo de una formula propuesta por los autores para el calculo de este desplazamiento
debido al deslizamiento de las barras de refuerzo antes de que el acero longitudinal fluya.

Los momentos en los extremos de una columna de concreto reforzado tienden a causar
tension en las barras de refuerzo longitudinal (Figura 2.26). Esta fuerza de tension Ts debe
resistirse mediante el esfuerzo de adherencia (u) entre el acero de refuerzo y el concreto de
la cimentacion o el nudo. Si se asume un esfuerzo de adherencia constante, las condiciones
de equilibrio conducen a la Ecuacion 2.36 para determinar la longitud requerida de la barra
para resistir Ts.

_ dofs
4u

l
Ecuacion 2.36

donde; ds es el didmetro de la barra de acero, y fs es el esfuerzo del acero en el extremo fijo

de la columna.

(| | A N A N

> ] i i
_ d I |
d b
O deslizamiento myS o
L=2a L Ogegizamiento U fs Es

Cslc, i \j

Ts=A, fs

Figura 2.26. Deformaciones debido a deslizamiento de las barras (adaptada de Elwood y
Eberhard, 2009).

Con base en la Ecuacién 2.36 y la Figura 2.26, se puede determinar el deslizamiento
de la barra con la Ecuacién 2.37.

Ssdbfs

6deslizamiento - Su

Ecuacién 2.37
La rotacion en el extremo de la columna debido al deslizamiento del refuerzo

(Odestizamiento) €S dado por la relacion del daesiizamiento @ la distancia desde el refuerzo al eje neutro
(c). Usando la Ecuacion 2.37 y recordando que (&s/c) es igual a la curvatura en la seccion, el
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desplazamiento de una columna equivalente en voladizo de longitud a debido al
deslizamiento del acero de refuerzo se define con la Ecuacién 2.38.

Agesiiz= a0 _ 2blsly
desliz desliz Su

Ecuacion 2.38

La Figura 2.27, presenta la contribucion que estos parametros (flexion, cortante,
deslizamiento de barras) tienen en la determinacion de la rigidez efectiva, se observa que la
rigidez varia considerablemente en relacion con la carga axial y la relacion de aspecto. Para
columnas tanto rectangulares como circulares, la deformacion por flexion contribuye entre
50 y 100% de la deformacion total, dependiendo de la relacién de carga axial y la relacion
de aspecto. Respecto a la contribucion de la deformacion por deslizamiento, esta es nula para
columnas con cargas axiales elevadas, pero puede representar hasta un 40% en columnas
robustas con cargas axiales bajas. Finalmente, con excepcién de columnas robustas con
cargas axiales elevadas, la contribucién de las deformaciones por cortante al desplazamiento
de fluencia es inferior al 15%.

Figura 2.27. Contribucién de los componentes en la deformacién en funcion de cargas
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axiales y relacién de aspecto (Elwood y Eberhard, 2009).
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En la practica profesional, es conveniente usar una Unica rigidez efectiva para una
columna. Por lo que, la Ecuacion 2.33, puede expresarse en funcién de parametros
adimensionales, en la que se incluye la influencia de los parametros anteriormente
comentados (Ecuacion 2.39).

EIefec—cal _ a

Elg 14390 f.fy 18 (r_,,)z (D)2 Ecl

8Daf,u5%D) &

Ecuacion 2.39
donde E es el médulo de elasticidad del concreto, dp es el didmetro de las barras
longitudinales, D es el didmetro de columnas circulares o el peralte total en columnas

. . El
rectangulares en la direccion de la carga, a es el claro de cortante, a = ﬂe"/El yryesel
g

radio de giro de la seccion de la columna en direccién de la carga (2 = /A ). Para un valor
v

promedio del esfuerzo de adherencia u = 0.8y/f, Mpa (u = 9.6/f; psi), un médulo de
cortante efectivo, Ge, igual a la mitad del valor elastico.

Con propdsitos de disefio, los autores desarrollaron una formula a partir de la
Ecuacion 2.39, para el célculo de la rigidez efectiva en columnas de concreto reforzado
(Ecuacion 2.40).

4 2.5P i
Eleffcal_02<0 o+ /Agfc

B () ()

<1.0

Ecuacion 2.40

En la Ecuacién 2.40, E es el mddulo de elasticidad del concreto, P es la carga axial
actuante, Aq es el area transversal de la columna, f'c es la resistencia a compresion del
concreto, dp es el diametro de las barras longitudinales, D es el diametro de columnas
circulares o el peralte total en columnas rectangulares en la direccion de la carga, y a es el
claro de cortante. do/D puede aproximarse a 1/25 para columnas de puentes y 1/18 para
columnas en edificios.

En la Figura 2.28 se presentan los resultados de la rigidez efectiva de las columnas
del estudio, determinadas mediante la Ecuacion 2.40. Se observa la dependencia de la rigidez
efectiva respecto a la carga axial de la columna y la relacién de aspecto. Ademas, los datos
no muestran sesgos respecto a la cuantia de acero (p).
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Figura 2.28. Comparacion de los calculos de la ecuacion propuesta y la rigidez efectiva

medida (Elwood y Eberhard, 2009).

2.6. Rodriguez y Restrepo (2012).

Al igual que Haselton et al. (2008) y Elwood y Eberhard (2009), Rodriguez y Restrepo
(2012), tomaron la base de datos del PEER para realizar el estudio. En este caso, consideraron
Unicamente los casos de especimenes representativos de columnas en estructuras. Por
ejemplo, no consideraron casos en los que, por condiciones de borde de los especimenes, no
se representaba de manera adecuada las condiciones de penetracion de fluencia del acero de
refuerzo longitudinal, como son los casos en los que las columnas se ensayan en doble
voladizo. Por lo que finalmente realizaron un anélisis considerando 18 columnas de concreto
reforzado de seccion rectangular.

De los resultados de sus estudios, los autores presentan una formula que considera el
calculo de las rigideces efectivas en columnas de acuerdo con la relacién de carga axial
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(P/Agf"c). Como se aprecia en la Figura 2.29, existe una fuerte correlacion entre la rigidez
efectiva y la relacion de carga axial. Ademas, como lo sefialan los autores, para valores de
esta relacion menores que 0.3, los cuales se pueden considerar tipicos en columnas de
edificaciones de concreto, los valores de la rigidez efectiva son menores que 0.4 Elg. Lo que,
conforme a ellos, indica que los reglamentos como el ACI-318-14 y las NTCC-17 estan
sobreestimando la rigidez efectiva de las columnas.

1.0

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8
P/A, f,

Figura 2.29. Rigidez efectiva en columnas rectangulares de concreto reforzado en funcién
de la relacion carga axial, resultados experimentales y calculados (Rodriguez y Restrepo,
2012).

Con base en los resultados, los autores proponen la Ecuacion 2.41 para evaluar el
momento de inercia efectivo de columnas rectangulares de concreto reforzado.

P
lo=(016 +—]1
= (o)

Ecuacién 2.41

donde; P es la carga axial actuante, Ag es el area transversal de la columna, f'¢ es la resistencia
a compresion del concreto, medida en cilindros de prueba, e I, es el momento de inercia bruto
del elemento.

2.7. Godinez et al. (2018).

Los autores presentan un estudio paramétrico en el que evaltan diferentes variables que
pueden afectar la determinacién de las rigideces efectivas a flexion, Ele, en secciones de
concreto reforzado sujetas a flexion. Dentro de las variables evaluadas se encuentran: la
forma de las secciones transversales (rectangular, L invertida y T), la dimension de la base
de las secciones (b), la relacion de aspecto (h/b), la resistencia a compresién del concreto
(fc), la cuantia de refuerzo a tension (p), la relacion entre las cuantias de tension y
compresion (p/p’), el detallado de las secciones (ductil y no ductil) y, el confinamiento
(considerado en funcion de la separacion especificada del refuerzo transversal, s).
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Para realizar el estudio consideraron elementos con detallado no ductil (baja
ductilidad, Q=2) y ductil (alta ductilidad, Q=4). La rigidez efectiva a flexion, Ele, se obtuvo
con base en relaciones momento-curvatura (Ele=M/p), para las cuales realizaron una
idealizacion bilineal (Figura 2.30). Emplearon el programa BIAX para la obtencion de las
relaciones momento-curvatura del estudio.

Idealizacion

bilineal Curva M- @

calculada

0.75My|———_____.

0-75|(Py qt;y @
Figura 2.30. Idealizacion bilineal considerada para el calculo de la rigidez efectiva a
flexion (Godinez et al., 2018).

En la Figura 2.31 se presenta un esquema que sintetiza las variables consideradas en
el estudio, e indica los intervalos de valores empleados en las mismas. Con la finalidad de
evaluar el efecto de la losa, se consideraron vigas de seccion rectangular (R), te (T) y L
invertida (L). Para cada forma se consideraron cuatro dimensiones de base (b) para las
secciones transversales (b=25, 30, 40 y 50 cm). Para cada base se evaluaron cinco relaciones
de aspecto (h/b =1.25, 1.5, 2.0, 2.5 y 3.0). Asimismo, para cada base y relacion de aspecto,
se consideraron seis diferentes resistencias a compresion del concreto (f’¢=250, 300, 350,
400, 450 y 500, en kg/cm?). Para cada resistencia a compresion se consideraron varias
cuantias de refuerzo a tension, diferenciando entre los requisitos para vigas no duictiles y
ductiles. En vigas no ductiles, se consideraron siete cuantias de refuerzo longitudinal a
tension en funcion de la cuantia de refuerzo balanceada (pmin=0.7 \/ﬁ /£y, 0.25pbal, 0.35ppal,
0.45pbal, 0.55ppal, 0.65p0a1, 0.75pba1). Para las vigas dictiles se consideraron seis cuantias
(p=0.010, 0.0125, 0.0175, 0.020, 0.0225 y 0.025), siendo los limites inferior y superior los
correspondientes a las cuantias minimas y maximas. También, para cada una de estas cuantias
se evaluaron siete relaciones entre cuantias de refuerzo por tension y compresion (p/p = 0.5,
0.75, 1.0, 1.25, 1.5, 1.75 y 2.0). Finalmente, por cada relacion p/p’ se evalué el efecto del
confinamiento considerando tres diferentes separaciones del refuerzo transversal. En este
caso se emplearon las recomendaciones de las NTCC-04 referentes a los requisitos minimos
de confinamiento. En resumen, el nimero de secciones estudiadas para cada forma,
separacion de estribos y base fue de 2,730. Por lo tanto, para las cuatro bases consideradas
se obtuvo un total de 10,920 secciones a estudiar. Al considerar las tres formas (R, Ly T), el
total de secciones estudiadas para cada separacion de estribos es de 32,760.
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Figura 2.31. Esquema descriptivo del estudio paramétrico (Godinez et al., 2018).

En palabra de los autores, el detallado de los elementos estructurales ha mostrado ser
uno de los aspectos de mayor relevancia durante la respuesta estructural ante sismos intensos.
En la Figura 2.32 se muestra el efecto del confinamiento, especificamente asociado a su
efecto en funcion de la consideracion de diferentes separaciones del refuerzo transversal
(para un mismo armado y tipo de detallado, Q=2). Como es bien sabido (Park y Paulay 1986),
el efecto del confinamiento es notorio en la capacidad de deformacion Gltima de las secciones
transversales (curvatura altima). Sin embargo, su efecto en la rigidez efectiva es despreciable.
Lo anterior se debe a que, a niveles bajos del esfuerzo de compresion, el refuerzo transversal
apenas estd esforzado y el propio refuerzo no afecta el comportamiento del concreto,
contrario a lo que ocurre a niveles de deformacién elevados, donde el confinamiento que
ejerce el acero de refuerzo al concreto, mejora considerablemente sus caracteristicas
esfuerzo-deformacion (Godinez et al. 2018). Por esta razdn, los autores Unicamente muestran
los resultados correspondientes a una separacion de estribos uniforme (s=10 cm).

15000 T T T T T T T [ T T T T T T 20000 C T | L A AN B I W s ]
£ ] S15000 [ .
510000 [ - s C ]
= r A = r b
= i ] =10000 -
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c c
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Figura 2.32. Efecto de la separacion de estribos en la rigidez efectiva a flexion de vigas
(Godinez et al., 2018).
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Los autores consideraron distribuciones de acero de refuerzo realistas, procurando
que los arreglos planteados se aproximaran, en la medida de lo posible, a las cuantias de
refuerzo tedricas. En la Figura 2.33, se muestra la influencia de la cuantia de refuerzo en
tension, p, en la rigidez efectiva a flexién, Ele. Esto permite comparar, aunque no de forma
directa, los factores de rigidez, con los actualmente propuestos en las NTCC-17 para el
calculo de rigideces efectivas en vigas con fines de disefio sismico (Ele=0.5 Elg). Los autores
realizan la comparacion teniendo en cuenta que los resultados expuestos corresponden
Unicamente a las secciones extremas de un elemento estructural, zonas donde se
concentrarian las demandas de deformacidn plastica ante un evento sismico intenso, y no
representan la rigidez efectiva promedio del elemento estructural, como se considera,
tedricamente, en las NTCC-17.
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Figura 2.33. Influencia de la cuantia de refuerzo longitudinal en la rigidez efectiva para
diferentes relaciones p/ p’, f'c = 250 kg/cm2, detallado no ductil, para una viga de seccion
40 x 60 cm (Godinez et al., 2018).
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De los resultados obtenidos, los autores observaron que un incremento de la cuantia
de refuerzo en tension, p, representa un incremento significativo en la relacion de rigideces
(k=l¢/lg), lo cual es congruente para las tres diferentes formas de secciones transversales
consideradas (rectangular, L y T). Lo anterior coincide con lo observado por Khuntiay Ghosh
(2004a). Sin embargo, dada la dispersion obtenida en la parte positiva, de las curvas
asociadas a los valores promedio, los autores observaron que si existe un efecto de la relacion
p/p’ en la determinacion de la relacion de rigideces, k, en lo que difieren a lo reportado por
Khuntia y Ghosh (2004a). En practicamente todos los casos se observa que conforme se
incrementa la relacion p/p’ la relacion de rigideces decrece, tanto para detallado no ductil
como ddctil.

Los autores también estudiaron el efecto de la resistencia a compresion del concreto,
de lo cual observaron que, en general, para el caso de elementos con detallado no ddctil con
cuantias mayores a la minima, existe un incremento de la rigidez efectiva conforme se
incrementa la resistencia a compresion, mientras que para el caso de elementos con detallado
ductil, contrario a lo observado en los modelos no ductiles, al incrementar la resistencia a
compresion del concreto, la rigidez efectiva decrece. Lo anterior puede deberse a que cuando
se incrementa la resistencia del concreto, la profundidad de las grietas de flexion se
incrementa, pues la profundidad del eje neutro decrece para mantener el equilibrio de fuerzas,
conduciendo a una reduccién del momento de inercia efectivo (Godinez et al.2018).

Con la finalidad de evaluar el efecto de la forma de la seccion, los autores comparan
curvas correspondientes a vigas con detallado no ductil de seccion rectangular, L y T,
asociadas a diferentes relaciones p/p’ y dos diferentes valores de 7 (250 y 500 kg/cm?)
(Figura 2.34). En la que observaron que conforme se incrementa la relacion p/p’, la relacion
de rigideces, k, decrece, independientemente de la forma de la seccion transversal. Ademas,
al incrementarse la relacion p/p’ (o/p’ >1), las curvas correspondientes a las secciones Ly T
son mas proximas entre si, para todas las resistencias a compresion consideradas, lo cual es
congruente con el criterio de las NZS-06, en que se establece un criterio uniforme para ambas
formas. Los factores de rigidez obtenidos para vigas de seccion rectangular resultan siempre
mayores a los correspondientes a vigas de seccion Ly T.
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Figura 2.34. Influencia de la forma de la seccion transversal (Godinez et al., 2018).

En la Figura 2.35 se ilustra de forma simultanea, tanto el efecto de la variacion de la
resistencia a compresion como de la cuantia de refuerzo, conforme varia la relacion h/b. Los
autores observaron que, aunque existen fluctuaciones en las curvas, para la mayoria de los
casos, cuando la relacion h/b>2.0, el valor de la rigidez efectiva crece conforme lo hace la
relacion h/b. Asimismo, en la mayoria de los casos, cuando h/b<2.0, el valor de k decrece. El
comportamiento no indica un incremento constante de la rigidez efectiva conforme
incrementa la relacion h/b, sino més bien, se observan zonas con diferentes tendencias en
funcidn del intervalo de valores en que se encuentren las variables en consideracion (Godinez
et al. 2018).
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Figura 2.35. Efecto de la relacion de aspecto, b/h vs k, seccion b=30cm y p/p’=2.0, para
cada cuantia (Godinez et al., 2018).

Los autores concluyen que, sus resultados evidencian la complejidad del fenomeno,
pues la variacion de la rigidez efectiva es funcién no solamente del efecto conjunto de las
variables consideradas (p, f*c, p/p’, W/b), sino también del valor o intervalo de valores que
estas adopten.
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2.8. Tena (2019).

El autor presenta una serie de argumentos, apoyandose en resultados analiticos y evidencia
experimental, con los que discute y reflexiona respecto a los criterios para la estimacion de
la rigidez efectiva de elementos estructurales de concreto reforzado, que recomiendan
reglamentos y normas internacionales de disefio, los cuales se basan en algunos de los
estudios analiticos/experimentales que se presentaron en secciones anteriores de este
capitulo. El autor considera excesivas las recomendaciones de los reglamentos de disefio,
como el considerar el 50% o hasta 35% de la inercia de la seccion gruesa como inercia
efectiva para realizar los analisis elésticos, como se recomienda en las NTCC-17 y el ACI-
318-14, para todos los elementos en toda la altura del edificio.

Tena (2019) comenta que los fundamentos de los criterios para considerar inercias
efectivas hechas por investigadores y reglamentos de disefio, surgen con base en un excelente
estudio realizado por Hage y MacGregor en 1974, que se desarrollé para determinar la rigidez
secante de una viga aislada a un dafio muy importante, es decir, representativa del
agrietamiento y dafio después de la ocurrencia del sismo, no antes de que este se presente.

El autor comenta que, para calcular una rigidez efectiva a flexion, se debe tomar en
cuenta la variacién de las propiedades de la seccién transversal (inercia, area, area de
cortante) y del médulo de elasticidad en toda la longitud del elemento, no sélo en una
“rebanada infinitesimal” o parte de la seccion transversal, como lo plantean los estudios
citados anteriormente en este capitulo, y, por ello, conforme a los principios fundamentales
de analisis, esta rigidez se debe obtener mediante una integral de volumen a lo largo y ancho
de todo el elemento de interés.

A pesar de que el autor considera poco realista e innecesario el incluir secciones
efectivas para tomar en cuenta agrietamientos en el disefio sismorresistente de estructuras de
concreto reforzado, en su articulo se presentan ecuaciones simplificadas, pero racionales, que
el autor desarroll6 a partir de sélidos fundamentos del analisis estructural, en caso de que
algunos ingenieros deseen tomar rigideces efectivas en secciones de concreto, si se considera
que en ciertos casos especiales algunas cuantas vigas de concreto reforzado bien disefiadas
para fallar ddctilmente a flexién ante combinaciones de cargas verticales y laterales,
presenten agrietamientos incipientes ante la accion de las cargas verticales y acciones
accidentales frecuentes (vientos y/o sismos de pequefia magnitud) antes de la accion de un
sismo de gran magnitud. En ese caso, las regiones criticas serian (Figura 2.36): a) los
extremos de las vigas donde se desarrollarian las articulaciones plasticas en un estado de
prevencion de colapso y, b) en algunos casos, en la zona cercana al centro del claro, cuando
dominen en el disefio las cargas gravitacionales.
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Figura 2.36. Secciones de potencial agrietamiento en una viga prismatica continua bien
disefiada para fallar ddctilmente a flexion (Tena, 2019).

Si se realiza una simplificacién adicional, en la cual se supone que la viga forma parte
de un edificio en una zona fuertemente sismica, por lo que, el disefio se rige por las
combinaciones con sismo, entonces el agrietamiento en la zona central de la viga por cargas
gravitacionales pudiera despreciarse, por lo que la seccion efectiva de disefio seria la
mostrada en la Figura 2.37, donde ademas se presenta la idealizacién de la viga continua con
fines de rigidez. Si para fines practicos se supone que el armado en ambos extremos de la
viga es simétrico y, por ello, la inercia agrietada efectiva (l¢r) y la longitud de agrietamiento
(Ler) en esa zona es similar en ambos extremos, y se supone que la seccion de concreto
reforzado es homogénea también, entonces se puede estimar la rigidez efectiva a flexion del
elemento por integracion, empleando cualquier procedimiento valido en elementos finitos o
en analisis estructural tradicional.
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Figura 2.37. Secciones de potencial agrietamiento en una viga prismatica continua bien
disefiada para fallar ddctilmente a flexion en una zona altamente sismica y una
consideracion simplista y aproximada de las inercias efectivas para fines de analisis (Tena,
2019).

Empleando el método de las flexibilidades, integrando e invirtiendo la matriz de
flexibilidad para obtener los coeficientes de rigidez a flexion, si se desprecian las
deformaciones por cortante se obtiene, suponiendo que el moédulo de elasticidad del concreto
(Ec) es constante a lo largo y ancho de todo el elemento, que el momento de inercia efectivo
equivalente para toda la viga (ler), se puede aproximar bajo estas hipdtesis como se indica en
la Ecuacion 2.42:

L.=1 < A )
ef ~9\44B - 3B?
Ecuacién 2.42
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Para el calculo de los coeficientes A y B, se emplean la Ecuacion 2.43 y la Ecuacion
2.44. En el caso de que las deformaciones por cortante sean consideradas, la expresion para
el coeficiente A tiene un término adicional para tomar en cuenta dicha deformacion, por lo
que, en este caso se emplea la Ecuacion 2.45.

1 Lo\3 L.\? L
A=1 i—l] 2<ﬂ) _3(ﬂ> 32
+[ICT [ L L + L

Ecuacién 2.43

Ecuacion 2.44

I L.\3 L.\> L (o) L A
= vefo ) o) vt )iz )
+[1CT l L A R R Acer

Ecuacién 2.45

12E.1
»=—"9
GoAcyL?
Ecuacion 2.46

donde lcr es el momento de inercia de la seccion agrietada, Lcr es la longitud supuesta
donde ocurrira este agrietamiento en los extremos de las vigas (Figura 2.37), @, Ec y G¢ son
respectivamente el coeficiente adimensional de la deformacién por cortante, el modulo de
elasticidad y el médulo de rigidez a cortante del concreto bajo un modelado elastico lineal,
homogéneo e isotropico, Acg €s el area de cortante de la seccion gruesa y Accr €s el area de
cortante efectiva de la seccion agrietada.

Para ilustrar el impacto de considerar el agrietamiento en vigas de una manera
practica, pero racional, el autor realiz6 una comparativa en la cual contemplé las siguientes
suposiciones, que en sus propias palabras considera demasiado conservadoras: a) se
desprecian las deformaciones por cortante, por ser poco significativas en vigas bien
proporcionadas, b) tres longitudes de agrietamiento L¢r = 0.25h, 0.5h y 0.75h vy, c) tres
rigideces efectivas para la seccion transversal considerando el agrietamiento: ler = 0.35lg,
0.513y 0.7lq. Las curvas obtenidas para las distintas relaciones claro-peralte consideradas, se
muestran en la Figura 2.38. Como era esperado por el autor, la inercia efectiva aumenta a
medida que: a) el claro efectivo de la viga (L/h) aumenta, b) la inercia de la seccion agrietada
(ler) aumenta vy, c) la longitud de agrietamiento (L¢r) disminuye. De la Figura 2.38, el autor
comenta que el caso mas representativo y conservador para una viga estaria dado por la curva
donde 1=0.51g y L=0.5h, y para esta curva observo que la rigidez efectiva méas baja es
71.2% de la inercia gruesa para la relacion de aspecto mas baja que permiten las normas de
disefio mexicanas para el disefio de una viga a flexion (L/h=5), pero si la viga estd bien
proporcionada (L/h>9), entonces es igual o mayor al 80.3%.
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Figura 2.38. Variacion de la inercia efectiva para vigas prismaticas para distintas
hip6tesis de la inercia agrietada efectiva de la seccidn transversal (lcr) y la extension de la
longitud de agrietamiento (Lcr) en los extremos de la viga (Tena, 2019).

Finalmente, el autor es de la opinion que en las investigaciones relacionadas con el
disefio sismorresistente, se deberia enfatizar y promover medios racionales para evitar el
agrietamiento y el dafio severo de los elementos estructurales principales de concreto
reforzado, mas que promoverlos con planteamientos como el de las “secciones efectivas”, si
en realidad lo importante en nuestro trabajo y nuestro compromiso con la sociedad es
“controlar al dafio estructural”, para proteger a las estructuras, a la gente y a su principal
patrimonio (Tena, 2019).

2.9. Comentarios

Contrario a lo que se reporta en la mayoria de los estudios citados anteriormente, Tena y
Correa (2008) y Tena (2019), comentan que todo edificio nuevo que aln no experimenta
sismo cuenta con todos sus elementos estructurales intactos y con las propiedades de las
secciones brutas. Ya que modelar marcos considerando que sus elementos tienen una
reduccion considerable en la inercia de su seccion bruta contempla una degradacion
importante de la rigidez de estos, lo cual para una estructura disefiada con reglamentos
modernos solo puede estar asociado a un estado Ultimo de deformacién. A la vez refieren,
que los criterios para considerar el agrietamiento estipulado en algunos reglamentos
internacionales pueden ser imperfectos, pues la degradacion de la rigidez de los elementos
estructurales en elevacion y en planta no es uniforme.

Ademas, es importante tomar en cuenta algunas consideraciones para el disefio
sismico de estructuras en las que se usen secciones agrietadas. Cuando se considera que las
trabes de una estructura estan agrietadas, la rigidez disminuye y, su periodo fundamental (Tcr)
y de orden superior aumentan; sin embargo, esto no necesariamente redunda en un aumento
de las fuerzas laterales de disefio. Si el periodo fundamental elastico de la estructura (Te) se
encuentra cerca del final de la meseta del espectro para disefio sismico, un aumento en el
periodo por considerar secciones agrietadas (Tcr) podria llevarlo méas alla del periodo
caracteristico (Ty), ubicAndolo en la zona de la caida de las ordenadas espectrales, lo cual
derivaria en la obtencion de demandas sismicas menores, como se aprecia en la Figura 2.39,
teniendo asi disefios inseguros. Aunque las recomendaciones de reducir las inercias gruesas
de las secciones son buenas, no puede generalizarse su aplicacion, pues esto podria llevar en

53



CAPITULO 2. ESTUDIOS PREVIOS PARA LA
DETERMINACION DE RIGIDECES EFECTIVAS
EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO.

algunos casos a disefios inseguros y en otros a disefios demasiado conservadores (Tena y
Correa, 2008).

Aceleracion

C

Espectro elastico

Espectro inelastico

Te Ta Ter Te Tb Ter Periodo

Figura 2.39. llustracion simplista de por qué no resulta siempre seguro disefiar estructuras
de concreto reforzado considerando una rigidez agrietada en vigas (adaptada de Tenay

Correa, 2008).

Teniendo en cuenta lo anterior, la experiencia y conocimientos del disefiador juegan
un papel muy importante en los criterios de disefio a considerar, pues es el disefiador quien
debe tener siempre como principal objetivo brindar estructuras seguras y con la capacidad de
presentar un comportamiento adecuado ante eventos sismicos o de cualquier otra naturaleza,
contemplados dentro de las normativas de disefio. Finalmente, se puede comentar que, en su
mayoria, los estudios comentados en este capitulo concluyen que la correcta determinacion
de la rigidez efectiva de los elementos estructurales de concreto reforzado, esta fuertemente
relacionada con parametros como la geometria de la seccion, la cuantia de acero longitudinal,
la resistencia a compresion del concreto y la relacion de carga axial, entre otros. Sin embargo,
como lo comenta Tena (2019), debe tenerse en cuenta que la degradacion de rigidez de los
elementos estructurales no es uniforme en planta y elevacion, por lo que es necesario realizar
estudios que determinen la variacion de esta degradacion, considerando la ubicacion del
elemento dentro del sistema global. Todos estos aspectos no se consideran explicitamente en
las NTCC-17.
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CAPITULO3. CRITERIOS REGLAMENTARIOS PARA LA
CONSIDERACION DE LAS RIGIDECES EFECTIVAS EN EL
PROCESO DE DISENO SISMICO.

3.1. Introduccion.

Un aspecto de gran importancia dentro del &ambito del analisis y disefio sismico de estructuras
de concreto reforzado radica en la adecuada estimacion de las rigideces efectivas de los
elementos estructurales para considerar el efecto del agrietamiento.

La seleccion de un criterio arbitrario para definir las rigideces efectivas de los
elementos estructurales puede conducir a disefios no conservadores, pues podria disefiarse
una estructura para niveles de aceleracién menores que los que realmente experimentaria
durante un evento sismico importante, asi como brindar a la estructura una capacidad de
deformacion insuficiente para garantizar un comportamiento estructural congruente con la
filosofia de disefio, en que se garantice la seguridad de sus habitantes (Godinez et al. 2018).

Como se comentd en el capitulo anterior, existen diversos estudios analiticos y/o
experimentales enfocados en la definicion de criterios para la estimacion de rigideces
efectivas de elementos de concreto reforzado. Algunos de los estudios comentados se han
empleado como base para el planteamiento de propuestas reglamentarias (ACI-318-14, Euro
codigo, NZS-06, NTCC-17), y aunque en dichas propuestas existen algunas variaciones, en
general, el criterio se basa en reducir el momento de inercia de la seccion gruesa mediante el
empleo de factores simplificados.

Con la finalidad de identificar las principales diferencias entre los reglamentos
internacionales con la normativa actual en México, a continuacién, se presenta una breve
descripcion de las principales reglas normativas que existen para determinar la rigidez
efectiva a flexion de elementos de concreto reforzado.

Las propuestas a las que se hace referencia se enlistan a continuacion:

1. Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, y sus Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de Concreto (NTCC-17
2017).

Reglamento del Instituto Americano de Concreto (ACI-318-14 2014).

Reglamento de Nueva Zelanda (2006)

Eurocddigo

Codigo Canadiense

Instituto de Arquitectura de Japén (AlJ)

Normas Iranies

Codigo Rumano

Pre-estandar y Comentarios para la Rehabilitacion Sismica de Edificios (FEMA-356).
Es importante hacer notar que este documento no es un reglamento.

©CoNOR LN
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En las secciones posteriores, lq representa el momento de inercia grueso de la seccion,
Aq es el area total de la seccion transversal, E¢ es el modulo de elasticidad del concreto, fc es
la resistencia indice a compresion del concreto, h el peralte de las secciones transversales, L
el claro libre de las vigas, l. el momento de inercia efectivo (calculado como un porcentaje
de lg) y, Ecle la rigidez efectiva de los elementos estructurales.

3.2. Evolucion de los criterios en los reglamentos de México.

Después de las lamentables experiencias derivadas de los sismos de septiembre de 1985,
hubo la imperiosa necesidad de replantear los requisitos estipulados en el Reglamento de
Construcciones y las correspondientes Normas Técnicas Complementarias del Distrito
Federal (hoy la Ciudad de México). Uno de los aspectos de mayor relevancia fue el asociado
a un incremento considerable en las aceleraciones de disefio, pues el peligro considerado en
el reglamento de 1976 claramente no estuvo acorde a los niveles de aceleracion observados
en la zona del Lago (Gomez 2002, Godinez 2005). Por lo tanto, se emitieron las Normas
Técnicas Complementarias del Reglamento de Construcciones para el D.F publicadas el 19
de noviembre de 1987. Existieron muchos cambios; sin embargo, en esta version no se
consideraba ningun criterio para la determinacion de rigideces efectivas en el proceso de
disefio sismico de las estructuras de concreto reforzado. Fue hasta la actualizacion del 06 de
octubre de 2004, cuando se publicaron las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio
y Construccidn de Estructuras de Concreto (NTCC-04 2004), en las que se especifica que en
el célculo de las rigideces de los miembros estructurales se tomara en cuenta el efecto del
agrietamiento. En esta version de las normas, se estipula que las rigideces efectivas de vigas
y muros agrietados se calculan con la mitad del momento de inercia de la seccion bruta de
concreto (Ecle=0.5Eclg), y las rigideces de columnas y muros no agrietados se calculan con
el momento de inercia total de la seccion bruta de concreto. En vigas T, la seccién bruta debe
incluir los anchos de patin. Es notorio que Unicamente se contemplaba el efecto del
agrietamiento en vigas, mientras que las columnas se disefiaban empleando el momento de
inercia total; es decir, con secciones brutas.

En las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras
de Concreto (NTCC-17 2017) del nuevo Reglamento de Construcciones para la Ciudad de
México (RCDF-17 2017), que entré en vigor el 15 de diciembre de 2017, se presentan
cambios referentes al criterio empleado para la definicién de las rigideces efectivas en
elementos estructurales de concreto reforzado, en particular para el caso de las columnas,
siguiendo la tendencia internacional, los cuales se resumen a continuacion.

3.2.1. Criterios de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion
de Estructuras de Concreto (NTCC-17).

De acuerdo con las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras de Concreto (NTCC-17 2017) del Reglamento de Construcciones del Distrito
Federal (RCDF-17 2017), los criterios para la consideracion del agrietamiento durante la
etapa de disefio sismico en elementos de concreto reforzado son las siguientes:
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Las rigideces de vigas y muros agrietados se calculan con el mddulo de elasticidad
del concreto, Ec, y con los siguientes momentos de inercia efectivos de los elementos:

a) Vigas y muros agrietados 0.51g (en vigas T, la seccion bruta debe incluir los anchos
de patin)

b) Columnas agrietadas 0.7l

c¢) Columnas y muros no agrietados se calculan con el momento de inercia total de la
seccidn bruta de concreto.

Ademas de los valores indicados en el parrafo anterior, en la seccién 3.2.1.2 de las
NTCC-17 (Andlisis no lineal), se permite el uso de la Ecuacion 3.1 en la zona central de la
barra (zona con comportamiento elastico en un modelo de plasticidad concentrada),
propuesta por Haselton et al. (2008). Este criterio se comentd con detalle en la seccion 2.4
de esta tesis, y corresponde al caso de la estimacién de una rigidez secante inicial asociada
al 40% de la fuerza de fluencia (Figura 2.19), en su forma completa.

P L
I, =1, (-0.02 +0.98 ( i f’c> +0.09 (ﬁ)) donde 0.351, < I, < 0.8l,

Ecuacion 3.1
3.3. Criterios del Instituto Americano del Concreto (ACI-318-14 2014).

En el Reglamento ACI-318-14, se menciona lo siguiente sobre los criterios para considerar
el agrietamiento con fines de disefio sismico:

Los momentos de inercia de los elementos de concreto reforzado pueden calcularse
con ayuda de la Tabla 3.1, a menos que se emplee un analisis mas riguroso. Cuando existen
cargas laterales sostenidas, el momento de inercia, I, para las columnas y muros debe
dividirse por (1+fgs), donde fqs es la relacion entre la méxima fuerza cortante sostenida
factorizada dentro de un piso y la méxima fuerza cortante en ese piso asociada con la misma
combinacién de carga.

Tabla 3.1. Momento de inercia y area de la seccion transversal permitidos para el andlisis
eléstico al nivel de carga factorizada (ACI-318-14).

Elemento y condicion Momento de inercia Area de la seccion
transversal
Columnas 0.70 Ig
MUros N_o fisurados 0.70 Ig
Fisurados 0.35 Ig 1.0 Aq
Vigas 0.35 Ig
Placas planas y losas planas 0.25 Ig

El momento de inercia de vigas T debe basarse en el ancho efectivo del alma. Se
indica que, en general, es suficientemente preciso tomar lg para una viga T como dos veces
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el Ig del alma (Ecuacion 3.2). Como se comenta en Godinez et al. (2017), esta simplificacion
para el calculo del momento de inercia en vigas T puede no ser siempre adecuado.

(1)

Ecuacion 3.2
donde; by es el ancho efectivo del almay h es la altura del alma.

Los momentos de inercia especificados en la Tabla 3.1 fueron tomados del estudio
desarrollado por MacGregor and Hage en 1977, los cuales incluyen un factor de reduccién
de rigidez ¢¢=0.875. Por ejemplo, el momento de inercia para columnas es 0.875(0.81q)=
0.7lg.

Como alternativa, se permite que los momentos de inercia de los elementos sometidos
a compresion y a flexion, para realizar analisis elasticos, se calculen con la Ecuacion 3.3y la
Ecuacion 3.4.

Elementos en compresion (columnas y muros):

0.35], <1 = 080+25@ (1—ﬂ—05&)<08751
WYl = e ' Ag ph R U

Ecuacién 3.3

donde: As/Aq es la cuantia de refuerzo longitudinal en la columna valuada en el area de la
seccion, P es la resistencia axial nominal para una excentricidad igual a cero, Py y My deben
provenir de la combinacion de carga particular en consideracion, o la combinacion de Py y
My que conduzca al menor valor del momento de inercia.

Elementos a flexion (vigas, placas planas, y losas planas):

b,
0.251; < I, = (0.10 + 25p) (1.2 — 0.2 7) < 0.5,
Ecuacién 3.4

donde
bw es el ancho del alma o didmetro de la seccion circular.
d es la distancia desde la fibra extrema en compresion hasta el centroide del refuerzo
longitudinal en tension.
p la cuantia del refuerzo longitudinal a tension evaluada sobre el area bd.
b es el ancho de la cara en compresién de la seccion.

Para miembros continuos sometidos a flexion, se permite que | sea el promedio de los
valores obtenidos para secciones criticas a momento positivo y negativo.

59



CAPITULO 3. CRITERIOS REGLAMENTARIOS
PARA LA CONSIDERACION DE LAS RIGIDECES
EFECTIVAS EN EL PROCESO DE DISENO
sismico.

La Ecuacion 3.3y la Ecuacidn 3.4, proporcionan, en teoria, valores mas refinados del
momento de inercia efectivo, y por ende, de la rigidez efectiva (Ecle), considerando los
efectos de la carga axial, la excentricidad, la cuantia de refuerzo y la resistencia a la
compresion del concreto. Ambas ecuaciones se basan en los trabajos realizados por Khuntia
y Ghosh (2004a 'y 2004b), pero considerando un factor de reduccion de rigidez ¢x comparable
al incluido en los valores especificados en la Tabla 3.1. Los detalles principales del estudio
de referencia comentaron en el capitulo precedente.

Ambos criterios, en teoria, brindan valores mediante los que se aproxima la rigidez
de los sistemas de concreto reforzado cargados hasta cerca o0 mas alla del nivel de fluencia,
y tienen una correlacion razonable tanto con estudios experimentales como analiticos.

Finalmente, se indica que para el anlisis ante cargas laterales factorizadas, se permite
suponer 1=0.514 para todos los miembros o calcular | mediante un anélisis mas detallado que
considere la rigidez reducida de todos los miembros bajo las condiciones de carga.

3.4. Criterios del Reglamento de Nueva Zelanda (NZS-06 2006).

En el Reglamento de Nueva Zelanda (NZS-06 2006), basado en los estudios realizados por
Paulay y Priestley (1992), se recomienda usar el 40% de la inercia de la seccion bruta de
concreto (0.401g) para calcular la rigidez a flexion de las vigas rectangulares, mientras que
para vigas “T” y “L” se propone usar el 35% de la inercia de la seccién bruta de concreto
(0.351g). En el caso de las columnas, el criterio se basa en los niveles de carga axial actuante,
como se indica en la Tabla 3.1. Es necesario realizar interpolaciones lineales para los niveles
de carga intermedios (entre -0.05Aqf"c y 0.20Ayf"c, y entre 0.20Aqf"c ¥ 0.50A¢/™c). En la Tabla
3.2 se muestran las recomendaciones para estimar las rigideces efectivas tanto para el estado
limite dltimo, como de servicio. Asimismo, se muestran las recomendaciones para otros
elementos estructurales como muros y vigas de acoplamiento.

3.5. Eurocddigo (EC-08)

Los Eurocddigos estructurales son las normas que emite el Comité Europeo de
Normalizacién (CEN), con el fin de unificar criterios y normativas que pueden emplearse en
todos los paises europeos.

Respecto a los criterios para la determinacion de la rigidez efectiva de elementos de
concreto reforzado, se indica que la rigidez efectiva para las vigas se tomara como el 50% de
su seccion bruta (0.5Elg), mientras que para las columnas se empleara el 70% si esta se
encuentra en compresion (0.7Elg) y el 50% si se encuentra a tension (0.5Elg).
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Tabla 3.2. Criterios para considerar la rigidez efectiva para elementos mecénicos de
acuerdo al NZS-06 (Paulay, 1996).

Tipo de elemento Estad(? limite Estado limite de servicio
altimo Ma =1.25 Ha =3 Ha =6
1.- Vigas
(@) Rectangulares 0.40lg4 g 0.70lq 0.40lq4
(b) TyL. 0.35lg Iy 0.60lg 0.35lq
2.- Columnas
(@) Pu/f'cAg>0.5 0.80lg lg 0.901g4 0.80lgq
(b) Pu/f'cAg=10.2 0.60lgq g 0.80lq 0.60lg4
(c) Pu/f'cAg=-0.05 0.40lq lg 0.70lq 0.4014
3.- Muros
(@) Pulf'cAg=0.2 0.45lg, 0.80A4 lg, Ag 0.70lg, 0.90Ay | 0.45l4, 0.80A4
(b) Pu/f'cAg=10.0 0.25lg, 0.50A4 lg, Ag 0.501g, 0.75Ag4 | 0.25lg, 0.50A4
(c) Pu/f Ag=-0.1 | 0.15l4, 0.30A, lg, Ag 0.40lq, 0.65A¢ | 0.15lg, 0.50A
4.- Vigas de
acoplamiento
(a) Refuerzo 0.401, I, 0.701, 0.401,
i 2 2 2 2
diagonal 1.7+ 2.7 (%) 1.7+ 1.3 (%) 1.7 + 2.7 (%) 1.7 + 2.7 (%)
(b) Refuerzo 0.401, I, 0.701, 0.401,
convencional 2 h\2 2 2
1+8(%) 1+5(7) 1+8(%) 1+8(%)

3.6. Cddigo Canadiense

Segun lo comentado por Ahmed et al. (2008), el Codigo Canadiense sugiere el uso de los
factores indicados en la Tabla 3.3 para la consideracion de la inercia efectiva en vigas,
columnas y muros, para un estado limite Gltimo.

Tabla 3.3. Momento de inercia efectivos conforme al Cédigo Canadiense.

Elemento Momento de inercia
Vigas 0.40 Iq
0.41,
Vigas de acoplamiento o\
1+3 (h/lc)
Columnas ac lg
Muros aw lg
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En la Tabla 3.3, ac y aw son factores que dependen de la relacion de carga axial y la
resistencia a compresion del concreto.

3.7. Instituto de Arquitectura de Japén (AlJ)
Conforme a lo comentado por Hibino et al. (2012), el criterio para determinar la rigidez

efectiva de una columna rectangular se basa en lo establecido en la Ecuacion 3.5. No se
encontrd informacion referente al caso de vigas.

Ele—(0043+164 +0043a+0330")(d)2
El,  \" St A TV AV

Ecuacién 3.5

En la Ecuacion 3.5, n es la relacion modular (Es/Ec), p es la relacion de acero de
refuerzo a tension, p = pSt/4, D¢ es el ancho de columna, y d es la distancia desde el acero
de refuerzo a tension a la fibra extrema a compresion. Para calcular la rigidez efectiva de una
columna circular, el ancho equivalente, D, = D/2 +/m , puede sustituirse por el ancho Dc.

3.8. Normas lranies

Como se comenta en Ahmed et al. (2008), en los estandares iranies, la rigidez efectiva a
flexion de los elementos de concreto reforzado pueden tomarse como 0.35lg para vigas y
0.70lg para columnas, similar a lo establecido en otros Reglamentos previamente
comentados.

3.7. Cédigo Rumano

El antiguo codigo de disefio rumano para marcos de concreto, publicado en 1996, recomienda
factores de reduccidn, para determinar la rigidez efectiva, estos factores son: 0.6 para vigas,
0.8 para columnas en compresion y 0.2 para columnas en tension (Popa et al. 2014).

3.8. Criterios del Pre-estdandar y Comentarios para la Rehabilitacion Sismica de
Edificios (FEMA-356, 2000).

Es importante aclarar que el FEMA (FEMA-356, 2000) no es un reglamento de disefio, sino
un documento en que se plasman recomendaciones de seguridad propuestas por la Agencia
Federal para la Gestion de Emergencias, misma que lleva como siglas “FEMA”. Dicha
dependencia da respuesta ante desastres naturales de cualquier indole en EEUA.

Los criterios del FEMA-356 proponen usar el 50% de la inercia de la seccion bruta
de concreto (0.501g) para calcular la rigidez a flexion de las vigas. Mientras que para las
columnas se propone un criterio basado en el nivel de carga axial de las mismas, tal y como
se hace en el NZS-06. Es decir, para columnas con carga axial mayor o igual a 0.50A4f"¢ el
calculo de la rigidez a flexion debera hacerse con el 70% de la inercia de la seccidn bruta de
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concreto (0.70lg), mientras que para columnas con carga axial menor o igual a 0.30A¢f"c, 0
en tensidn, se recomienda utilizar el 50% de la inercia de la seccién bruta (0.501g). Para muros
sin agrietar y muros agrietados se recomienda usar el 80% y el 50% de la inercia de la seccion
bruta (0.8014 y 0.50lg), respectivamente.

3.9. Comentarios

Con la finalidad de visualizar globalmente las propuestas descritas en las secciones
precedentes, en la Tabla 3.4 se presenta un resumen/comparativa de las mismas. Se observa
que para el calculo de los momentos de inercia efectivos en vigas, los valores oscilan entre
el 35y 60% del momento de inercia grueso de la seccién. Ademas, el Unico reglamento que
propone factores de reduccién como funcion de la geometria de la seccion de las vigas
(rectangulares, “T” o “L”), es el NZS-06.

Por otro lado, se observa que, para el célculo de la rigidez efectiva en columnas, las
NTCC-17, el ACI-318-14, el codigo canadiense y el codigo irani no estipulan factores de
reduccion en funcion de los niveles de carga axial, tal y como si se hace en el reglamento
NZS-06, el Eurocddigo, el codigo rumano y el FEMA 356. En el AlJ se establece, ademas,
el uso de una ecuacion que contempla la dependencia de este pardametro en funcién de la
relacion modular, la relacion de acero de refuerzo, ancho de columna y peralte efectivo.

Probablemente debido a aspectos préacticos, en la mayoria de las propuestas para el
calculo de la rigidez efectiva de los elementos estructurales, no se toma en consideracion la
influencia de la posicion que guardan tanto en planta como en elevacidén en un sistema
(Godinez et al., 2017). Por esto, es necesario realizar estudios adicionales enfocados en
determinar la variacion de la degradacion de la rigidez de los elementos estructurales (vigas,
columnas) en funcién de su ubicacion.
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Tabla 3.4. Resumen/Comparativa de criterios para considerar el agrietamiento en algunos
reglamentos de disefio.

Reglamento Vigas Columnas
NTCC-04 0.50Elq 1.0Elq
NTCC-17 0.50Elq 0.7Elq
ACI-318-14 0.35Ely 0.70Elq

“Rectangulares” 0.80Elqg si Pu/f'cAg> 0.5
0.40Elq
Reglamento NZS-06 0.60Elqg si Pu/f'cAg = 0.2
‘GT” y EGL”
0.35Elq 0.40Elg si Pu/f'cAg = -0.05
0.70Elg (en compresion)
Eurocodigo 0.50Elq
0.50Elq (en tension)
Codigo Canadiense 0.40Elq ac Elg
AlJd Sin Datos Ec. 3.5
Normas Iranies 0.35Elg 0.70Elq
0.80Elg (en compreson)
Codigo Rumano 0.60Elq
0.20Elg (en tension)
0.70Elg si Py> 0.50A44f ¢
FEMA 356 0.50Elq

050E|g KY) Puf 0.30Agf'c
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CAPITULO 4 . HIPOTESIS PARA EL DISENO DE ELEMENTOS DE
CONCRETO REFORZADO.

En este capitulo se presentan los criterios empleados para el disefio de los elementos de
concreto reforzado. En general, las hipétesis corresponden a lo especificado en las NTCC-
17. En las ecuaciones que se presentan en este capitulo se emplean las siguientes unidades:
Fuerza “kgf” (kilogramo fuerza), Longitud “cm” (centimetro), Momento “kgf-cm”, Esfuerzo
“kgflcm?”.

4.1. Hipotesis generales.

La determinacion de resistencias de secciones sujeta a flexion, carga axial o una combinacion
de ambas, se determinaron a partir de las condiciones de equilibrio y de las siguientes
hipdtesis, las cuales se ilustran en la Figura 4.1.

a) Ladistribucion de deformaciones unitarias longitudinales en la seccion transversal de
un elemento es plana.

b) Existe adherencia entre el concreto y el acero de tal manera que la deformacion
unitaria del acero es igual a la del concreto adyacente.

c¢) El concreto no resiste esfuerzos de tension.

d) La deformacion unitaria del concreto en compresion cuando alcanza la resistencia de
la seccion es 0.003.

e) La distribucién de esfuerzos de compresion en el concreto, cuando se alcanza la
resistencia de la seccion, es uniforme con un valor f”¢ igual a 0.85f"; hasta una
profundidad de la zona de compresion igual a gic. f1 se calcula conforme a lo

siguiente:
B1=0.85; si f. <28 MPa (280 kg/cm?)
Ecuacion 4.1
Bi=1.05-2=  sif.>28Mpa
Ecuacion 4.2
_ fe . .
B1=1.05 — 200 si f, > 280 kg/cm?
Ecuacion 4.3

¢ = profundidad del eje neutro medido desde la fibra extrema en compresion.

La resistencia determinada con estas hipétesis, multiplicada por el factor de reduccion
(Fr) correspondiente, da la resistencia de disefio. Estos factores tienen los siguientes valores:

Fr=0.90 para flexion.

FrR=0.75 para cortante y torsion.
Fr=0.65 para trasmision de flexion y cortante en losas o zapatas.
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Para flexocompresion:
Fr=0.75 cuando el elemento falle a tension y el nucleo este confinado.
Fr=0.65 si el ndcleo no esta confinado y la falla es en compresion.

Para aplastamiento:

FR:O.65
b 0.003 0.85fc_ losa 44
o, o] "E ) < ot
As C s a=pic | C, S
d | 7 el

Lo[s:o 4 . —

Es

(@) seccion completa  (b) deformaciones unitarias  (c) esfuerzos y fuerzas

Figura 4.1. Deformaciones y bloque de esfuerzos de acuerdo a las NTCC-17.

Para calcular las resistencias se recomiendan reducciones de 20 mm en las siguientes
dimensiones:

a) Espesor de muros;

b) Diametro de columnas circulares;

c) Ambas dimensiones transversales de columnas rectangulares;

d) Peralte efectivo correspondiente al refuerzo de lecho superior de elementos
horizontales o inclinados, incluyendo cascarones y arcos;

e) Ancho de vigas y arcos.

Estas reducciones no son necesarias en dimensiones mayores a 200 mm, ni en elementos
donde se tomen precauciones que garanticen que las dimensiones resistentes no seran
menores que las de calculo y que dichas precauciones se consignen en los planos
estructurales.

4.2. Flexion.

Las secciones rectangulares sin acero de compresion tienen falla balanceada cuando su area
de acero es:

_fo 60003,

ST f, (f, + 6000)
Ecuacién 4.4
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En la Ecuacion 4.4, /c=0.85 /7, fy es el esfuerzo de fluencia del acero, b y d son el ancho
y peralte efectivo de la seccion (Figura 4.1).

Para el caso de vigas T y L, el ancho del patin que se consider6 trabajando a compresion
a cada lado del alma es el menor de los tres valores siguientes:

a) La octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma;
b) La mitad de la distancia al pafio del alma del miembro mas cercano;
c) Ocho veces el espesor del patin.

4.2.1. Dimensionamiento.

Los elementos estructurales sujetos a flexion se dimensionaron de tal manera que su
resistencia a flexion, sea por lo menos igual a los momentos flexionantes calculados con
cargas factorizadas.

4.2.2. Resistencia a flexién.

La resistencia a flexion Mr se calculd con las expresiones que se presentan en esta seccion,
en dichas expresiones Fr se tom¢ igual a 0.9.

Para secciones rectangulares sin acero de compresion se emplearon la Ecuacion 4.5 a la
Ecuacion 4.8.

My = Frbd?f. q(1 — 0.5q)

Ecuacién 4.5
o bhien

Ecuacién 4.6
donde:

_Phy
fe
Ecuacién 4.7
P = bd _

Ecuacion 4.8
b ancho de la seccion
d peralte efectivo
fc”  esfuerzo uniforme de compresion

As area del acero de refuerzo en tension
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Para secciones rectangulares con acero de compresion se emplearon la Ecuacion 4.9 y la
Ecuacion 4.10.

a
My = Fp | (45 = A, (d = 5) + A fy(d = )]
Ecuacion 4.9
donde:
_ (As - As,)fy
f‘cllb

Ecuacion 4.10
a profundidad del bloque equivalente de esfuerzos
As area del acero a tension
As"  areadel acero a compresion
d distancia entre el centroide del acero a compresién y la fibra extrema a compresién

La Ecuacion 4.9 es valida si el acero a compresion fluye cuando se alcanza la
resistencia de la seccion. Esto se cumple si:

’

60005, f."d’

— > -
PP =%6000—F, f, d
Ecuacién 4.11
donde:
. AS
P = ba

Ecuacién 4.12

0, en terminos de las areas de refuerzo:

6000 "d’
A, — A > —ﬁlfL_
6000 —fy fy d

Ecuacioén 4.13

Cuando no se cumpla esta condicion, Mr se calculd aproximadamente con la
Ecuacién 4.5 o la Ecuacion 4.6 despreciando el acero de compresién. En todos los casos se
revisd que el acero de tension no exceda la cuantia maxima. Ademas, el acero de compresion
se restringi6 contra en pandeo con el uso de estribos.
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En secciones T e | sin acero de compresion, si la profundidad del bloque, a, calculada
con la Ecuacion 4.14 no es mayor que el espesor del patin, t, el momento resistente se calcul6
con la Ecuacion 4.5 o la Ecuacion 4.6, usando el ancho del patin a compresion como b. Si a
resulta mayor que t, el momento resistente se calcul6 con la Ecuacion 4.15.

_ Ay
f‘cllb

Ecuacion 4.14

t a
My = Fp [Asp £, (d - E) +(4s — Asy)fy (d - E)]
Ecuacion 4.15

donde:
"(b— b))t
2, <E0 =)
fy
Ecuacion 4.16
_ (As - ASp)fy
£
Ecuacion 4.17
b ancho del patin
b ancho del alma

La Ecuacion 4.15 es valida si el acero fluye cuando se alcanza la resistencia. Esto se cumple
Si:

60008, f."
P=PspS 7 7
6000 + £, f,

Ecuacion 4.18

donde:
P=vd
Ecuacién 4.19
Asp
P = d

Ecuacion 4.20
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0, en terminos de las areas de refuerzo:

60008, f."
Ag— Ay < ——— " p'd
S 7SP 6000 + f, f,

Ecuacién 4.21

4.2.3. Refuerzo a flexion.

El area minima de refuerzo de secciones rectangulares de concreto reforzado de peso
normal, se calculé con la Ecuacién 4.22.

0.7/ f."
smin — chd

Ecuacién 4.22

donde b y d son el ancho y el peralte efectivo, no reducidos, de la seccidn, respectivamente.
Sin embargo, no es necesario que el refuerzo minimo sea mayor que 1.33 veces el requerido
por el andlisis.

El area de acero maximo de tension en secciones de concreto reforzado que no deban
resistir fuerzas sismicas sera el 90 por ciento de la que corresponde a la falla balanceada de
la seccion considerada. La falla balanceada ocurre cuando el acero llega a su esfuerzo de
fluencia y simultaneamente el concreto alcanza su deformacién maxima de 0.003 en
compresion. Este criterio es general y se aplica a secciones de cualquier forma sin acero de
compresion o con él.

En elementos a flexion que formen parte de sistemas que deban resistir fuerzas
sismicas, tanto el area maxima como el area minima de acero no debera ser mayor o menor,
respectivamente, que las especificadas en la seccion 4.6.1 de esta tesis, de acuerdo con el
valor del factor Q usado en el analisis de la estructura.

4.3. Flexocompresion.

Toda seccion sujeta a compresion axial y flexién en una direccion, se dimensionaron para la
combinacion mas desfavorable de dichas acciones incluyendo los efectos de esbeltez. El
dimensionamiento se realizé con ayuda de diagramas de interaccion.

4.3.1. Dimensionamiento.

La excentricidad de disefio minima considerada fue 0.05 h 0 20 mm, donde h es la dimension
de la seccidn en la direccion en que se considera la flexion.
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4.3.2. Resistencia a compresion y flexion en dos direcciones.

Para secciones cuadradas o rectangulares se usé la Ecuacién 4.23.

o 1
RET T 1
Ppy * Pry Ppo

Ecuacion 4.23
donde:

Pr carga normal resistente de disefio, aplicada con las excentricidades ey y ey.

Pro  carga axial resistente de disefio, suponiendo ex = ey = 0.

Prx  carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad ex en un plano de
simetria.

Pry  carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad ey en el otro plano
de simetria.

La Ecuacion 4.23 es véalida para Pr/Pro >0.1. Los valores de ex y ey deben incluir los efectos
de esbeltez y no deben ser menores que la excentricidad prescrita en la seccion 4.3.1.

Para valores de Pr/Pro menores que 0.1, se usé la Ecuacion 4.24.

@ + M <1.0
MRx MRy
Ecuacion 4.24
donde:

Mux Y Muy momentos de disefio alrededor de los ejes X y Y.
MrxyY Mgy ~ momentos resistentes de disefio alrededor de los mismos ejes.

4.4. Cortante.

4.4.1. Resistencia a fuerza cortante.

La resistencia a fuerza cortante de un elemento sujeto a flexién o a flexocompresion es la
suma de la fuerza cortante que toma el concreto, Vcr, de la fuerza cortante que toma el acero
de refuerzo para cortante, Vsr, Y, en su caso, de la componente vertical de la fuerza de

presfuerzo, Vp.

En vigas con relacion claro peralte total, L/h, no menor que 5, la fuerza cortante que toma el
concreto, Vg, se calculo con la Ecuacion 4.25 o la Ecuacion 4.26, segun sea el caso.
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Si p <0.015

VCR = FR(OZ + ZOp)wa'bd
Ecuacion 4.25

Sip=>0.015

Ver = FR0.5,/f.'bd

Ecuacion 4.26

Si L/h es menor que 4 y las cargas y reacciones comprimen directamente las caras
superiores e inferiores de la viga, Vcr seré el valor obtenido con la Ecuacion 4.27.

M -
Ecuacién 4.27

donde: (3.5 - 25 %) > 1.0

En el factor anterior, M y V son el momento flexionante y la fuerza cortante que acttian
en la seccidn, respectivamente. Si las cargas y reacciones no comprimen directamente las
caras superior e inferior de la viga, se aplica la Ecuacién 4.26 sin modificar el resultado.

Para relaciones L/h comprendidas entre 4y 5, Vcr se hara variar linealmente entre los
valores dados por la Ecuacion 4.25 o la Ecuacion 4.26 y la Ecuacion 4.27, segun sea el caso.

En todo caso Vcr deberda cumplir con:

Ve.r < Fr1.5\/f.'bd
Ecuacion 4.28

En elementos anchos como losas, zapatas y muros en los que el ancho, b, no sea
menor que cuatro veces el peralte efectivo, d, el espesor no sea mayor de 600 mm y la relacién
M/Vd no exceda de 2.0, la fuerza resistente, Vcr se calcula mediante la Ecuacion 4.26
independientemente de la cuantia de refuerzo.

En miembros a flexocompresion en los que el valor absoluto de la fuerza axial de

disefio Py, cumpla con la Ecuacién 4.29. La fuerza cortante que toma el concreto, Vcr, se
obtendra con la Ecuacion 4.30 o la Ecuacion 4.31, segln sea el caso.
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P, < Fz(0.7f,"A; + 20004)
Ecuacion 4.29

P,
Vor = Fr(0.2 + 20p) <1 + 0.007A—”>,/fc'bd; Sip < 0.015
g

Ecuacién 4.30

P
Vg = Fg (1 +0.007 A—“) 0.5\/f.’bd; Sip = 0.015
g

Ecuacién 4.31

Para valuar la cuantia p se usaré el area de las barras de la capa mas proxima a la cara
de tensién o a la de compresién minima en secciones rectangulares, y 0.33Asen secciones
circulares, donde As es el area total de acero en la seccidn. Para estas tltimas, b d se sustituira
por Ag, donde Ag es el area bruta de la seccidn transversal.

Por otro lado, en miembros a flexocompresion en los que el valor absoluto de la fuerza
axial de disefio, Py, cumpla con:

P, = Fz(0.7f,"A; + 20004)
Ecuacioén 4.32

Vcr se haré variar linealmente en funcion de Py, hasta cero para

B, = Fr(Ayf." + Asfy)
Ecuacioén 4.33

En miembros sujetos a flexotension, Vcr, se obtiene mediante la Ecuacion 4.34 o la
Ecuacion 4.35, segun corresponda.

P,
V.r = Fr(0.2 + 20p) <1 —0.03 A—”) Jf.'bd; Sip < 0.015
g
Ecuacion 4.34

P

Ver = Fr <1 —0.03 A—”) 0.5\/f.’bd; Sip = 0.015
g

Ecuacién 4.35

Para valuar la cuantia p y tratar secciones circulares, se aplicara lo especificado para
miembros a flexocompresion.
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4.4.2. Limitacion para la fuerza cortante

En ningln caso se permitird que la fuerza cortante de disefio, Vy sea superior a los siguientes
valores.
En vigas

V,, < Fr2.5\/f.’bd
Ecuacion 4.36

En columnas, y en elementos de ductilidad media y alta donde Vcr se suponga igual
a cero.

Vi, < Fr2./f.’bd
Ecuacién 4.37

4.4.3. Refuerzo para fuerza cortante
El refuerzo en vigas y columnas sin presfuerzo, debe estar formado por estribos cerrados
perpendiculares u oblicuos al eje de la pieza, barras dobladas o una combinacion de estos
elementos.

Para estribos de columnas, vigas principales y arcos, no se usara acero de fy mayor
que 420 MPa (4 200 kg/cm?). Para disefio, el esfuerzo de fluencia de la malla no se tomara

mayor que 420 MPa (4 200 kg/cm?).

La separacion del refuerzo transversal dependera de la relacion entre Vy 'y Vcr cOmo
sigue:

a) SiVy> VR, laseparacion s, del refuerzo se determina con la Ecuacion 4.38.

FrA,f,d(sin 6 + cos 0)
S =
Vsr
Ecuacion 4.38

donde:

Ay area transversal del refuerzo para fuerza cortante comprendido en una distancia s
0 angulo que dicho refuerzo forma con el eje de la pieza
Vsr  fuerza cortante de disefio que toma el acero (Ecuacion 4.39)

Ecuacion 4.39
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Para secciones circulares se sustituird el peralte efectivo, d, por el diametro de la
seccion, D.

La separacion, s, no debe ser menor de 60 mm.

b) Si Vy > Ve, pero menor que el calculado con la Ecuacion 4.28, la separacion de
estribos perpendiculares al eje del elemento no debera ser mayor que 0.5d.

c) Si Vu es mayor que el calculado con la Ecuacion 4.28, la separacion de estribos
perpendiculares al eje del elemento no debera ser mayor que 0.25d.

Cuando el refuerzo conste de un solo estribo o grupo de barras paralelas dobladas en
una misma seccién, su area se calcula con la Ecuacién 4.40.

|4
A, = SR
Fgrfysin@

Ecuacion 4.40

En este caso no se admitird que V, sea mayor que el valor calculado con la Ecuacion
4.28.

En vigas sin presfuerzo se suministré un refuerzo minimo por tensién diagonal
cuando la fuerza cortante de disefio, Vy, fue menor que Vcr. El area de refuerzo minimo para
vigas serd la calculada con la ec. 4.41.

- by
Ay min = 0.30 fo =
y

Ecuacién 4.41

Este refuerzo estara formado por estribos verticales de diametro no menor de 7.9 mm
(ndmero 2.5), cuya separacion no excedera de medio peralte efectivo, d/2.

4.5. Longitud de desarrollo, anclaje y requisitos complementarios
4.5.1. Anclaje
La fuerza de tension o compresion que actla en el acero de refuerzo en toda la seccion debe
desarrollarse a cada lado de la seccidn considerada por medio de adherencia en una longitud
suficiente de barra o de algun dispositivo mecanico.

La longitud de desarrollo, Lg, en la cual se considera que una barra a tension se ancla

de modo que desarrolle su esfuerzo de fluencia, se obtiene multiplicando la longitud bésica,
Lq» dada por la Ecuacion 4.42, por el factor o los factores indicados en la Tabla 4.1. Las
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disposiciones de este inciso son aplicables a barras de didmetro no mayor que 38.1 mm
(nimero 12).

asfy dbfy
Ldb = = 2 011 =
3(C + Ktr)\/ fc ﬁ:
Ecuacion 4.42

donde:
as area transversal de la barra;
do diametro nominal de la barra;
c separacion o recubrimiento; usese el menor de los valores siguientes:

1) distancia del centro de la barra a la superficie de concreto mas proxima.

2) la mitad de la separacion entre centros de barras.

Atrfyv .

100sn’

Ay area total de las secciones rectas de todo el refuerzo transversal comprendido en la

separacion s, y que cruza el plano potencial de agrietamiento entre las barras que se

Kir indice de refuerzo transversal; igual a

anclan;

fyv esfuerzo especificado de fluencia del refuerzo transversal;

S maxima separacion centro a centro del refuerzo transversal, en una distancia igual a
La;

n naumero de barras longitudinales en el plano potencial de agrietamiento.

Por sencillez en el disefio se permite suponer Ky=0, aunque exista refuerzo
transversal. En ningun caso Lq serd menor que 300 mm.

La longitud de desarrollo, Lg, de cada barra que forme parte de un paquete de barras
sera igual a la que requeriria si estuviera aislada, multiplicada por 1.20, cuando el paquete es
de dos barras no se modifica L.

En barras a tension que terminan con dobleces a 90 o 180 grados seguidos de tramos
rectos de longitud no menor que 12d, para dobleces a 90 grados, ni menor que 4dy para
dobleces a 180 grados. Se toma como longitud de desarrollo la longitud paralela a la barra,
comprendida entre la seccion critica y el pafio externo de la barra después del doblez (Figura
4.2). La longitud de desarrollo se obtendra multiplicando la longitud de desarrollo basica
dada por la Ecuacion 4.43, por el factor o los factores de la Tabla 4.2 que sean aplicables,
pero sin que se tome menor que 150 mm ni que 8d.
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Tabla 4.1. Factores que modifican la longitud bésica de desarrollo.

Condicion del refuerzo Factor
Barras de didmetro igual a 19.1 mm (ndmero 6) o0 menor. 0.8
Barras horizontales o inclinadas colocadas de manera que bajo ellas se 1.3
cuelen mas de 300 mm de concreto.
En concreto ligero 1.3
Barras con f, mayor de 4200 kg/cm? 5 _ 4200
fy
Acero de flexion en exceso ! Asrequerida
As,proporcionada
Barras lisas 2.0
Barras cubiertas con resina epoxica, o con lodo bentonitico:
- Recubrimiento libre de concreto menor que 3dy, 0 separacién 15
libre entre barras menor que 6dy
- Otras condiciones 1.2
Todos los otros casos 1.0

Nota: Si se aplican varias condiciones, se multiplican los factores correspondientes.
(1) Excepto en zonas de articulaciones plasticas y marcos con ductilidad alta.

Iy
I

Ldb = 0076db

Ecuacion 4.43

Longitud de desarrollo
de barra con doblez

N
/ Radio segun db_{

seccion 5.5

> 12d), Seccidn critica

F )
(seccion 5.5) db_{
f] = 4,

Longitud de desarrollo
de barra con doblez

|
Figura 4.2. Longitud de desarrollo de barras con dobleces.

La longitud de desarrollo de una barra a compresion serd cuando menos el 60 por
ciento de la que requeriria a tension y no se consideraran efectivas porciones dobladas. En
ningun caso sera menor de 200 mm.
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Tabla 4.2. Factores que modifican la longitud basica de desarrollo de barras con dobleces.
Condicion del refuerzo Factor

Barras de diametro no mayor que 34.9 mm (numero 11), con recubrimiento 0.7
libre lateral (normal al plano de doblez) no menor que 60 mm, y para barras
con doblez a 90 grados, con recubrimiento libre del tramo de barra recto
después del doblez no menor que 50 mm.
Barras de didmetro no mayor que 34.9 mm (numero 11), confinadas en toda la 0.8
longitud de desarrollo con estribos verticales u horizontales separados entre si
no mas de 3dy .

En concreto ligero 1.3
Barras lisas 1.9
Barras cubiertas con resina epoxica, o0 con bentonitico 1.2
Todas las otras condiciones 1.0

Nota: Si se aplican varias condiciones, se multiplican los factores correspondientes.
(1) El primer estribo debe confinar la parte doblada de la barra, a una distancia
menor a 2dy, del borde externo del doblez.

4.5.2. Paquetes de barras

Las barras longitudinales pueden agruparse formando paquetes con un maximo de dos barras
cada uno en columnas y de tres en vigas. La seccion donde se corte una barra de un paquete
en el claro de una viga no distara de la seccidn de corte de otra barra menos de 40 veces el
diametro de la méas gruesa de las dos. Los paquetes se usaran solo cuando queden alojados
en un angulo de los estribos. Para determinar la separacion minima entre paquetes y
determinar su recubrimiento, cada uno se tratarda como una barra simple de igual area
transversal que la del paquete. Para calcular la separacion del refuerzo transversal, rige el
diametro de la barra mas delgada del paquete. Los paquetes de barras deben amarrarse
firmemente con alambre.

4.5.3. Uniones del refuerzo

Las barras de refuerzo pueden unirse mediante traslapes o estableciendo continuidad por
medio de soldadura o dispositivos mecanicos. Las especificaciones y detalles dimensionales
de las uniones deben mostrarse en los planos. Toda union soldada o con dispositivo mecénico
debe ser capaz de transferir por lo menos 1.25 veces la fuerza de fluencia de tensién de las
barras, sin necesidad de exceder la resistencia maxima de éstas.

En lo posible deben evitarse las uniones en secciones de maximo esfuerzo de tension.
Se procurara, asimismo, que en una cierta seccion cuando mucho se unan barras alternadas.

La longitud de un traslape no serd menor que 1.33 veces la longitud de desarrollo, Lg,
calculada con la Ecuacion 4.42, ni menor que (0.01f, — 6)d,,.
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Cuando se une por traslape mas de la mitad de las barras en un tramo de 40 didmetros,
o cuando las uniones se hacen en secciones de esfuerzo maximo, deben tomarse precauciones
especiales, consistentes, por ejemplo, en aumentar la longitud de traslape o en utilizar hélices
0 estribos muy proximos en el tramo donde se efectta la unién.

Los anclajes mecanicos deben ser capaces de desarrollar la resistencia del refuerzo
por anclar, sin que se dafie el concreto. Pueden ser, por ejemplo, placas soldadas a las barras,
o dispositivos manufacturados para este fin. Los anclajes mecanicos deben disefiarse y en su
caso comprobarse por medio de ensayes. Bajo cargas estaticas, se puede admitir que la
resistencia de una barra anclada es la suma de la contribucién del anclaje mecénico mas la
adherencia en la longitud de barra comprendida entre el anclaje mecanico y la seccion critica.

Si se usan uniones soldadas 0 mecéanicas debera comprobarse experimentalmente su
eficacia. En una misma seccién transversal no deben unirse con soldadura o dispositivos
mecanicos mas del 50 por ciento del refuerzo. Las secciones de union distaran entre si no
menos de 20 diametros. Sin embargo, cuando por motivos del procedimiento de construccion
sea necesario unir mas refuerzo del sefialado, se admitira hacerlo, con tal que se garantice
una supervision estricta en la ejecucion de las uniones.

Para uniones de barras sujetas a compresion, si la unién se hace por traslape, la
longitud traslapada no serd menor que la longitud de desarrollo para barras a compresion, ni
que (0.01f, — 10)d,.

4.5.5. Refuerzo por cambio volumétrico

En toda direccion en que la dimension de un elemento estructural sea mayor que 1.5 m, el
area de refuerzo que se suministre no sera menor que el calculado con la Ecuacion 4.44.

660,
1= (y + 100)
Ecuacion 4.44

donde:

as1 area transversal del refuerzo colocado en la direccidn que se considera, por unidad de
ancho de la pieza, mm%mm (cm?cm). El ancho mencionado se mide
perpendicularmente a dicha direccion y a x1;

X1 dimension minima del miembro medida perpendicularmente al refuerzo, mm (cm).

Si x1 no excede de 150 mm, el refuerzo puede colocarse en una sola capa. Si x; es
mayor que 150 mm, el refuerzo se colocara en dos capas proximas a las caras del elemento.
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En elementos estructurales expuestos directamente a la intemperie o en contacto con
el terreno, el refuerzo no sera menor de 1.5as:.

Por sencillez, en vez de emplear la Ecuacion 4.44, puede suministrarse un refuerzo
minimo con cuantia igual a 0.002 en elementos estructurales protegidos de la intemperie, y
0.003 en los expuestos a ella, o que estén en contacto con el terreno.

La separacion del refuerzo por cambios volumétricos no excedera de 500 mm ni de
3.5X1.

Debe aumentarse la cantidad de acero a no menos de 1.5 veces la antes prescrita, 0
tomarse otras precauciones en casos de contraccion pronunciada (por ejemplo, en morteros
neumaticos) de manera que se evite agrietamiento excesivo. También, cuando sea
particularmente importante el buen aspecto de la superficie del concreto.

Puede prescindirse del refuerzo por cambios volumétricos en elementos donde desde
el punto de vista de resistencia y aspecto se justifique.

4.5.6. Separacion entre barras de refuerzo

La separacion libre entre barras paralelas (excepto en columnas y entre capas de barras en
vigas) no sera menor que el diametro nominal de la barra ni que 1.5 veces el tamafio maximo
del agregado. Cuando el refuerzo de vigas esté colocado en dos 0 mas capas, la distancia
vertical libre entre capas no sera menor que el didmetro de las barras, ni que 20 mm. Las
barras de las capas superiores se colocaran de modo que no se menoscabe la eficacia del
colado. En columnas, la distancia libre entre barras longitudinales no serd menor que 1.5
veces el diametro de la barra, 1.5 veces el tamafio maximo del agregado, ni que 40 mm.

4.6. Diseno de elementos estructurales
4.6.1. Vigas

Las disposiciones de esta seccion se aplican a miembros en los que la carga axial de disefio,
Py, sea menor que A, f:"/10, que formen parte de estructuras de ductilidad baja (Q = 2),
ductilidad media (Q = 3) y ductilidad alta (Q = 4), segln se indique para cada caso.

4.6.1.1. Requisitos geométricos
a) Para vigas disefiadas con Q=3 y Q=4, el claro libre no debe ser menor que cuatro
veces el peralte efectivo;

b) En sistemas de vigas y losa monolitica, la relacion entre la separacion de apoyos que
eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe exceder de 35, para vigas
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disefiadas con Q=2 y Q=3, mientras que esta relacion no debe exceder de 30 para
elementos disefiados con Q=4;

La relacion entre el peralte y el ancho no sera mayor de 6.0 (Q=2), 4.0 (Q=3) y 3.0
(Q=4).

El ancho de la viga no sera menor de 250 mm, ni excedera el ancho de las columnas
a las que llega;

El eje de la viga no debe separarse horizontalmente del eje de la columna més de un
décimo del ancho de la columna normal a la viga.

4.6.1.2. Refuerzo longitudinal

a)

b)

d)

f)

9)

En toda seccion se dispondra de refuerzo tanto en el lecho inferior como en el
superior. En cada lecho, el area de refuerzo no serd menor que la obtenida de la
Ecuacion 4.22 y constara de por lo menos dos barras corridas de 12.7 mm de didmetro
(nimero 4).

El refuerzo méximo de tensién no excedera de 90 por ciento del area balanceada
(Ecuacidn 4.4), para vigas que pertenecen a estructuras de ductilidad baja, mientras
que, para vigas pertenecientes a estructuras de ductilidad media, la cuantia de acero
longitudinal a tension, p, no excedera del 75 por ciento del area balanceada (Ecuacion
4.4 y la cuantia de acero longitudinal a tension, p, para vigas que pertenecen a
estructuras de alta ductilidad no excedera de 0.025.

El momento resistente positivo en el pafio de la union viga-columna no sera menor
que un tercio (elementos de ductilidad media) 6 la mitad (elementos de ductilidad
alta), del momento resistente negativo que se suministre en esa seccién. En ninguna
seccion a lo largo del miembro, ni el momento resistente negativo, ni el resistente
positivo, seran menores que la cuarta parte del maximo momento resistente que tenga
en los extremos.

Para elementos de ductilidad alta, se permiten traslapes del refuerzo longitudinal s6lo
si en la longitud del traslape se suministra refuerzo transversal de confinamiento en
forma de hélices o estribos cerrados. El paso o la separacién de este refuerzo no sera
mayor que 0.25d, ni que 100 mm.

En todos los casos, no se permitiran las uniones por traslape en los casos siguientes:

1) Dentro de los nudos (uniones viga— columna);

2) En una distancia de dos veces el peralte del miembro, medida desde el pafio del
nudo; y

3) Enaquellas zonas donde se suponga que pueden formarse articulaciones plasticas
causadas por desplazamientos laterales del marco.

Para vigas disefiadas con Q=3 y Q=4, con el refuerzo longitudinal pueden formarse
paquetes de dos barras cada uno.

Las uniones soldadas o con dispositivos mecanicos, deberan cumplir los requisitos
marcados en la NTCC-17, a condicion de que en toda seccion de unidén cuando mucho
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se unan barras alternadas y que las uniones de barras adyacentes no disten entre si
menos de 600 mm en la direccion longitudinal del miembro.

4.6.1.3. Refuerzo transversal para confinamiento

Las siguientes disposiciones se aplican a vigas disefiadas para estructuras de ductilidad media

y alta.

a)

b)

Se suministraran estribos cerrados de al menos 7.9 mm de didmetro (nimero 2.5), en
las zonas siguientes (Figura 4.3):

1) En cada extremo del miembro sobre una distancia de dos peraltes, medida a partir
del pafio del nudo; y

2) En la porcién del elemento que se halle a una distancia igual a dos peraltes (2h)
de toda seccién donde se suponga que puede formarse una articulacion plastica
causada por desplazamientos laterales del marco. Si la articulacion se forma en
una seccion intermedia, los dos peraltes se tomaran a cada lado de la seccion.

El primer estribo se colocara a no mas de 50 mm de la cara del miembro de apoyo.
La separacion de los estribos no excedera ninguno de los valores siguientes:

1) 0.25d;

2) Ocho veces el diametro de la barra longitudinal méas delgada;
3) 24 veces el diametro de la barra del estribo; o

4) 300 mm.

Los estribos deben ser cerrados, de una pieza, y deben rematar en una esquina con
dobleces de 135 grados, seguidos de tramos rectos de no menos de seis didmetros de
largo ni de 80 mm. En cada esquina del estribo debe quedar por lo menos una barra
longitudinal. La localizacion del remate del estribo debe alternarse de uno a otro.

En las zonas definidas en el inciso a) de esta seccion, se usaran estribos de por lo
menos cuatro ramas si el ancho de la viga excede de 40 cm.

Fuera de las zonas definidas en el inciso a) de esta seccion, la separacion de los
estribos no serd mayor que 0.5d a todo lo largo. En todo el elemento, la separacion de
estribos no serd mayor que la requerida por fuerza cortante.
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Figura 4.3. Detallado de elementos a flexion de ductilidad media y alta.

4.6.1.4. Requisitos para fuerza cortante

Los elementos disefiados con Q=3 y Q=4, que trabajan principalmente a flexion se
dimensionaran de manera que no se presente falla por cortante antes que puedan formarse las
articulaciones plasticas por flexion en sus extremos. Para ello, la fuerza cortante de disefio se
obtendra del equilibrio del miembro entre caras de apoyos; se supondré que en los extremos
actian momentos del mismo sentido (Figura 4.4). Estos momentos representan una
aproximacion de la resistencia a flexién y son valuados con las propiedades del elemento en
esas secciones, con factor de resistencia unitario, y con el esfuerzo en el acero de tension al
menos igual a 1.25 fy. A lo largo del miembro actuaran las cargas correspondientes
multiplicadas por el factor de carga. En el caso de vigas que formen parte de conexiones
viga—columna con articulaciones alejadas de la cara de la columna, para calcular la fuerza
cortante de disefio se podré usar el método anterior considerando que el claro [1[]de la Figura
4.4 es la distancia centro a centro entre dichas articulaciones.
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Carga gravitacional W,
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El sentido de la fuerza cortante V depende de la magnitud relativa de la fuerza cortante producida por la carga gravitacional de disefio w,
y de aquélla que equilibra a los mementos que aproximan la resistencia a flexion.

Figura 4.4. Determinacion de la fuerza cortante de disefio en un elemento a flexion de
ductilidad media y alta.

Al calcular el refuerzo transversal por cortante, se despreciara la contribucion del
concreto a la resistencia si, en las zonas definidas en el paréntesis a) de la seccion de refuerzo
transversal para confinamiento, la fuerza cortante de disefio causada por el sismo es igual o
mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefio calculada segun el parrafo anterior. La
fuerza cortante de disefio no excederd de la indicada en el inciso 4.4.2.

El refuerzo para fuerza cortante estara formado por estribos verticales cerrados de una
pieza, de diametro no menor que 7.9 mm (numero 2.5).

4.6.2. Columnas

Las disposiciones de esta seccion se aplican a miembros en los que la carga axial de disefio,
Py, sea mayor que A, f."/10, que formen parte de estructuras de ductilidad baja (Q = 2),
ductilidad media (Q = 3) y ductilidad alta (Q = 4), segln se indique para cada caso.

4.6.2.1. Geometria

a) La dimensién transversal minima no sera menor que 200 mm (columnas disefiadas
con Q=2), 250 mm (columnas disefiadas con Q=3) y 300 mm (columnas disefiadas
con Q=4).

b) Para columnas disefiadas con Q=2 y Q=3, la relacién entre la dimension transversal
mayor de una columna y la menor no excederd de 4. Mientras que para columnas
disefiadas con Q=4, la relacion entre la menor dimension transversal y la dimension
transversal perpendicular no debe ser menor que 0.4

c) Para columnas disefiadas con Q=4, el area Ag, N0 sera menor que B, /0.5f,” para toda
combinacion de carga;
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d) Para columnas disefiadas con Q=4, la relacién entre la altura libre y la menor
dimension transversal no excedera de 15.

4.6.2.2. Resistencia minima a flexion de columnas
Con excepcion de los nudos de azotea, las resistencias a flexion de las columnas en un nudo

deberan ser al menos mayores que las resistencias a flexion de las vigas, de tal manera que
se cumpla el criterio de disefio de columna fuerte-viga débil.

Las resistencias a flexién de las columnas en un nudo deben satisfacer la Ecuacion 4.45, la
Ecuacion 4.46 y la Ecuacion 4.47, para columnas disefiadas con Q=2, Q=3 y Q=4,

respectivamente.
2 M, > 1.0 2 M,

ZMe > 1.22Mg
ZMe > 1.52Mg

Ecuacion 4.45

Ecuacion 4.46

Ecuacién 4.47

donde:

2Me  suma al pafio del nudo de los momentos resistentes en el plano de analisis calculados
con factor de resistencia igual a uno, de las columnas que llegan a ese nudo; el
momento resistente serd el que corresponde a la carga axial factorizada que, en un
diagrama de interaccion de la columna, produzca el menor momento resistente. Al
calcular los momentos resistentes en el plano de andlisis no se consideraran los
momentos que acttan en el plano perpendicular;

2Mg suma al pafio del nudo de los momentos resistentes calculados con factor de
resistencia igual a uno, de las vigas que llegan al nudo.

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos de las columnas se

opongan a los de las vigas. La condicion debe cumplirse para los dos sentidos en que puede
actuar el sismo.
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4.6.2.3. Refuerzo longitudinal

a)

b)
c)

d)

La cuantia del refuerzo longitudinal de la seccidn no serd menor que 0.01Ag ni mayor
que 0.06Aq (columnas disefiadas con Q=2 y Q=3) 0 0.04Aq (columnas disefiadas con
Q=4). El nimero minimo de barras sera seis en columnas circulares y cuatro en
rectangulares.

Para columnas disefiadas con Q=4, s6lo se permitira formar paquetes de dos barras.
El traslape de barras longitudinales s6lo se permite en la mitad central del elemento;
estos traslapes deben cumplir con los requisitos normados. La zona de traslape debe
confinarse con refuerzo transversal.

Las uniones soldadas o mecanicas de barras deben cumplir con la normatividad. Se
pueden usar con tal que en una misma seccion cuando mas se unan barras alternadas
y que las uniones de barras adyacentes no disten entre si menos de 600 mm en la
direccion longitudinal del miembro.

4.6.2.4. Refuerzo transversal

Los elementos a flexocompresion de sistemas disefiados con Q=3 y Q=4, se dimensionaran
de manera que no fallen por fuerza cortante antes que se formen articulaciones plasticas por
flexion en sus extremos. Para esto, las NTCC-17 recomiendan que la fuerza cortante de
disefio se calcule del equilibrio del elemento en su altura libre, suponiendo que en sus
extremos actian momentos flexionantes del mismo sentido, numéricamente iguales a los
momentos que representan una aproximacion a la resistencia real a flexion de esas secciones,
con factor de resistencia igual a uno, y obtenidos con la carga axial de disefio que conduzca
al mayor momento flexionante resistente.

Se despreciara la contribucion del concreto, Vcr, Si se satisface simultaneamente que:

a)

b)

. NP . A f
La fuerza axial de disefio, incluyendo los efectos del sismo, sea menor que oe /20;

y que
La fuerza cortante de disefio causada por el sismo sea igual 0 mayor que la mitad de

la fuerza cortante de disefio calculada segun el parrafo anterior.

El refuerzo transversal no serd menor que el necesario por resistencia a fuerza cortante y
torsion. El diametro usado no sera menor que 7.9 mm (numero 2.5) para columnas disefiadas
con Q=2 y 9.5 mm (ndmero 3) para las disefiadas con Q=3 y Q=4. Se debe cumplir con las
disposiciones siguientes:

a)

Lo elementos disefiados para Q=4, deben cumplir con los requisitos minimos de la
Figura 4.5.
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b) Para columnas disefiadas con Q=2 y Q=3, la separacion maxima de estribos, arriba y
abajo de cada unién de columna con trabes o losas, medida a partir del respectivo
plano de interseccién, se reducira a la mitad en una longitud no menor que:

1. La mayor dimension transversal del miembro;
2. Un sexto de su altura libre; o
3. 600 mm.

En caso de columnas disefiadas con Q=4, se suministrara el refuerzo transversal
minimo que se especifica en el inciso ¢) en una longitud en ambos extremos del
miembro y a ambos lados de cualquier seccién donde sea probable que fluya por
flexion el refuerzo longitudinal ante desplazamientos laterales en el intervalo
inelastico de comportamiento. La longitud serd la mayor de las enlistadas
anteriormente. En la parte inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe
llegar hasta media altura de la columna, y debe continuarse dentro de la cimentacion
al menos en una distancia igual a la longitud de desarrollo en compresion de la barra
mas gruesa.
c) Para columnas disefiadas con Q=4, la cuantia minima de refuerzo transversal es:

1. En columnas de ndcleo circular, la cuantia volumétrica de refuerzo
helicoidal o de estribos circulares, ps, no serd menor que la calculada con
las Ecuacion 4.48.

A fe fe
o.45<—g— )i ni que 0.12°%
Ac fy fy

Ecuacion 4.48

2. En columnas de nucleo rectangular, la suma de las areas de estribos y
grapas, Asn, en cada direccion de la seccion de la columna no sera menor
que la obtenida a partir de la Ecuacién 4.49 y la Ecuacién 4.50.

A f.
A =o.3(—g— )st
sh Ac fyh c

Ecuacién 4.49

Agp = 0.09fstC
fyh

Ecuacioén 4.50

donde bc es la dimension del nucleo del elemento a flexocompresion, normal al
refuerzo con area Asn y esfuerzo de fluencia fyn (Figura 4.6).
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d) Elrefuerzo transversal debe estar formado por estribos cerrados de una pieza sencillos

0 sobrepuestos y rematados (Figura 4.6). Puede complementarse con grapas del
mismo diametro que los estribos, separadas igual que éstos a lo largo del miembro.
Cada extremo de una grapa debe abrazar a una barra longitudinal de la periferia con
un doblez de 135 grados seguido de un tramo recto de al menos seis diametros de la
grapa, pero no menor que 80 mm.

Los estribos 0 zunchos para columnas disefiadas con Q=2 y Q=3, deben tener una
separacion no mayor que:

a) 269/\/f_y veces el didmetro de la barra o de la barra mas delgada del
paquete (fy, en MPa, es el esfuerzo de fluencia de las barras longitudinales,
u850/,/f,, con f, en kg/cm?);

b) 48 didmetros de la barra del estribo;

c) La mitad de la menor dimension de la columna.

Para el caso de columnas disefiadas con Q=4, la separacion del refuerzo transversal
no debe exceder de:

1. La cuarta parte de la menor dimension transversal del elemento;
2. Seis veces el didmetro de la barra longitudinal mas gruesa; o
3. 100 mm.

Si la distancia entre barras longitudinales no soportadas lateralmente es menor o igual
que 200 mm, el limite podra tomarse como 150 mm.

La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, entre ramas de estribos
sobrepuestos no serd mayor de 450 mm, y entre grapas, asi como entre éstas y ramas
de estribos no sera mayor de 250 mm. Si el refuerzo consta de estribos sencillos, la
mayor dimensidn de éstos no excedera de 450 mm.
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Figura 4.5.Detallado de elementos a flexocompresion marcos de ductilidad alta.
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Figura 4.6. Determinacion de la cuantia de refuerzo transversal en miembros a
flexocompresion.

4.6.3. Conexiones viga-columna
4.6.3.1. Resistencia del concreto en las intersecciones

Cuando el concreto de las columnas tenga una resistencia diferente a la del concreto de las
vigas o losas, se usara en la interseccion el concreto que tenga mayor resistencia. La zona en
que se use el concreto de mayor resistencia se debera extender hasta una distancia igual a dos
veces el peralte total de la losa a partir del perimetro de la columna.

4.6.3.2. Anclaje del refuerzo longitudinal

Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que termine en un nudo debe prolongarse hasta
la cara lejana del nicleo de la columna y rematarse con un doblez a 90 grados seguido de un
tramo recto no menor de 12 diametros. La seccidn critica para revisar el anclaje de estas
barras sera en el plano externo del nlcleo de la columna. La revision se efectuaré de acuerdo
con la longitud de desarrollo de barras con dobleces, donde sera suficiente usar una longitud
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de desarrollo del 80 por ciento de la alli determinada. Este porcentaje no afecta a los valores
minimos, 150 mm y 8dy, ni el tramo recto de 12 dy que sigue al doblez.

En caso de conexiones de estructuras disefiadas con Q=4, los diametros de las barras
de vigas y columnas que pasen rectas a través de un nudo deben seleccionarse de modo que
se cumplan las relaciones siguientes:

N (columna)/db (barra de viga) = 20

h (viga)/db (barra de columna) >20

donde houmnay €S la dimension transversal de la columna en direccion de las barras de viga
consideradas.

Si en la columna superior del nudo se cumple que P,/A,f." = 0.3, la relacion del
peralte total de la viga al diametro de las barras de columna se puede reducir a 15. También
es suficiente esta relacién cuando en la estructura los muros de concreto reforzado resisten
maés del 50 por ciento de la fuerza lateral total inducida por el sismo.

4.6.3.3. Resistencia a fuerza cortante

De acuerdo a las NTCC-17, se admite revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante en cada
direccién principal de la seccion en forma independiente. La fuerza cortante se calculara en
un plano horizontal a media altura del nudo. Para calcular la resistencia de disefio a fuerza
cortante del nudo se deberé clasificarlo segun el nimero de caras verticales confinadas por
los miembros horizontales y si la columna es continua o discontinua. Se considerara que la
cara vertical esta confinada si la viga cubre al menos 0.75 veces el ancho respectivo de la
columna, y si el peralte del elemento confinante es al menos 0.75 veces la altura de la viga
mas peraltada que llega al nudo.

La resistencia de disefio a fuerza cortante de nudos con columnas continuas que
forman parte de estructuras de alta ductilidad (Q=4), se tomara igual a:

a) Nudos confinados en sus cuatro caras verticales

5.5Fgy/fz'boh
Ecuacién 4.51

b) Nudos confinados en tres caras verticales o en caras verticales opuestas

4.5Fg /[ 'beh
Ecuacién 4.52
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c) Otros casos

3.5Fg/f: ' boh
Ecuacion 4.53

En nudos con columnas discontinuas, la resistencia de disefio a fuerza cortante sera
0.75 veces la obtenida de la Ecuacion 4.51 a la Ecuacion 4.53.

El ancho be se calculard promediando el ancho medio de las vigas consideradas y la
dimensién transversal de la columna normal a la fuerza. Este ancho be no serd mayor que el
ancho de las vigas mas el peralte de la columna, h, o que la dimension transversal de la
columna normal a la fuerza, b (Figura 4.7).

De forma ilustrativa, en la Figura 4.8 se muestran las variables que intervienen en el
calculo de la demanda de fuerza cortante en un nudo al que no concurren contravientos, y en
que dicha demanda es funcion exclusivamente del acero de refuerzo de las vigas que llegan
a la union, la Ecuacion 4.54 para el caso de conexiones de ductilidad baja y media, mientras
que la Ecuacion 4.57 para conexiones de ductilidad alta.. Para el caso de los nudos a los que
concurren contravientos, se emplearan los criterios desarrollados por Godinez y Tena (2010).

Vu = Tviga,l + Cviga,Z—Vcolumna,l
Ecuacion 4.54

dénde:
Tviga,l = 1-25fy(As,viga,1)
Ecuacién 4.55
Cviga,z = Tviga,z = 1-25(As,viga,2)fy
Ecuacion 4.56
Vu = Tviga,l + Tlosa,arrl’ba + Tlosa,abajo + Cviga,Z—Vcolumna,l
Ecuacion 4.57
dénde:

Tviga,l + Tlosa,arriba + Tlosa,abajo = 1-25fy(As,viga,1 + Alosa,arriba + Alosa,abajo)
Ecuacion 4.58

Cviga,z = Tviga,z = 1-25(As,viga,2)fy
Ecuacion 4.59
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Figura 4.7. Area de la seccion que resiste la fuerza cortante en nudos de estructuras de
ductilidad alta.
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Figura 4.8. Determinacion de la fuerza cortante actuante en un nudo de estructuras de
ductilidad alta.
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CAPITULO5. DISENO ESTRUCTURAL DE LOS EDIFICIOS EN
ESTUDIO

5.1. Caracteristicas generales de los edificios.

En esta seccion se describen las caracteristicas de los edificios disefiados conforme a los
lineamientos estipulados en el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RCDF-17 2017) y sus Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de
Estructuras de Concreto (NTCC-17 2017). Los edificios se disefiaron para dos niveles de
ductilidad global, considerado a través del factor de comportamiento sismico; asi, se
disefiaron edificios de ductilidad baja (Q=2) y ductilidad alta (Q=4).

Se disefiaran edificios de tres, seis, nueve y doce niveles los cuales albergaran
oficinas. Los edificios son regulares en planta y elevacion. Cuentan con tres crujias en cada
direccion, con claros de 7.00 m. Por lo que se tiene una planta de 21.0 m en cada lado. Existen
vigas secundarias orientadas en ambas direcciones con el objetivo de fomentar una mejor
distribucidn de las cargas verticales (Tena et al. 2012). La altura de entrepiso es de 3.50 m.,
por lo que la altura total de los edificios es de 10.50 m, 21.00 m, 31.50 m y 42.00 m,
respectivamente (Figura 5.1).
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Figura 5.1. Planta y elevacion de los edificios.

Las cargas consideradas para el analisis estructural, tanto para los entrepisos como
para la azotea, se muestran en la Tabla 5.1.

En todos los casos se consider6 concreto clase | con una resistencia a compresion (f¢)
de 250 kg/cm? y acero de refuerzo con esfuerzo de fluencia de 4200 kg/cm?.
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Tabla 5.1. Cargas consideradas para el sistema de losas

LOSA DE ENTREPISO

LOSA DE AZOTEA Cprson| PESO | CARGA
PESO CARGA ELEMENTO m VOL. MUERTA

ELEMENTO |ESPESORI \oL.  |MUERTA (Kgim¥) | (Kg/m?)
™ | kam®) | (Kam?) | [Mosaico 002] 200000 4000
Impermeabilizante 1500 |Aplanado 0.02|  2100.00 42.00
Entortado 40.00 Losa 0.10 2400.00 240.00
Losa 0.10 2400.00 240.00 Intalaciones y plafon 45.00
Intalaciones y plafén 45.00 Muro de tablarroca 36.00
Sobrecarga por reglamento 20.00 Sobrecarga por reglamento 40.00
CARGA MUERTA 360.00 CARGA MUERTA 443.00]
CARGA VIVA MAXIMA (W 100.00 CARGA VIVA MAXIMA (W 250.00
CARGA VIVA INSTANTANEA (W, 70.00 CARGA VIVA INSTANTANEA (W 180.00

En la modelacion de los edificios se toma en cuenta el aporte de la losa, por lo que

5.2. Consideraciones para el analisis.

El modelo para el analisis estructural se elabor6 en el programa ETABS (ETABS v16.2.1).
Se definieron las cargas a considerar, a partir de los cuales se toman en cuenta los efectos

las vigas se consideran como secciones T y L invertida, segun su ubicacién. Cada uno de los
modelos disefiados se identifica, de forma simple, mediante su numero de niveles y el factor
de comportamiento sismico empleado para disefio (Q=2 0 Q =4). Asi los edificios en estudio
se identifican como: 3Q2, 6Q2, 9Q2 y 12Q2, para los modelados con Q=2 y 3Q4, 6Q4, 9Q4
y 12Q4, para los modelados con Q=4. Por ejemplo, la nomenclatura 6Q4 hace referencia a
un edificio de seis niveles disefiado empleando un factor de comportamiento sismico Q=4.

multidireccionales del movimiento sismico. Las cargas consideradas son:

a) Carga muerta.
b) Carga viva maxima.

c) Carga viva instantanea.
d) Cargas laterales debidas a efectos sismicos en dos direcciones ortogonales.

Las combinaciones de cargas consideradas segun las Normas Técnicas Complementarias

a) 1.3Cp+ 1.5Cun
b) 11 (Cm + Cvi + Sxi 03Sy)
C) 11 (Cm + Cvi + OsSxi Sy)

donde:

sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de las Edificaciones son (NTCCADE-
17 2017), considerando la simetria de la estructura:

Cm = Carga muerta.

Cvm = Carga viva maxima.

C.i = Carga viva instantanea.

Sx = Carga por sismo en direccion global x.
Sy = Carga por sismo en direccion global y.
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5.3. Criterios para la determinacion del espectro para disefio sismico.

Los espectros para disefio sismico se definieron conforme a lo especificado en las Normas
Técnicas Complementarias para disefio por Sismo (NTCS-17 2017). Se consider6 un periodo
dominante del terreno (Ts) igual a 1.188 segundos. Para la determinacién de los espectros de
disefio reducidos, se consideraron factores de comportamiento sismico Q=2 y Q=4.

Con apoyo del software denominado Sistema de Acciones Sismicas de Disefio
(SASID), se obtuvieron los siguientes parametros para las coordenadas 19.37, -99.15 (Figura
5.2): (a) coeficiente de aceleracidn del terreno ap=0.262, (b) coeficiente sismico ¢=0.971, (c)
k=0.56 y (d) los periodos caracteristicos Ta=0.92 seg. y Th=1.687 seg.

Para la definicion del espectro inelastico de disefio, las ordenadas espectrales

correspondientes al espectro elastico se redujeron por el factor de reduccién por
comportamiento sismico, Q' (Ecuacién 5.1) y por efectos de sobrerresistencia, R (Ecuacion

5.2).
( 8T
1+(Q—1)\/;T—a;siTSTa

Q'=<1+(Q—1)\/§;siTa<TSTb

1+(Q—1)j’[77p;siT>Tb
\

R = klRO +k2

Ecuacién 5.1

Ecuacién 5.2

En la Ecuacion 5.2, Ro es un factor basico de sobrerresistencia del sistema estructural, que es
funcién del valor Q. Para los sistemas de ductilidad alta (Q=4), se consideré un valor Rp=2.0
(para estructuras de mamposteria, y para sistemas estructurales de concreto, acero o
compuestos que cumplen con los requisitos para adoptar un factor de comportamiento Q de
3 0 mayor); en tanto que para los sistemas de ductilidad baja (Q=2), se considerd un valor
Ro=1.75 (para sistemas estructurales de concreto, acero o compuestos a los que se asigna Q
menor que 3).
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Figura 5.2. Ubicacion de las coordenadas del sitio de estudio.

k1, s un factor de correccion por hiperestaticidad, que puede tomar los siguientes valores:

0.8  parasistemas estructurales de concreto, acero o0 compuestos que tengan menos de tres
crujias resistentes a sismo en la direccion de analisis y dos 0 menos crujias resistentes
a sismo en la direccion normal a la de analisis;

1.0  para estructuras de mamposteria, y para sistemas estructurales de concreto, acero o
compuestos que tengan tres 0 mas crujias resistentes a sismo en las dos direcciones
de analisis;

1.25 para sistemas estructurales duales.

Por lo tanto, en este estudio se considera ki=1.0.
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El factor ko considera un incremento para estructuras pequefias y rigidas, que se obtiene con
la Ecuacion 5.3:

_ T/}
k2—0.5[1—(/Ta) ]>0
Ecuacion 5.3

Se observa de la Ecuacion 5.3 que para obtener valores de kz mayores a 0, el valor de
T debe ser menor que Ta. Si el valor de T iguala o sobrepasa el valor de Ta el factor kz es nulo
(Figura 5.3).

0.0 0.5 1.0 15 2.0

TITy
Figura 5.3. Relacion del factor Kz con T/Ta.

En la Figura 5.4 y la Figura 5.5 se muestran graficos que presentan la variacion de los
factores Q" (Ecuacion 5.1) y R (Ecuacion 5.2) en funcion del periodo de vibrar, T. Los
parametros Ta 'y Tp son los que corresponden a un Ts=1.188 seg.

5 [——=
/ S~
4r rb T T T
I, - -
/ S — @
i ¢t T = e L L - Q=15
Q 3r /l/ 1 Q=2
- - = Q=3
I/ —_——— = Q=4
2'//
1/
1

0.0 0t5 ltO ltS 2:0 2t5 StO 3t5 4?0 4t5 5.0
T (seq)
Figura 5.4. Variacion del factor de reduccion por comportamiento sismico (Q") con
respecto al periodo de una estructura, para diferentes valores de Q.
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Q<3; Menos de tres crujias
Q<3; Tres o0 mas crujias
Q<3; Sistemas duales
Q>=3; Menos de tres crujias
Q>=3; Tres 0 mas crujias

Q>=3; Sistemas duales

1i0 1?5 2i0 2?5
T (seg)
Figura 5.5.Variacion del factor de sobrerresistencia (R) con respecto al periodo de una

estructura, para diferentes criterios.

3.0

5.3.1. Espectro para disefio sismico.

En la Figura 5.6 y la Figura 5.7, se presentan los espectros de disefio sismico, calculados
conforme a las NTCS-17, empleando el programa SASID. Las coordenadas consideradas
son 19.37, -99.15 (ubicadas en la Figura 5.2). Con la finalidad de ilustrar los cambios en la
estimacion del peligro sismico en la nueva version de las NTCS, se muestra, ademas, el
espectro de disefio sismico obtenido con base en el apéndice A de las NTCS-04.

De la Figura 5.6 y la Figura 5.7, se puede observar la variacion que existe entre los
periodos caracteristicos de ambos espectros (2004 y 2017), siendo mayores los
correspondientes a las NTCS-17. A la vez, se observa que las aceleraciones maximas del
espectro elastico de las NTCS-17, calculadas para ambos coeficientes sismicos (Q=2y Q=4),
son mayores que las consideradas en las NTCS-04.

1.0 T T T T

09 F 1
E. Elastico 2017

E. Inelastico 2017
E. Elastico 2004
E. Inelastico 2004

]
08 f !
[l

07
0.6
alg 05
0.4
03
02

0.1

-
.....

0.0
Periodo, T (s)

Figura 5.6. Comparativa entre espectros de disefio sismico obtenidos segun las NTCS-17 y
las NTCS-04, considerando Q=2.
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Figura 5.7. Comparativa entre espectros de disefio sismico obtenidos segun las NTCS-17 y
las NTCS-04, considerando Q=4.

5.4. Efectos de torsion.

Cuando se aplican el método estatico o el dindmico modal espectral, el momento torsionante
debe tomarse por lo menos igual a la fuerza lateral que actda en el nivel multiplicada por la
excentricidad que para cada caso resulte mas desfavorable de las siguientes:

1.5¢5 + e,
Ecuacién 5.4

€s — €4
Ecuacion 5.5

La excentricidad es calculada en cada entrepiso, debe tomarse como la distancia entre
el centro de torsion del nivel correspondiente y la linea de accién de la fuerza lateral que
actua en él. La excentricidad accidental, e,, en la direccion perpendicular a la de anélisis en
el i-ésimo entrepiso debe calcularse con la Ecuacion 5.6.

[005+005(z—1)/
(n— 1)
Ecuacién 5.6

Donde; bi es la dimensién del i-ésimo piso en la direccién perpendicular a la direccion
de analisis; y n, el nimero de pisos del sistema estructural.

Enla Figura 5.8 y la Figura 5.10, se muestra la excentricidad accidental por cada nivel
como porcentaje del ancho de la base del edificio para los modelos disefiados con Q=2 y
Q=4, respectivamente. Se observa que esta excentricidad tiene un valor minimo del 5% del
ancho de la base y alcanza un valor del 10% del mismo ancho en el nivel superior (Ecuacion
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5.6). Ademas, en la Figura 5.9 y la Figura 5.11 se muestran las excentricidades de disefio
para cada edificio en estudio, las cuales se obtuvieron de la relacion mas desfavorable ya
comentada anteriormente; las excentricidades de disefio se muestran en metros, para cada
uno de los niveles de los edificios.

12.0 F
11.0 |
10.0 -
9.0 |
8.0
Nivel 7.0 |
6.0
50
40t
30}
20+
1.0

—_— 12Q2
9Q2
6Q2

- = = 3Q2

5 6 7 8 9 10
Excentricidad accidental (e,) %

Figura 5.8. Excentricidad accidental calculada para los edificios con Q=2.
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1.0}

_ 1202
9Q2
6Q2

- - = 3Q2

10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20 21 22

Excentricidad de disefio

Figura 5.9. Excentricidad de disefio en metros calculada para los edificios con Q=2.
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Figura 5.10. Excentricidad accidental calculada para los edificios con Q=4.
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Figura 5.11. Excentricidad de disefio en metros calculada para los edificios con Q=4.

5.5. Disefo estructural de los modelos en estudio
5.5.1. Modelos estructurales

En la Figura 5.12a y la Figura 5.12b se muestran algunas vistas del modelo estructural del
edificio de 12 niveles (la geometria para cada elevacion es la misma), el cual fue desarrollado
en el software para analisis y disefio estructural ETABS (ETABS v16.2.1). En el modelo
estructural se identifican, mediante colores, los cambios de seccién realizados en vigas y
columnas, los cuales se realizaron en diferentes niveles con la finalidad de tratar de evitar la
creacion de planos de debilidad. Asimismo, en la Figura 5.12c a la Figura 5.12e, se muestran
las tres primeras formas modales y los correspondientes periodos de vibrar del modelo 12Q4,
el cual es representativo del resto de los modelos.

En la Tabla 5.2, se muestran los periodos fundamentales obtenidos para cada modelo.
Se observa que los modelos 9Q2, 12Q2, 9Q4 y 12Q4 se encuentran entre los periodos
caracteristicas del espectro (Ta=0.92 seg y Th=1.68 seg), por lo que estaran sometidos a las
méaximas demandas de aceleracion de disefio. Mientras que los modelos 3Q2, 6Q2, 3Q4 y
6Q4 presentan periodos fundamentales por debajo de Ta, por lo que en estos casos, la
aceleracion de disefio se encuentra en la rama ascendente del espectro, acorde a su periodo
de vibracion. Ademas, se muestra la masa modal total, que en todos los casos es mayor al
90% de la masa total de la estructura, conforme a lo requerido en las NTCS-17.
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Figura 5.12. Modelo de un edificio en estudio y modos de vibracion.

Tabla 5.2. Caracteristicas dindmicas de los edificios en estudio.

Modelo | Periodo, T (seq) | 2 Masa Modal (%)
3Q2 0.582 100.00%
6Q2 0.803 97.82%
9Q2 0.954 95.20%
12Q2 1.086 94.26%
3Q4 0.669 100.00%
6Q4 0.811 97.97%
9Q4 1.006 95.34%
12Q4 1.178 94.40%
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5.5.2. Revisién por cortante basal.

Las NTCS-17 especifican que cuando se haga un analisis modal espectral, Vo/W, no se tomara
menor que el valor de amin. Donde V, es la fuerza cortante en la base obtenida con el analisis
dindmico modal y W, el peso de la estructura al nivel del desplante.

Si en la direccidn de analisis se encuentra que la relacion Vo/W, es menor que amin, Se
incrementaran todas las fuerzas de disefio en una proporcién tal que la relacion iguale ese
valor; los desplazamientos no se afectaran por esta correccion. El valor de aminSe tomaréa igual
a 0.03 cuando Ts< 0.5 seg. 0 0.05 si Ts> 1.0 seg., donde Tses el periodo dominante mas largo
del terreno en el sitio de interés. Para valores de Ts comprendidos entre 0.5y 1.0, aminSe hara
variar linealmente entre 0.03 y 0.05. Para los modelos en estudio el valor de Ts es de 1.188
seg., por lo que el valor de amin=0.05. En la Tabla 5.3 se presenta la revision realizada para
cada uno de los modelos, mostrando que en todos los casos se cumple con el requisito de
cortante basal minimo.

Tabla 5.3. Revisién por cortante basal.

Modelo Cortante Basal (Ton) Peso (Ton) Vo/Wo
3Q2 237.17 1140.61 0.207
6Q2 602.73 2644.43 0.228
9Q2 1069.99 4497.29 0.238

12Q2 1661.36 6982.89 0.238
3Q4 111.24 1161.53 0.096
6Q4 261.31 2714.46 0.096
9Q4 427.95 4413.39 0.097
12Q4 626.30 6458.94 0.097

5.5.3. Distorsiones permisibles.

La distorsion de entrepiso se define como la diferencia entre los desplazamientos laterales de
los pisos consecutivos que lo delimitan dividida entre la diferencia de elevaciones
correspondiente. El criterio general para el disefio por rigidez del sistema estructural global,
se basa en que los elementos estructurales se dimensionen simultaneamente para satisfacer
los requisitos asociados a una distorsion maxima permisible para el estado limite de seguridad
contra colapso, en funcién del valor del factor de comportamiento sismico considerado, asi
como para una distorsion asociadas al estado limite de servicio de 0.004 (limite que
corresponde al caso en que los elementos no estructurales estan perfectamente desligados de
la estructura).

Para efectos de revisién, los desplazamientos laterales se obtuvieron del analisis

realizado con las fuerzas sismicas de disefio. Conforme a las NTCS-17, la revision de
desplazamientos laterales debe considerar:
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Para el cumplimiento del estado limite de seguridad contra colapso, se reviso que
las distorsiones de entrepiso, obtenidas con el espectro de disefio (Figura 5.6 y
Figura 5.7), multiplicadas por QR, no excedieran los valores especificados para la
distorsion limite; Amax=0.015 para los modelos disefiados con Q=2 y Amax=0.03
para los disefiados con Q=4.

Para el cumplimiento del requisito de limitacion de dafios ante sismos frecuentes,
las distorsiones maximas de entrepiso se obtuvieron del analisis con el espectro
de disefio reducido en funcion de los factores de comportamiento sismico y
sobrerresistencia, multiplicAndolas por Q'R y por el factor Ks, que se determina
mediante la Ecuacion 5.7. Es importante hacer notar que el criterio para la revision
del estado limite de servicio es uno de los cambios méas significativos en las
NTCS-17 respecto a la version previa de esta norma (NTCS-04 2004). En las
NTCS-17, para periodos de sitio (Ts) mayores o iguales que 1.0 seg, Ks es igual a
Y4, valor mucho mayor al considerado en las NTCS-04, donde se consideraba un
factor igual a 1/7. Lo anterior repercute de manera importante en el proceso de
disefio sismico, pues el criterio que rige en muchos casos, es el asociado al estado
limite de servicio.

—; si T, < 0.5seg

| =

1
. si05<T, < 1.0
6—4(T,— 05) " s S¢9

1.
L 7 siTs = 1.0 seg

Ecuacién 5.7

De forma complementaria, en la Figura 5.13 se muestra la variacion del factor Ks en
funcién del periodo del suelo Ts.
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Figura 5.13. Comportamiento del parametro Ks en funcién de Ts.
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En la Figura 5.14 y la Figura 5.15 se muestran las distorsiones de entrepiso asociadas
a los estados de limite de servicio y prevencion de colapso para cada modelo analizado (en
la direccion global X). Con linea punteada se indican los limites maximos especificados en
las NTCS-17. Como se mencion6, conforme a los nuevos lineamientos de las NTCS-17, el
valor obtenido de Ks fue de ¥ para los edificios en estudio, por lo que las distorsiones
asociadas al estado limite de servicio se incrementaron considerablemente, y por tal razon,
los modelos quedan controlados por este estado limite.
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Figura 5.14. Distorsiones de entrepiso de los modelos disefiados con Q=2.
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Figura 5.15. Distorsiones de entrepiso de los modelos disefiados con Q=4.
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En la Tabla 5.4 se presenta un resumen de las secciones de disefio obtenidas para cada
uno de los modelos en estudio. Las vigas secundarias empleadas en todos los modelos tienen
las mismas dimensiones (30 cm x 50 cm) y acero de refuerzo.

Tabla 5.4. Secciones de disefio de los elementos estructurales.

Vigas Columnas
Modelo Nivel rectangulares Nivel
(cm)
(cm)

3Q2 lal3 30 x50 lal3 55 x 55
602 lal3 35x70 lal3 75 X75
4al6 30 x 60 4 al 6 65 x 65

lal4 45 x 85 lal3 90 x 90

9Q2 5al7 40X 75 4 al 6 80 x 80
8al9 30 x 60 7al9 70x 70

lal6 50 x 95 lal4 115 x 115

12Q2 7al9 40 x 85 5al 8 105 x 105
10 al 12 35x70 9al 12 95 x 95

3Q4 lal3 35x 55 lal3 45 x 45
604 lal3 45x 70 lal3 70 x70
4 al 6 35x 60 4 al 6 60 x 60

lal4 50 x 85 lal3 80 x 80

9Q4 5al7 40X 75 4al6 70x 70
8al9 30 x 60 7al9 60 x 60

lal6 50 x 90 lal4 100 x 100

12Q4 7al9 40 x 80 5al 8 90 x 90
10 al 12 30 x 65 9al 12 80 x 80

5.5.4. Disefios de vigas principales

Como se mencion6 anteriormente, para el disefio se considera la contribucion de la losa en
rigidez y resistencia, por lo que las secciones de las vigas son T y L, dependiendo de su
ubicacién (centrales o de borde). El acero de la losa que se considera participando en la
resistencia de las vigas es de 10 barras del #3, para las secciones T, y 5 barras del #3, para
las secciones L, dichas barras se encuentran dentro del ancho efectivo del patin, calculado
conforme a las NTCC-17.
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Las hipotesis, criterios y recomendaciones empleados para el disefio de las vigas a
flexion y cortante, se basan en lo comentado en el capitulo 4 de esta tesis, tomando en
consideracion el nivel de ductilidad de los edificios (Q=2 0 Q=4).

En la Tabla 5.5 a la Tabla 5.20, se presenta un resumen con las secciones y armados
de las vigas de cada edificio. En las tablas As(+) y As(-) indican respectivamente el refuerzo
longitudinal positivo y negativo, nram indica el ndmero de ramas de estribos, y s el
espaciamiento del refuerzo transversal. Para evitar confusiones en la Figura 5.16 y la Figura
5.17, se presentan las dimensiones a las que se hace referencia en las tablas. El ancho efectivo
de los patines que participa en la respuesta estructural, a cada lado del alma, se estimé con
base en lo especificado en las NTCC-17 (NTCC-17 2017), donde se indica que no debe
exceder de: (a) la octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma, (b) la mitad de
la distancia al pafio del alma del miembro mas cercano o, (c) ocho veces el espesor del patin.
El criterio empleado es similar al establecido en el Reglamento del Instituto Americano del
Concreto (ACI-318-14 2014). Los espesores de patin (t) se obtuvieron a partir del disefio
previo de las losas, las cuales, como es normal, se dimensionaron ante cargas verticales y
para satisfacer estados limite de deformacion y servicio.

b i
FL é;t

%b';—l

Figura 5.16. Dimensiones vigas T.

b
g

" —

Figura 5.17. Dimensiones vigas L.

Es claro que la tipificacion empleada, congruente con lo normalmente especificado
en los despachos de calculo estructural, brinda sobrerresistencia a la estructura. Esta
estrategia simplifica los procesos constructivos, y con ello se evita cambiar la seccion y
armados de las vigas para cada uno de los niveles.
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Tabla 5.5. Tipificacion de vigas del modelo 3Q2.

Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2 y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
2 |VT-1R-2|VT-1R-2|VT-1R-2|VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
3 VT-1R-3 | VT-1R-3 | VT-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
Tabla 5.6. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 3Q2.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion -
flexion cortante
: b’ h b t
Tipo cm | em | ©m | ©m) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 5#6 | 3#6 | 2#3 | 15
R-1 30 60 175 10 Centro
M6 | 36 | 243 | 25
Extremos
VL-1 546 | 4#6 | 2#3 | 25
R-1 30 60 102.5 | 10 Centro
2#6 | 36 | 2#3 | 25
Extremos
VT-1 446 | 36 | 243 | 20
R2 30 60 175 10 Centro
2#6 | 36 | 2#3 | 25
Extremos
VL-1 446 | 36 | 2#3 | 25
R2 30 60 | 1025 | 10 Centro
2#6 | o#6 | 2#3 | 25
Extremos
VT-1 2#6 | 2#6 | 2#3 | 25
R-3 30 60 175 10 Centro
246 | 2#6 | 243 | 25
Extremos
VL-1 2#6 | 2#6 | 2#3 | 25
R-3 30 60 1025 | 10 Centro
2#6 | 2#6 | 2#3 | 25
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Tabla 5.7. Tipificacion de vigas del modelo 6Q2.

Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 |VT-1R-1| VT-1R1 | VT-1R1 | VL-1R1 | VL-1R1 | VL-1R1
2 |VT-1R-2| VT-1R2 | VT-1R2 | VL-1R2 | VL-1R2 | VL-1R2
3 VT-1R-1| VT-1R1 | VT-1R1 | VL-1R2 | VL-1R2 | VL-1R2
4 |VT-2R-1 | VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1 | VL-2R-1|VL-2R-1
5 VT-2R-2 | VT-2R-2 | VT-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2R-2
6 |VT-2R-83|VT-2R-3|VT-2R-3|VL-2R-3 | VL-2R-3 | VL-2R-3
Tabla 5.8. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 6Q2.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion -
flexion cortante
: b’ h b t
- +
Tipo (cm) (cm) cm) | (cm) As (-) As (+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 5#8 | 4#8 | 2#3 | 15
R-1 35 80 175 10 Centro
2#8 | 3#8 | 2#3 | 15
Extremos
VL-1 5#8 | 4#8 | 2#3 | 25
R-1 35 80 105 10 Centro
2#8 | 38 | 243 | 25
Extremos
VT-1 648 | 448 | 2#3 | 15
R-2 35 80 175 10 Centro
2#8 | 3#8 | 2#3 | 15
Extremos
VL-1 5#8 | 4#8 | 2#3 | 20
R2 35 80 105 10 Centro
2#8 | 38 | 2#3 | 20
Extremos
VT-2 448 | S#6 | 2#3 | 15
R-1 30 70 175 10 Contro
#8 | 446 | 2#3 | 20
Extremos
VL-2 448 | s#6 | 2#3 | 25
R-1 30 70 102.5 | 10 Centro
2#8 | 446 | 2#3 | 30
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Extremos
VT-2 5#6 3#6 2#3 20
T2 50 | 0 | 115 | 10 | 2|
2#6 | 36 | 2#3 | 25
Extremos
VL-2 5#6 3#6 2#3 30
R2 30 70 | 1025 | 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 36 | 243 | 30
Extremos
VT-2 2#6 2#6 2#3 30
R-3 30 70 175 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | o#6 | 2#3 | 30
Extremos
VL-2 2#6 2#6 2#3 30
R3 30 70 | 1025 | 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 2#6 | 2#3 | 30
*continuacién Tabla 5.8
Tabla 5.9. Tipificacion de vigas del modelo 9Q2.
Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2 y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 VT-1R-2 | VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
2 |VT-1R-2|VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
3 |VT-1R-2|VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1 R-2
4 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
5 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1 |VL-2R-1|VL-2R-1 | VL-2R-1
6 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1
7 |VT-2R-2|VT-2R-2 | VT-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2 R-2 | VL-2 R-2
8 VT-3R-1 | VT-3R-1| VT-3R-1 | VL-3R-1 | VL-3R-1 | VL-3R-1
9 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
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Tabla 5.10. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 9Q2.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion -
flexion cortante
. b’ h b t
Tipo @em) | @em) | m) | cm) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 7#8 | 6#8 | 2#3 | 10
R1 45 | 95 | 175 | 10 Centro
M8 | 4#8 | 243 | 10
Extremos
VL-1 7#8 | e#8 | 2#3 | 15
1 45 | 95 | 110 | 10 Centro
38 | 448 | 2#3 | 15
Extremos
VT-1 8#8 | 6#8 | 2#3 | 10
. 45 | 95 | 175 | 10 Centro
38 | 448 | 2#3 | 10
Extremos
VL-1 g8 | 6#8 | 2#3 | 10
R 45 | 95 | 110 | 10 Centro
M8 | 448 | 2#3 | 15
Extremos
VT-2 748 | S#8 | 2#3 | 10
R1 40 | 85 | 175 | 10 Centro
8 | 38 | 243 | 10
Extremos
VL-2 648 | 548 | 2#3 | 15
R 40 | 85 | 1075 10 Centro
8 | 38 | 243 | 15
Extremos
VT-2 448 | 38 | 2#3 | 15
R 40 | 85 | 175 | 10 Centro
2#8 | 38 | 2#3 | 20
Extremos
VL-2 448 | 38 | 2#3 | 25
R 40 | 85 | 1075 10 Centro
#8 | o#8 | 2#3 | 25
Extremos
VT-3 5#6 | 3#6 | 2#3 | 20
Rl 30 | 70 | 175 | 10 Centro
2#6 | 36 | 2#3 | 25
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Extremos
VL-3 5#6 3#6 2#3 30
R1 30 70 | 1025 | 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 36 | 2#3 | 30
*continuacién Tabla 5.10
Tabla 5.11. Tipificacion de vigas del modelo 12Q2.
Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 VT-1R-2 | VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
2 |VT-1R-2|VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
3 |VT-1R-2|VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
4 VT-1R-3 | VT-1R-3 | VT-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
5 |VT-1R-3|VT-1R-3| VT-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
6 VT-1R-3 | VT-1R-3 | VT-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
7 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1
8 VT-2R-1 | VT-2R-1 | VT-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1
9 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1
10 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
11 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
12 | VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1 | VL-3R-1 | VL-3R-1 | VL-3R-1
Tabla 5.12. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 12Q2.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion -
flexion cortante
Tipo (Cbm) (C?n) (Ctr’n) (C:n) As() | As() | Nram S (cm)
Extremos
VT-1 T#8 6#8 2#3 10
R-1 50 105 175 10 ‘ (‘:en — ‘
8 | 48 | 243 | 10
Extremos
VL-1 T#8 6#8 2#3 15
R1 50 105 | 1125 | 10 ‘ (‘:entro ‘
348 | 4#8 | 243 | 15
Extremos
\g_'zl 50 | 105 | 175 | 10 | 7#10 | 9#8 | 2#4 | 10
Centro
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3410 | 548 | 2#4 | 15
Extremos
VL-1 1048 | o#8 | 24 | 15
R 50 | 105 | 1125 | 10 Centro
5#8 | S#8 | 2#4 | 15
Extremos
VT-1 o#8 | s8#8 | 244 | 15
RA3 50 | 105 | 175 | 10 Centro
448 | s#8 | 2#4 | 15
Extremos
VL-1 o#8 | s8#8 | 243 | 10
R 50 | 105 | 1125 | 10 Centro
448 | M | 243 | 10
Extremos
VT-2 8#8 | T#8 | 243 | 10
R1 40 95 | 175 | 10 Contro
#8 | 4#8 | 243 | 10
Extremos
VL-2 8#8 | T#H8 | 2#3 | 10
R 40 95 | 1075 | 10 Contro
3#8 | 448 | 243 | 10
Extremos
VT-3 5#8 | 6#6 | 2#3 | 15
R 35 | 80 | 175 | 10 Contro
248 | a#6 | 243 | 15
Extremos
VL-3 448 | 6#6 | 2#3 | 20
) 35 | 80 | 105 | 10 Centro
248 | a6 | 243 | 25
*continuacion Tabla 5.12
Tabla 5.13. Tipificacion de vigas del modelo 3Q4.
Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
2 |VT-1R-2|VT-1R-2|VT-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
3 |VT-1R-3|VT-1R-3|VT-1R-3|VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
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Tabla 5.14. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 3Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion .
flexion cortante
Tipo (c?m) (crr]n) (c?n) (c:n) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 3#6 3#6 2#3 10
R-1 35 65 175 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 3#6 | 2#3 | 15
Extremos
VL-1 3#6 2#6 2#3 15
R1 35 65 105 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 2#6 | 243 | 25
Extremos
VT-1 2#6 3#6 2#3 10
R-2 35 65 175 10 ‘ ‘Cen 7o ‘
2#6 | 36 | 243 | 15
Extremos
VL-1 2#6 | 2#6 | 243 | 15
R-2 35 65 105 10 Ceontro
2#6 | 2#6 | 243 | 30
Extremos
VT-1 2#6 3#6 2#3 15
R-3 35 65 175 10 ‘ ‘Centro ‘
2#6 | 3#6 | 2#3 | 20
Tabla 5.15. Tipificacion de vigas del modelo 6Q4.
Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 VT-1R-1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
2 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
3 VT-1R-1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
4 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1 |VL-2R-1|VL-2R-1
5 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1 |VL-2R-1|VL-2R-1 | VL-2R-1
6 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1 | VL-2R-1
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Tabla 5.16. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 6Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion .
flexion cortante
Tipo (c?m) (crr]n) (c?n) (c:n) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 4#6 4#6 4#3 15
R-1 45 80 175 10 ‘ ‘Centro ‘
A6 | 446 | 443 | 30
Extremos
VL-1 4#6 4#6 4#3 15
R1 45 80 110 10 ‘ ‘Centro ‘
446 | 4#6 | 443 | 35
Extremos
VT-2 3#6 3#6 2#3 10
R-1 35 70 175 10 ‘ ‘Cen r— ‘
M6 | 36 | 243 | 15
Extremos
VL-2 3#6 3#6 2#3 10
R-1 35 70 105 10 ‘ ‘Centro ‘
3#6 | 36 | 2#3 | 25
Tabla 5.17. Tipificacién de vigas del modelo 90Q4.
Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2 y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 VT-1R-1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
2 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
3 VT-1R-1 |VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
4 |VT-1R-1|VT-1R-1|VT-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1|VL-1R-1
5 VT-2R-1 | VT-2R-1 | VT-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1
6 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1|VL-2R-1
7 |VT-2R-2|VT-2R-2 | VT-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2 R-2 | VL-2 R-2
8 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
9 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
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Tabla 5.18. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 9Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion -
flexion cortante
. b’ h b t
Tipo @em) | @em) | m) | cm) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 5#6 | S#6 | 4#3 | 15
R1 50 | 95 | 175 | 10 Centro
5#6 | S#6 | 4#3 | 30
Extremos
VL-1 6#6 | 5#6 | 4#3 | 15
R1 50 | 95 | 1125 10 Centro
5#6 | S#6 | 4#3 | 40
Extremos
VT-2 546 | 4#6 | 3#3 | 10
Rl 40 | 85 | 175 | 10 Contro
M6 | 36 | 33 | 20
Extremos
VL-2 5#6 | 4#6 | 3#3 | 15
R 40 | 85 | 1075 10 Centro
36 | 36 | 33 | 30
Extremos
VT-2 M6 | 36 | 243 | 15
B2 40 | 85 | 175 | 10 Centro
M6 | 36 | 243 | 15
Extremos
VL-2 446 | 36 | 3#3 | 15
R0 40 | 85 | 1075 10 Centro
M6 | 36 | 33 | 40
Extremos
VT-3 2#6 | 3#6 | 2#3 | 10
R 30 | 70 | 175 | 10 Centro
2#6 | 36 | 2#3 | 15
Extremos
VL-3 M6 | 36 | 243 | 10
) 30 | 70 | 1025 10 Centro
2#6 | 2#6 | 2#3 | 25
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Tabla 5.19. Tipificacion de vigas del modelo 120Q4.

Marcos By C, crujia: Marcos Ay D, crujia:
Nivel Marcos 2y 3, crujia: Marcos 1y 4, crujia:
1-2 2-3 3-4 1-2 2-3 3-4
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
1 VT-1R-2 | VT-1R-2 | VT-1R-2 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
2 |VT-1R-2|VT-1R-2|VT-1R-2 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
3 |VT-1R-2|VT-1R-2|VT-1R-2 | VL-1R-3 | VL-1R-3 | VL-1R-3
4 VT-1R-3 | VT-1R-3 | VT-1R-3 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
5 |VT-1R-3|VT-1R-3|VT-1R-3|VL-1R-2 |VL-1R-2 | VL-1R-2
6 VT-1R-1 | VT-1R-1| VT-1R-1 | VL-1R-2 | VL-1R-2 | VL-1R-2
7 |VT-2R-1|VT-2R-1|VT-2R-1|VL-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1
8 VT-2R-1 | VT-2R-1 | VT-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1 | VL-2R-1
9 |VT-2R-2|VT-2R-2|VT-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2R-2 | VL-2 R-2
10 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
11 |VT-3R-1|VT-3R-1|VT-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1|VL-3R-1
12 | VT-3R-2 | VT-3R-2 | VT-3R-2 | VL-3R-2 | VL-3R-2 | VL-3 R-2
Tabla 5.20. Dimensiones y refuerzo de vigas del modelo 120Q4.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza
Seccion .
flexion cortante
Tipo (cbm) (crr]n) (ctr)n) (c:n) As(-) | As(+) Nram S (cm)
Extremos
VT-1 6#6 5#6 4#3 15
R-1 50 100 175 10 ‘ ‘Cen P ‘
5#6 | S#6 | 4#3 | 20
Extremos
VL-1 6#6 5#6 4#3 15
R-1 50 100 | 1125 | 10 ‘ ‘Centro ‘
5#6 | 5#6 | 4#3 | 35
Extremos
VT-1 T#6 6#6 4#3 15
R-2 50 100 175 10 ‘ ‘Centro ‘
5#6 | S#6 | 4#3 | 20
Extremos
VL-1 T#6 6#6 4#3 15
R-2 50 100 | 1125 | 10 ‘ ‘Centro ‘
5#6 | S#6 | 4#3 | 25
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Extremos
VT-1 646 | 6#6 | 4#3 | 15
B3 50 | 100 | 175 | 10 Centro
5#6 | 5#6 | 4#3 | 20
Extremos
VL-1 g6 | T#H6 | 4#3 | 15
R3 50 | 100 | 1125 10 Centro
5#6 | S#6 | 4#3 | 25
Extremos
VT-2 6#6 | S#6 | 4#3 | 15
R1 40 | 90 | 175 | 10 Centro
A6 | 446 | 43 | 20
Extremos
VL-2 6#6 | 5#6 | 4#3 | 15
1 40 | 90 | 1075 10 Centro
A6 | 446 | 43 | 30
Extremos
VT-2 446 | 4u6 | 4#3 | 15
B2 40 | 90 | 175 | 10 Centro
446 | a#6 | 43 | 25
Extremos
VL-2 5#6 | 4#6 | 4#3 | 15
R 40 | 90 | 1075 10 Centro
446 | a6 | 43 | 35
Extremos
VT-3 446 | 36 | 243 | 10
- 30 | 75 | 175 | 10 Centro
2#6 | 36 | 2#3 | 10
Extremos
VL-3 446 | 36 | 243 | 10
) 30 | 75 | 1025 10 Contro
2#6 | o#6 | 2#3 | 15
Extremos
VT-3 2#6 | 36 | 2#3 | 15
R 30 | 75 | 175 | 10 Centro
2#6 | 2#6 | 2#3 | 15
Extremos
VL-3 2#6 | 2#6 | 2#3 | 15
B2 30 | 75 | 1025 10 Centro
246 | 26 | 243 | 30

*continuacion Tabla 5.20
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5.5.5. Disefios de columnas

Es importante mencionar que uno de los aspectos de mayor relevancia y complejidad dentro
del proceso de disefio sismico de edificios ductiles radica en el adecuado disefio y detallado
de las columnas. En varios cédigos internacionales de disefio de estructuras de concreto
reforzado, como las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras de Concreto (NTCC-17) o el reglamento del Instituto Americano del Concreto
de los Estados Unidos (ACI-318-14 2014), se recomienda que las columnas de sistemas
estructurales que busquen tener un comportamiento ddctil, se disefien con el fin de que se
desarrollen articulaciones plasticas en sus extremos antes de que se presenten fallas fragiles
por cortante. En este sentido, tanto en las NTCC-17 como en el ACI-318 14, se recomiendan
criterios de disefio por capacidad para la obtencion de un cortante de disefio que brinde
suficiente resistencia a cortante tanto en vigas como en columnas de sistemas ductiles. Sin
embargo, para columnas, este criterio puede, en algunos casos, ser demasiado conservador.
Por esto, en esta tesis se evaltan tanto el criterio recomendado en las NTCC-17, asi como
dos criterios adicionales, para el célculo de la fuerza cortante de disefio en columnas que
forman parte de sistemas ductiles. En todos los casos se emplea el criterio de disefio de
columna fuerte-viga débil, lo que permite, en teoria, obtener un comportamiento ddctil con
un mecanismo de falla estable y consistente ante acciones sismicas intensas. Los resultados
de esta comparativa se comentan con detalle tanto en el apéndice A de esta tesis como en
Camacho y Godinez (2020).

Para facilitar la lectura, en congruencia con la seccion precedente, los criterios
empleados para el disefio a flexocompresion de las columnas de los edificios modelados con
Q=2 y Q=4, reportados en esta seccion se basan en las NTCC-17, también expuestos en el
capitulo 4 de esta tesis.

Entre los requisitos comentados en las NTCC-17, se encuentra el que considera el
mecanismo de columna fuerte-viga débil. Para ello, se comprobd que la resistencia minima
a flexion de las columnas que lleguen a un nodo sea mayor a los momentos resistentes a
flexion de las vigas que lleguen al mismo afectadas por un factor de amplificacién, el cual es
dependiente del valor de Q considerado.

En la Tabla 5.21 a la Tabla 5.36, se resumen detalles de las dimensiones y armados
de las columnas de cada edificio. En ellas, se especifican las dimensiones, el acero de refuerzo
longitudinal, la cuantia de acero, el nimero de ramas de estribos y el espaciamiento del
refuerzo transversal en el centro y los extremos, respectivamente. En todos los casos se
considerd un concreto con resistencia a compresion f'c=250 kg/cm?,
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Tabla 5.21. Tipificacion de columnas del modelo 3Q2.

Entrepiso Columnas
Extremos Bordes Centro
1 C-1R-1 C-1R-2 C-1R-3
2 C-1R-3 C-1R-2 C-1R-3
3 C-1R-3 C-1R-3 C-1R-3
Tabla 5.22. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 3Q2.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion . .
flexocompresién (en ramas de estribos)
Tipo Dlm(ecnr;l)ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 55 x 55 4#8 12#6 0.018 4#3 @ 25cm 4#3 @ 12.5cm
C-1R-2 55 x 55 4#8 8#6 0.014 4#3 @ 25cm 4#3 @ 12.5cm
C-1R-3 55 x 55 4#8 4#6 0.010 4#3 @ 25cm 4#3 @ 12.5cm
Tabla 5.23. Tipificacion de columnas del modelo 6Q2.
Entrepiso Columnas
Extremos Bordes Centro
1 C-1R-1 C-1R-2 C-1R-3
2 C-1R-4 C-1R-3 C-1R-3
3 C-1R-4 C-1R-3 C-1R-3
4 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
5 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1
6 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1
Tabla 5.24. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 6Q2.
. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion . .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlm(ecrlr;;ones Barras Cuantia Centro Extremos
4#10
C-1R-1 75 X75 1048 0.016 4#3 @ 20cm 4#3 @ 10cm
C-1R-2 75 X75 16#8 0.014 4#3 @ 15cm 4#3 @ 7.5cm
C-1R-3 75 X75 12#8 0.010 4#3 @ 15cm 4#3 @ 7.5cm
C-1R-4 75 X75 12#8 0.010 4#3 @ 20cm 4#3 @ 10cm
C-2R-1 65 x 65 4#8 8#6 0.010 4#3 @ 25cm 4#3 @ 12.5cm
C-2R-2 65 x 65 12#8 0.014 4#3 @ 15cm 4#3 @ 7.5cm
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Tabla 5.25. Tipificacion de columnas del modelo 90Q2.

Entrepiso Columnas

Extremos Bordes Centro
1 C-1R-1 C-1R-2 C-1R-3
2 C-1R-4 C-1R-5 C-1R-5
3 C-1R-4 C-1R-5 C-1R-5
4 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
5 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
6 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
7 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2
8 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2
9 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2

Tabla 5.26. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 9Q2.

., Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion . .
flexocompresion (en ramas de estribos)

Tipo Dm;::::)ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 90 x 90 28#8 0.017 6#3 @ 20cm 6#3 @ 10cm
C-1R-2 90 x 90 24#8 0.015 6#3 @ 15cm 6#3 @ 7.5cm
C-1R-3 90 x 90 16#8 0.010 5#3 @ 15cm 5#3 @ 7.5cm
C-1R-4 90 x 90 2048 0.012 6#3 @ 25cm 6#3 @ 12.5cm
C-1R-5 90 x 90 16#8 0.010 5#4 @ 25cm 5#4 @ 12.5cm
C-2R-1 80 x 80 16#8 0.012 5#3 @ 20cm 5#3 @ 10cm
C-2R-2 80 x 80 16#8 0.012 5#4 @ 20cm 5#4 @ 10cm
C-3R-1 70 x 70 12#8 0.012 4#3 @ 20cm 4#3 @ 10cm
C-3R-2 70 x 70 12#8 0.012 4#3 @ 15cm 4#3 @ 7.5cm

125




CAPITULO 5. DISENO ESTRUCTURAL DE LOS
EDIFICIOS EN ESTUDIO.

Tabla 5.27. Tipificacion de columnas del modelo 12Q2.

Entrepiso Columnas

Extremos Bordes Centro
1 C-1R-1 C-1R-2 C-1R-3
2 C-1R-4 C-1R-3 C-1R-5
3 C-1R-6 C-1R-5 C-1R-5
4 C-1R-6 C-1R-5 C-1R-5
5 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
6 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
7 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
8 C-2R-1 C-2R-2 C-2R-2
9 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2
10 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2
11 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2
12 C-3R-1 C-3R-2 C-3R-2

Tabla 5.28. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 12Q2.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion ., .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlmza:nsll)ones Barras Cuantia Centro Extremos
12#10
C-1R-1 115x 115 0848 0.017 6#3 @ 15cm 6#3 @ 7.5cm
C-1R-2 115x 115 36#8 0.013 6#4 @ 25cm 6#4 @ 12.5cm
C-1R-3 115x 115 28#8 0.010 6#4 @ 25cm 6#4 @ 12.5cm
C-1R-4 115x 115 3248 0.012 5#3 @ 15cm 5#3 @ 7.5cm
C-1R-5 115x 115 28#8 0.010 6#4 @ 20cm 6#4 @ 10cm
C-1R-6 115x 115 28#8 0.010 6#3 @ 20cm 6#3 @ 10cm
C-2R-1 105 x 105 24#8 0.011 4#3 @ 15cm 4#3 @ 7.5cm
C-2R-2 105 x 105 2448 0.011 4#4 @ 15cm 4#4 @ 7.5cm
C-3R-1 95 x 95 2048 0.011 4#3 @ 20cm 4#3 @ 10cm
C-3R-2 95 x 95 20#8 0.011 4#4 @ 20cm 4#4 @ 10cm
Tabla 5.29. Tipificacion de columnas del modelo 30Q4.
Entrepiso Columnas
Extremos Bordes Centro
1 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-2
2 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-2
3 C-1R-3 C-1R-1 C-1R-2

126




CAPITULO 5. DISENO ESTRUCTURAL DE LOS
EDIFICIOS EN ESTUDIO.

Tabla 5.30. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 3Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion . .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlmf(;;l)ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 45 x 45 12#6 0.016 4#4 @ 20cm 4#4 @ 15cm
C-1R-2 45 x 45 16#6 0.022 4#4 @ 20cm 4#4 @ 15cm
C-1R-3 45 x 45 8#6 0.011 3#4 @ 15cm 3#4 @ 15cm
Tabla 5.31. Tipificacién de columnas del modelo 6Q4.
Columnas
Entrepiso Extremos (A2 igrdgi B4 Centro
(A1, A4, D1, D4) C1, C4, D2, D3) (B2, B3, C2, C3)

1 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

2 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

3 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

4 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

5 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

6 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

Tabla 5.32. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 6Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion ., .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlmfgl:];ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 70 x 70 20#6 0.011 6#4 @ 20cm 6#4 @ 15cm
C-2R-1 60 x 60 16#6 0.012 5#4 @ 20cm 5#4 @ 15cm
Tabla 5.33. Tipificacién de columnas del modelo 9Q4.
Entrepiso Columnas

Extremos Bordes Centro

1 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

2 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

3 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

4 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

5 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

6 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

7 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

8 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

9 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1
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Tabla 5.34. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 9Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion . .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlmfg:;l)ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 80 x 80 24#6 0.010 5#4 @ 15cm 5#4 @ 10cm
C-2R-1 70 x 70 20#6 0.011 6#4 @ 20cm 6#4 @ 15cm
C-3R-1 60 x 60 16#6 0.012 5#4 @ 20cm 5#4 @ 15cm
Tabla 5.35. Tipificacion de columnas del modelo 120Q4.
Entrepiso Columnas

Extremos Bordes Centro

1 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

2 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

3 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

4 C-1R-1 C-1R-1 C-1R-1

5 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

6 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

7 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

8 C-2R-1 C-2R-1 C-2R-1

9 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

10 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

11 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

12 C-3R-1 C-3R-1 C-3R-1

Tabla 5.36. Dimensiones y refuerzo de columnas del modelo 120Q4.

. Refuerzo para Refuerzo para fuerza cortante
Seccion ., .
flexocompresion (en ramas de estribos)
Tipo Dlmé.\:rzl)ones Barras Cuantia Centro Extremos
C-1R-1 100 x 100 | 4#8 28#6 0.010 8#4 @ 15cm 8#4 @ 10cm
C-2R-1 90 x 90 A#8 24#6 0.010 6#4 @ 15cm 6#4 @ 10cm
C-3R-1 80 x 80 24#6 0.010 5#4 @ 15cm 5#4 @ 10cm

5.5.6. Revisidn de conexiones viga-columna

Para el caso de los edificios disefiados con factor de comportamiento sismico Q=4, se realiz6
la revision detallada de los nudos, como se estipula en la NTCC-17 y se comenta en el
capitulo 4 de esta tesis. Dado que uno de los cambios en las NTCC-17 respecto a la version
anterior (NTCC-04 2004) radica en que para el caso de estructuras disefiadas con Q=2, ya no
se realiza la revisién por cortante de las uniones viga-columna, en este estudio, si se revisaron
todos los nudos de los edificios que corresponden a ese caso. Se encontré que en todos los
casos se cumple con la resistencia a cortante en los nudos (por lo que no se incluye esta
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informacion). Lo anterior es congruente con lo comentado por Godinez y Almansa (2014).
En la Tabla 5.37 a la Tabla 5.40, para el caso de edificios de alta ductilidad, se
presenta la resistencia a corte de los nudos y la fuerza cortante a la que se someten, con lo

que se verifica el cumplimiento del requisito de resistencia a corte en nudos.

Tabla 5.37. Revision de resistencia a corte en nudos del modelo 3Q4.

Nivel Ubicacion Resistencia (Ton) | Vu(Ton) | Vr/Vu
1 Esquina 74.71 47.06 1.59
1 Borde 96.05 71.92 1.34
1 Centro 117.4 106.64 1.10
2 Esquina 74.71 34.39 2.17
2 Borde 96.05 59.24 1.62
2 Centro 117.4 93.81 1.25
3 Esquina 74.71 34.39 2.17
3 Borde 96.05 59.24 1.62
3 Centro 117.4 93.81 1.25

Tabla 5.38. Revision de resistencia a corte en nudos del modelo 6Q4.

Nivel Ubicacion Resistencia (Ton) | Vu(Ton) | Vr/Vu
1 Esquina 167.06 56.57 2.95
1 Borde 167.06 103.82 1.61
1 Centro 167.06 124.86 1.34
2 Esquina 167.06 56.57 2.95
2 Borde 167.06 103.82 1.61
2 Centro 167.06 124.86 1.34
3 Esquina 167.06 56.57 2.95
3 Borde 167.06 103.82 1.61
3 Centro 167.06 124.86 1.34
4 Esquina 118.29 46.26 2.56
4 Borde 118.29 82.95 1.43
4 Centro 118.29 104.82 1.13
5 Esquina 118.29 46.26 2.56
5 Borde 118.29 82.95 1.43
5 Centro 118.29 104.82 1.13
6 Esquina 118.29 46.26 2.56
6 Borde 118.29 82.95 1.43
6 Centro 118.29 104.82 1.13

Asimismo, para evitar iteraciones innecesarias, como lo recomiendan Godinez y
Almansa (2014), la secuencia de disefio para el caso de los edificios ddctiles fue la siguiente:
1) disefio de vigas, 2) disefio de uniones viga-columna, 3) disefio de columnas.
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Otro de los requisitos comentados por las NTCC-17 para edificios ductiles, es que los
didmetros de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a través de un nudo deben
seleccionarse de modo que se cumplan las relaciones siguientes:

a) h (columna)/db (barra de viga) >20
b) h (viga)/db (barra de columna) >20
En todos los modelos disefiados se cumple con los requisitos anteriores.

Tabla 5.39. Revision de resistencia a corte en nudos del modelo 90Q4.

Nivel Ubicacion Resistencia (Ton) | Vu(Ton) | Vr/Vu
1 Esquina 215.83 64.98 3.32
1 Borde 215.83 120.79 1.79
1 Centro 215.83 140.71 1.53
2 Esquina 215.83 76.37 2.83
2 Borde 215.83 132.28 1.63
2 Centro 215.83 140.71 1.53
3 Esquina 215.83 76.37 2.83
3 Borde 215.83 132.28 1.63
3 Centro 215.83 140.71 1.53
4 Esquina 174.32 64.98 2.68
4 Borde 174.32 120.79 1.44
4 Centro 174.32 140.71 1.24
5 Esquina 159.79 67.58 2.36
5 Borde 159.79 113.99 1.40
5 Centro 159.79 134.87 1.18
6 Esquina 159.79 67.58 2.36
6 Borde 159.79 113.99 1.40
6 Centro 159.79 134.87 1.18
7 Esquina 124.51 55.64 2.24
7 Borde 12451 90.41 1.38
7 Centro 12451 99.21 1.26
8 Esquina 112.06 46.36 242
8 Borde 112.06 83.06 1.35
8 Centro 112.06 92.35 1.21
9 Esquina 112.06 46.36 2.42
9 Borde 112.06 83.06 1.35
9 Centro 112.06 92.35 1.21
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Tabla 5.40. Revision de resistencia a corte en nudos del modelo 120Q4.

Nivel Ubicacion Resistencia (Ton) | Vu(Ton) | Vr/Vu
1 Esquina 311.29 86.26 3.61
1 Borde 311.29 152.16 2.05
1 Centro 311.29 171.84 1.81
2 Esquina 311.29 86.26 3.61
2 Borde 311.29 152.16 2.05
2 Centro 311.29 171.84 1.81
3 Esquina 311.29 97.66 3.19
3 Borde 311.29 174.64 1.78
3 Centro 311.29 171.84 1.81
4 Esquina 311.29 86.26 3.61
4 Borde 311.29 152.16 2.05
4 Centro 311.29 160.4 1.94
5 Esquina 261.48 86.26 3.03
5 Borde 261.48 152.16 1.72
5 Centro 261.48 160.4 1.63
6 Esquina 261.48 86.26 3.03
6 Borde 261.48 152.16 1.72
6 Centro 261.48 149.42 1.75
7 Esquina 242.8 78.15 3.11
7 Borde 242.8 135.17 1.80
7 Centro 242.8 155.74 1.56
8 Esquina 242.8 78.15 3.11
8 Borde 242.8 135.17 1.80
8 Centro 242.8 155.74 1.56
9 Esquina 199.22 66.35 3.00
9 Borde 199.22 111.91 1.78
9 Centro 199.22 120.56 1.65
10 Esquina 182.62 57.96 3.15
10 Borde 182.62 94.02 1.94
10 Centro 182.62 115.8 1.58
11 Esquina 182.62 57.96 3.15
11 Borde 182.62 94.02 1.94
11 Centro 182.62 115.8 1.58
12 Esquina 182.62 33.26 5.49
12 Borde 182.62 57.27 3.19
12 Centro 182.62 90.75 2.01

De forma ilustrativa, de la Figura 5.18 a la Figura 5.21 se muestran las secciones
transversales y el respectivo acero de refuerzo de los marcos centrales de los modelos de seis
y doce niveles, para los edificios disefiados con Q=2 y Q=4.
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Figura 5.18. Secciones transversales y detallado del acero de refuerzo de los elementos
del marco central del edificio de seis niveles para Q=2.
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Figura 5.19. Secciones transversales y detallado del acero de refuerzo de los elementos
del marco central del edificio de doce niveles para Q=2.
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Figura 5.20. Secciones transversales y detallado del acero de refuerzo de los elementos
del marco central del edificio de seis niveles para Q=4.
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Figura 5.21. Secciones transversales y detallado del acero de refuerzo de los elementos
del marco central del edificio de doce niveles para Q=4.
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CAPITULO 6 . EVALUACION DE LA DEGRADACION DE RIGIDEZ
6.1. Introduccién

En esta seccion se presenta la evaluacion de la degradacion de rigidez de los elementos
estructurales en las zonas de articulaciones plasticas. Se muestra la variacion de dicha
degradacion en funcion de la ubicacion, en elevacion, de cada elemento. La degradacion de
rigidez se calcula con base en los resultados de analisis dinamicos no lineales paso a paso de
los disefios realizados, considerando modelos de plasticidad concentrada.

6.2. Criterios para elaboracion de los analisis no lineales

Para efectuar los analisis dindmicos no lineales paso a paso se empled el programa
RUAUMOKO (Carr 2014), utilizando modelos con distribucion de fuerzas laterales entre los
marcos por accion del diafragma rigido. Las vigas y columnas se modelaron mediante
elementos tipo viga-columna de su libreria (Giberson BEAM member y concrete BEAM-
COLUMN member, respectivamente), que consideran la posibilidad de formar articulaciones
plasticas en sus extremos (Figura 6.1), definiendo en cada caso las superficies de falla
conforme lo recomienda dicho programa. EI comportamiento histerético tanto de vigas como
de columnas se definié por medio del modelo modificado de Takeda (Figura 6.2) con base
en lo propuesto por Otani en 1974 (modelo de histéresis niUmero cuatro en la libreria de
Ruaumoko). Con lo anterior, es posible considerar la degradacion de rigidez en los
componentes de concreto reforzado, aspecto de suma importancia en la interpretacion de los
andlisis dindmicos a realizar. Los pardmetros que definen la degradacion de rigidez (a y f)
en el modelo modificado de Takeda difieren para el caso de vigas respecto al de columnas,
pues en el caso de estas Ultimas, la degradacion de rigidez que se espera es menor (Godinez
2010, Godinez et al. 2012), pues el nacleo de concreto tiene un confinamiento mayor al
considerado en las vigas (Tabla 6.1). La influencia de los factores o y # en el modelo de
Takeda, asi como los valores considerados en los analisis se comentan con detalle en Godinez
(2010).

Articulacion plastica

~ ™
M, Qj{./_ﬁ\/.jévw

Elemento Elastico

(ED)

Figura 6.1. Elemento viga con articulaciones plasticas en extremos.
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Figura 6.2. Modelo histerético modificado de Takeda (Carr 2014).

Tabla 6.1. Parametros a y f empleados en vigas y columnas para la definicion del modelo

de Takeda.
Elemento a B
Vigas Q=2 0.5 0.0
Columnas Q=2 0.5 0.3
Vigas Q=4 0.1 0.45
Columnas Q=4 0.1 0.6

En los andlisis se consideré un amortiguamiento viscoso equivalente del 5%, en
congruencia con lo supuesto en la definicion de los espectros de disefio sismico de las NTCS-
17. Se consideraron los efectos P-A y se ignoro la interaccion suelo-estructura.

Con la finalidad de contar con una base de datos suficiente, se consideraron diez
acelerogramas sintéticos para la zona de estudio. Los acelerogramas empleados en los
analisis dindmicos no lineales son representativos y de caracteristicas similares al sismo
méaximo contemplado en las NTCS-17. En la seccién siguiente se muestran los criterios
generales para la obtencion de los acelerogramas sintéticos.

En la Figura 6.3 se muestra uno de los modelos empleado en los analisis dindmicos
no lineales paso a paso, el cual es el mismo para ambas direcciones (x y y). Se considera que
existe distribucion de fuerzas laterales entre los marcos por accion del diafragma rigido. Se
muestran unicamente los modelos de nueve niveles, ya que los modelos de 3, 6 y 12 niveles
cuentan con la misma configuracion.
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’— Elementos rigidos —‘

Figura 6.3. Modelo con distribucion de fuerzas laterales entre marcos por accion del
diafragma rigido de los edificios.

6.2.1. Acelerogramas sintéticos

Para la zona en que se ubicaron los edificios, se generaron acelerogramas sintéticos que
representan el peligro sismico actualmente especificado en las NTCS-17. Lo anterior debido
a que los registros acelerométricos de los eventos sismicos con que se cuenta no representan
al 100% dicho peligro sismico. El procedimiento planteado para la obtencion de los
acelerogramas sintéticos contempla el empleo de las funciones de transferencia empiricas
promedio (FTE) obtenidas por Pérez-Rocha (1998) a partir de los registros de la red
acelerométrica de la Ciudad de México, y el espectro promedio de amplitudes de Fourier
(EAF) correspondiente a terreno firme. La metodologia de escalamiento sismico empleada
se discute con detalle en Pérez-Rocha (1998), Godinez (2005 y 2010), Tena-Colunga et al.
(2007) y, Godinez et al. (2012 y 2013)

Para conformar la base de acelerogramas sintéticos, inicialmente se identificaron las
estaciones acelerométricas ubicadas en la zona de interés. En la Figura 6.4 se muestra la
ubicacion de las estaciones acelerométricas seleccionadas para los analisis. Como referencia,
se indica la zonificacion sismica especificada en las NTCS-04.
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Figura 6.4. Estaciones acelerométricas de la Ciudad de México (adaptada de Godinez et
al. 2012).

En la Figura 6.5 se muestran los registros acelerométricos, asi como una comparacion
entre los espectros de respuesta elasticos de cada acelerograma sintético respecto al espectro
elastico de disefio empleado. Se observa que los espectros de respuesta asociados a los
acelerogramas generados de forma artificial son congruentes con el peligro sismico
considerado.

Los registros de aceleracion obtenidos mediante el procedimiento mencionado fueron
filtrados y corregidos por linea base previo a su empleo en los analisis dinamicos no lineales.
Con esto se evitan errores numéricos que llevan a que los desplazamientos asociados sean
irreales.
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Figura 6.5. Acelerogramas empleados en los analisis no lineales.
6.2.2. Casos de analisis

Con la finalidad de evaluar diferentes criterios de modelado, los analisis dindmicos no
lineales paso a paso (ADNL) se realizaron empleando tres criterios para la determinacion de
la rigidez efectiva de los elementos estructurales (inercia efectiva). Estos criterios son:

a) La rigidez efectiva de los elementos estructurales se calcula empleando el momento
de inercia grueso de la seccion (Ele=Elg). En todos los casos, E es el médulo de
elasticidad del concreto.

b) La rigidez efectiva de vigas se calcula empleando un momento de inercia efectivo
igual al 50% del momento de inercia grueso (Ele=0.5Elg). La rigidez efectiva de
columnas se calcula empleando un momento de inercia efectivo igual al 70% del
momento de inercia grueso (Ele=0.7Elg). Este criterio corresponde al especificado
para realizar analisis elésticos conforme a las NTCC-17.
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c) Las rigideces efectivas (momentos de inercia efectivos) de vigas y columnas se
determinaron a partir de diagramas momento-curvatura de cada una de las secciones
de los elementos, considerando explicitamente la no linealidad de los materiales
(concreto y acero).

En el caso c), para la obtencion de los diagramas momento-curvatura, se empled el
programa BIAX, el cual fue originalmente desarrollado por Wallace y Moehle (1989) y
modificado por Wallace e Ibrahim (1996). Este software se basa en un modelo de fibras y
permite al usuario discretizar la seccién estudiada a conveniencia. A cada fibra se le asocia
una relacién esfuerzo-deformacion con base en el material al que pertenezca (concreto no
confinado, concreto confinado, acero de refuerzo), por lo que es muy importante realizar una
discretizacion adecuada de la seccion transversal (Godinez et al. 2018 y 2020). Los
diagramas momento-curvatura se obtienen por equilibrio de fuerzas, considerando el area y
la posicion de cada fibra para el célculo de su contribucion a la fuerza axial y momento
flexionante. Las hipdtesis y el procedimiento interno en que se basa el programa Biax son las
usualmente empleadas para la obtencion de relaciones momento curvatura, y pueden
consultarse en los textos especializados (por ejemplo: Park y Paulay 1982). Para la obtencion
de los resultados el software utiliza un algoritmo iterativo que converge mediante un metodo
de biseccion simple.

Es importante comentar que, como se esperaba, al modificar la rigidez efectiva de los
elementos estructurales, las caracteristicas dindmicas de los edificios sufrieron variaciones.
En la Tabla 6.2 se muestran los periodos caracteristicos de cada modelo asociados a cada
criterio. Con el fin de mantener coherencia con la descripcion de los criterios estos se
presentan como a, b y c, los cuales coinciden con las descripciones anteriores.

Tabla 6.2.Caracteristicas dinamicas de los modelos bajo ADNL.

Periodo, T (seg)
Modelo — — ——
Criterio a) | Criterio b) | Criterio c)
3Q2 0.414 0.540 0.745
6Q2 0.553 0.729 0.909
9Q2 0.641 0.838 0.996
12Q2 0.698 0.912 0.999
3Q4 0.476 0.605 0.847
6Q4 0.561 0.734 1.068
9Q4 0.682 0.883 1.255
12Q4 0.773 1.007 1.396

[P

Como se observa en la Tabla 6.2, los modelos analizados bajo el criterio “a
(Ele=Ely), presentan periodos caracteristicos mas bajos que los asociados al resto de criterios.
Dada la forma de los espectros de respuesta elasticos asociados a cada acelerograma sintético
(Figura 6.5), las aceleraciones a las que se someteran estos modelos serian menores al resto
de casos, por lo que, para la realizacion de los ADNL de estos modelos, los acelerogramas
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sintéticos se escalaron, para que los edificios alcancen aceleraciones similares a los que
experimentan los modelos que corresponden a los criterios “b” y “c”.

Como se comentd anteriormente para la ejecucion de los ADNL bajo el criterio “c”,
las rigideces efectivas (momentos de inercia efectivos) se obtuvieron de las relaciones
momento-curvatura de las secciones de los elementos. En la Figura 6.6 y la Figura 6.7, se
presentan los valores obtenidos para las columnas y vigas, respectivamente. Se debe aclarar
que, para el caso de las columnas, la inercia efectiva que se empled se determind en funcion
de la carga axial a la que estas se encuentran sometidas. Se observa que para el caso de
columnas la rigidez efectiva varia de 0.29Ely a 0.65El4 (Figura 6.6), mientras que para las
vigas esta variacion es de 0.15Elq a 0.54Elq (Figura 6.7).
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Figura 6.6. Rigidez efectiva en columnas en funcion de la carga axial, obtenidas de
diagramas momento-curvatura.
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Figura 6.7. Rigidez efectiva en vigas obtenidas de diagramas momento-curvatura.
6.3. Resultados de los analisis dinamicos no lineales.
En esta seccion se presentan los resultados obtenidos de los ADNL. En la seccion 6.3.1, se

muestran las envolventes de distorsiones de entrepiso promedio (considerando las respuestas
estructurales obtenidas para el total de acelerogramas sintéticos) de los modelos analizados,
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mientras que en la seccidn 6.3.2, se presentan esquemas disefiados para mostrar de forma
clara la degradacion de rigidez que sufren los elementos de concreto reforzado.

6.3.1. Distorsiones de entrepiso

De la Figura 6.8 a la Figura 6.14 se presentan las envolventes de distorsiones de entrepiso
promedio de los modelos analizados bajo los tres criterios empleados en los ADNL
(comentados en la seccidn 6.2 de esta tesis). Se observa que las distorsiones obtenidas bajo

€6 .\

el criterio “c

, son las que presentan mayores valores para cada modelo analizado. En general,

las distorsiones obtenidas para todos los casos son menores a las esperadas.
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Figura 6.8. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 3Q2.
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Figura 6.9. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 6Q2.
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Figura 6.11. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 12Q2.
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Figura 6.12. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 6Q4.
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Figura 6.13. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 9Q4.
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Figura 6.14. Distorsiones de entrepiso obtenidas de los ADNL para edificio 12Q4.
6.3.2. Estimacion de la degradacion de rigidez

Para determinar la degradacion de rigidez una vez realizados los ADNL, se obtuvieron las
respuestas en términos de las relaciones momento-curvatura en ambos extremos de los
elementos estructurales (en las zonas de articulaciones plasticas). Por lo tanto, en este estudio,
se emplean los diagramas momento-curvatura para definir, a partir de ciclos y medios ciclos
de respuesta, las rigideces efectivas asociadas a las secciones criticas (donde se concentra el
dafo), expresadas en términos del cociente del promedio de las rigideces secantes asociadas
a medios ciclos de respuesta ineléstica (Kprom) Y la rigidez elastica (Kel), conforme a lo
mostrado en la Figura 6.15. Por facilidad, a dicho factor, mediante el que cuantifica la
degradacion de rigidez, se le denomina simplemente k (k=Kprom/Ker).

La metodologia empleada en este estudio para determinar la degradacion de rigidez a
nivel elemento se basa en lo originalmente propuesto por Tena y Corra (2008) para evaluar
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la degradacién de rigidez a nivel entrepiso en funcion de las curvas cortante-distorsion
obtenidas de anélisis dindmicos no lineales paso a paso.

Pmax

. & max & max .
I I

Figura 6.15. Definicion de parametros a partir de ciclos y medios ciclos de respuesta,
(adaptada de Tenay Correa 2008).

En la Figura 6.16 a la Figura 6.38, se presentan, para cada modelo en estudio, los
factores k=Kprom/Kel, asociados al acelerograma que ocasiond los mayores niveles de
degradacion de rigidez en los elementos estructurales (demandas maximas), asi como los
valores méximos promedio, calculados como el promedio de las respuestas maximas ante
cada uno de los acelerogramas sintéticos empleados en los ADNL. Dada la simetria,
Unicamente se muestran los resultados de un marco de borde y uno central.

Para visualizar de manera rapida los niveles de degradacion, asi como su variacion
conforme varia la ubicacion de los elementos en elevacion, ademas de los valores numéricos
reportados para el valor de k=Kprom/Kei, Se definieron diferentes intervalos con colores. Los
intervalos considerados son: 0.00 < k <0.35 (rojo), 0.35 < k <0.50 (naranja), 0.50 < k <0.65
(amarillo), 0.65 < k < 0.80 (verde oscuro), 0.80 < k < 1.00 (verde claro). Con el fin de no
tener imagenes demasiado saturadas, en todas las figuras de referencia no se incluyen
aquellos valores en que se obtienen valores de k=1.0 (elementos que no sufren degradacién
de rigidez). Es importante mencionar que los criterios “a”, “b” y “c”, a los que se hace
referencia en las imagenes, son los comentados en la seccion 6.2.2 de esta tesis, los cuales
son:

a) Larigidez efectiva de los elementos estructurales se calcula empleando el momento
de inercia grueso de la seccion (Ele=Elg). En todos los casos, E es el mddulo de
elasticidad del concreto.

b) La rigidez efectiva de vigas se calcula empleando un momento de inercia efectivo
igual al 50% del momento de inercia grueso (Ele=0.5Elg). La rigidez efectiva de
columnas se calcula empleando un momento de inercia efectivo igual al 70% del
momento de inercia grueso (Ele=0.7Elg). Este criterio corresponde al especificado
para realizar andlisis elasticos conforme a las NTCC-17.

c) Las rigideces efectivas (momentos de inercia efectivos) de vigas y columnas se
determinaron a partir de diagramas momento-curvatura de cada una de las secciones
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de los elementos, considerando explicitamente la no linealidad de los materiales
(concreto y acero).

Como se observa, en la mayoria de los casos, en especial en los sistemas ddctiles, las
columnas permanecen esencialmente elasticas, lo que indica que el criterio de disefio es
adecuado. Asimismo, las vigas de los niveles superiores tienen niveles de degradacion mas
reducidos que los observados en el primer tercio o la parte central de la altura de los modelos,
permaneciendo en muchos casos elasticos. De los resultados expuestos en esta seccion, es
evidente gque los elementos estructurales no se degradan uniformemente; es decir, los niveles
de dafio que experimentan son funcién tanto de su ubicacién en planta como en elevacion.
Un ejemplo claro de lo anterior se observa en las vigas, cuyos niveles de degradacion varian
conforme crece la altura. Asimismo, la degradacion observada entre los elementos del marco
de borde y el central varian entre si.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.98 0.99 0.94 09 098 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
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- 0.65<k<0.80

0.80<k<1.00

e

a) Demandas maximas (24EW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
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0.94 0.35<k<0.50
0.50 < k <0.65
0.65 < k<0.80

0.80<k<1.00

b) Demandas mé&ximas promedio

Figura 6.16. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 3Q2.
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Figura 6.17. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 3Q2.
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Figura 6.18. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “c” del edificio 3Q2.
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Figura 6.19. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 6Q2.
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Figura 6.20. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 6Q2.

159



CAPITULO .

EVALUACION

DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
@@ o0 088 097 08 092 0.98 0.98
054 056 057 059 055 052 068 066 071 lom 0.63
061 059 062 062 060 059 046 0.49 053 049 050 050
| B8 os3 053 055 053 045 042 048 048 052 048 046
059 043 043 043 061 044 047 046 050 049 050 049
035 o066 034 os6 [033] [o030 041 054 [027] [034] 044 056

| a) Demandas maximas 24)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
094 098 097 099 09% 09 098 099 099
072 075 075 078 074 072 081 085 085 087 084 082
073 076 075 075 074 lo7a 049 050 053 051 052 050
064 068 (070|069 688 o6 047 049 052 [049 048 046
055 056 056 055 058 054 063 062 062 064 062 061
048 052 050 054 049 045 036 042 042 041 042 042

b) Demandas mé&ximas promedio

DE LA

B o00<k<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65
0.65 < k<0.80
0.80< k< 1.00

Bl o00s<k<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80< k< 1.00

Figura 6.21. Factores de degradacion de rigideces, K, bajo el criterio “c” del edificio 6Q2.
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09 088 095 091 095 090 095 097 093 092 093 090

056 063 059 057 058 060 057 059 058 057 061 057
043 045 045 045 054 042 039 054 037 038 042 [068 | - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
| BB oss 085 048 085 046 033 [027] loeo [0 0.85 0.50<k<0.65
- 0.65 <k <0.80
| lo2s| Jo2g os1 [ ose [OEA | os3 | BB %8 047 044 080<k<1.00

) Demandas méximas (24EW)
MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
099 097 098 098
092 099 095 095 0.92 093 098 09 094
099

090 093 091 0.90 093 089 089 092 090 0.0 092 088
057 060 057 059 060 055 059 059 059 055 057 061 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
057 064 060 059 061 059 053 062 056 061 B o059 [092 0.50<k<0.65
TeE e - 0.65 < k< 0.80

| |
052 055 [091 o0ss  [049 B o061 [082 (085 o065 055 o061 [088 [097 os6 (049 [092 0.80 <k<1.00
T

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.22. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 9Q2.

161



CAPITULO

6.

EVALUACION

DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.9 097
| 078 oss 090 092 094 [080 | | [083 o9 096 094 090 083
095 098 0.84 099 0.97 0% 091
| 078 os 078 os2 083 078 | (073|076 074 072 076|073
049 056 050 052 055 050 044 046 045 046 048 042
052 054 054 054 055 [050 042 044 045 042 054 [0 |
061 048 048 048 063 046 046 058 052 049 054 054

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

099 098 099 098 099 098 093 097 092 094 097 094

| [o78 oss 084 085 084 081 081 085 085 088 085 081
093 095 09 095 094 093 091 094 093 094 093 092

| [080 os3 081 083 082 081 (080|080 079 080 079 078
065 [088 067 070 B8 o6 059 062 063 062 064 057

lo68 071 [066 067 067 [068 062 060 059 061 064 059

065 0.63 060 064 o62 [068 | 053 [o8d 057 057 060 054

095 064 0.64 093 o061 065 (091 o065 [OI68

i
b) Demandas maximas promedio

DE LA

Bl o00s<ks<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k < 0.80

0.80<k<1.00

- 0.00<k<0.35

0.35<k<0.50
0.50 < k<0.65
0.65 < k<0.80
0.80< k<1.00

Figura 6.23. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 9Q2.
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CAPITULO
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

EVALUACION

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
070 071 071|068 068 |0.66 081 081 087 089 092 [08d |
057 047 048 045 050 042 056 047 049 043 049 043
052 056 056 051 052 052 048 051 053 050 0.56 049
056 042 041 036 041 037 038 041 041 039 039 038
046 [GEA 031 (031 | (o34 [039 044 [BER 045 [BEE B o
038 041 038 038 038 037 041 040 042 039 039 037
042 042 041 041 042 042 043 057 043 039 042 041
045 045 045 047 044 041 045 048 045 050 044 042

DE LA

Bl o00s<ks<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80 < k<1.00

a) Demandas maximas (24EW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.83 0.82 0.82 0.83 0.85 -_ 0.92 0.95 0.94 0.95 0.96 0.91
0.59 0.63 0.62 0.62 0.63 0.57 0.59 0.64 0.64 0.63 0.61 0.60
| O B9 | B BE | B B | | loed Joes | [070 (070 BB oes
0.54 0.55 0.53 0.53 0.51 0.51 0.50 0.53 0.53 0.51 0.54 0.50
0.44 0.46 0.45 0.43 0.43 0.43 0.44 0.47 0.45 0.45 0.46 0.41
0.50 0.49 0.46 0.48 0.47 0.48 0.49 0.50 0.49 0.49 0.50 0.46
0.45 0.50 0.46 0.50 0.47 0.47 096 043 0.50 0.45 0.46 0.47 0.47 0.96
0.‘93 0.‘95
0.51 0.49 0.54 0.51 |

as maximas p

r

I o00s<k<o3s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65
0.65 < k<0.80
0.80<k<1.00

Figura 6.24. Factores de degradacion de rigideces, K, bajo el criterio “c” del edificio 9Q2.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
088 094 079 oss 086 084 084 097 081
0.9 091
097 091 096 094 098 678 oss 09 090
093 095 080 os3 094 090 | o8 oso [B88 oss 08 081
083 087 079|078 085 081 083 o84 071 lo7a 0.81
065 068 054 054 061 059 055 057 079 074 0% os3
038 044 045 042 057 042 057 051 040 044 057 060
060 060 07 o038 077 076 | 040 042 67 o040 049 044 - 0.00<k<0.35
035 <k<0.50
047 |07 07 o4 043 07 | 044 044 054 [043 054 |08 | 0.50 <k<0.65
- 0.65 <k <0.80
063 057 062 059 060 057 064 059 061 062 065 058 0.80 <k<1.00

a) Demandas maximas (24NS)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
095 097 089 088 0.94 098 092 093 098 09
098 098 098
099 097 09 0.99 094 099 088 089 099 093
09 098 09 091 098 094 088 093 085 o0& 092 090
094 095 090 090 095 094 091 093 087 088 095 093
081 082 081 081 081 078 | 0.83 077|078 (079 [0.80

065 063 062 064 066 066 |

063 065 O6] %6 | o5

b) Demandas maximas promedio

058 063 08§ os6 065 062 057 062 064 0168 063 064 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50

057 062 88 o6 059 064 o.::-)s 0.59 0.58 062 062 0.64 059 0.50 <k <0.65
0.94 0.94 - 0.65 < k < 0.80

0.80 < k < 1.00

Figura 6.25. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio
12Q2.
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CAPITULO

6. EVALUACION
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
oss  [079 [06g [0%68 | oss 092 097 080 078 088 086
092 092 091 089
083 097 089 083 089 086 | lom o072 081 065 071 071 |
| 7 B9 | B B | BW 6@ | osr | 68 BB | o
061 062 058 058 060 061 052 055 050 051 051 054
048 048 049 047 050 048 044 044 047 043 043 041
046 0.40 042 055 044 042 | [0%8 o048 054 055 os3 [0 |
037 040 042 039 049 043 046 |EA 041 042 B8 o4
040 044 040 039 058 [0 | 0% o6 [0.69 040 042 os1 os6 [089
0.87 0.87
051 057 056 055 055 058 o.lsz 053 059 060 057 058 060 o.lsz

a) Demandas maximas (24EW)

DE LA

B o00sks<o03s

0.35<k<0.50
0.50<k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80<k<1.00

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
099 099
083 084 080 os2 091 084 093 094 086 086 092 088
099 098 099 094 099 094 092 099 090
050 094 092 086 094 087 081 | [o7m o7 084 081
oss  [689 BB B7F | os o Jond loss ‘070 loro o7
| 066 068 o065 0168 067 067 | 060 062 063 059 064 061
059 057 058 056 061 057 054 056 061 054 056 058
057 060 058 056 061 058 057 057 056 056 059 058 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
059 059 058 056 060 060 085 063 065 056 057 0.64 0.90 0.50 <k <0.65
0.65< k<0.80
0.80 <k < 1.00

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.26. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio

12Q2.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
| [080 o3 081 081 093 086 089 093 oss  [078 092 094
089 096 091 088 082 089 092 098 092 090 085 088
059 059 056 054 058 055 061 [068 056 057 061 061
047 048 045 042 048 046 050 052 046 044 053 053
045 048 044 044 046 045 054 053 052 052 051 055
042 043 038 040 042 038 051 (050 047 048 050 049
038 042 037 036 038 040 045 047 043 044 045 044
| BB o4 045 [EER 046 [EA | 046 049 045 047 047 047 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
046 046 052 043 047 046 060 056 065 058 062 061 0.50 <k <0.65
0.92 - 0.65 <k <0.80

077 o8 oss 085 084 085 [082a o062 T 065 0.80 < k< 1.00

i aEE T
a) Demandas maximas (37NS)
MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
084 0388 078 os3 083 089 088 087 678 os 087 088
087 092 089 088 089 087 089 094 089 090 093 089
|__lo66 (068 B8 oe 065 065 068  lo7a 067|066 070|070
059 058 055 053 061 058 062 060 058 056 060 056
056 057 056 059 060 056 063 062 063 061 063 063
053 051 051 053 053 055 059 058 056 059 061 060
047 048 047 046 046 047 050 052 051 051 053 052
099 048 046 047 040 049 046 096 056 052 050 051 052|048 - 0.00<k<0.35
I
°~f5 ‘ 0.35<k £0.50
0.94 0.0 0.50 0.55 0.49 0.54 054 [0.96 090 062 0.62 0.59 0.56 0.64 0.58 0.50<k<0.65
o,lgg o,lgz 0.88 - 0.65 <k <0.80
| |
0ss [078 078 072 073 085 085 086 089 0.80<k<1.00
0.82 0.83 0.90 53 0.62 0.54

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.27. Factores de degradacion de rigideces, K, bajo el criterio “c” del edificio
12Q2.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
091 086 091 084 086 | % o9 092 091 088 092 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
0.50 <k <0.65
0.65 <k <0.80
0.80 <k < 1.00

a) Demandas maximas (24EW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
090 092 0.94 094 093 088 089 091 093 094 091 093 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
065 059 063 061 062 063 065 069 B7 % | o6 0.50<k<0.65
0.65 <k <0.80
0.80 <k <1.00

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.28. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 3Q4.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
077 078 | [o76 [oes BE  os (075 [o69 076|072 070|076 Bl o00s<ks<o03s
0.35<k <0.50
055 053 042 056 052 054 040 039 0.64 039 048 037 0.50 <k <0.65
0.65 < k < 0.80
0.80 <k < 1.00

a) Demandas maximas (37NS)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

| 686 os 085 082 os [67 | | losd [o76 081 [67 B ©% | [l oooskso3s

0.35<k<0.50

059 061 059 060 060 056 059 063 lo69  |0.66 B8 o5 0.50 <k <0.65

0.65 < k<0.80

0.80<k<1.00

0.84 0.90 0.87 0.91 0.92 0.85

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.29. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 3Q4.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.9 095 094 097 088 093

088 060 086 057 089 082 | o0 079 052 [0%@ 048 084
| BE 6@ | o8 0w | EE o oo BE | B BE | o« I 00 <k<o0ss
0.35<k<0.50
| B B® | BE oo | @ oo | BE BB | b B | BE o 050 <k <065
- 0.65<k<0.80
072 lo7s 71 o073 038 067 | Bl o oes |68 047 [HEA | 080 <k=<1.00

a) Demandas maximas (24EW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

094 096 097 099 097 099 099 097 099

ogs [678 os  [078 ose [0 | lorz Jo77 lo79 ‘077 lore 077
076 068 | lo7s  [0s9 B8 os lo72 075 072 lo71 067 (074 B o0osks<o3s
035<k<0.50
| %8 o063 B8 oe A oe 064 065 065 0168 B8 oes 050 <k <0.65
- 0.65<k<0.80
| 069 067 064 065 060 063 058 058 062 056 064 053 0.80 <k<1.00

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.30. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 6Q4.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

0.91 0.93 0.97 0.96 0.98

064 057 o7 [oe8 B8 o4

0.61 0.61 0.58 0.59 0.57

085
0.61
061 059 055 057 oss  [HEE | | W88 o4 038 053 054 [041 - 0.00<k<0.35

0.35<k<0.50
037 045 042 043 B o= | loss| [o27 039 043 046 041 050 <k <0.65
0.65 <k <0.80
047 oa 049 053 B o 040 [§E 044 040 046 037 0.80<k=1.00
0.60 050 0.62 083 050 049
Demandas maximas (24NS
MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

091 096 097 096 097 093 091 096 096 094 096 092

070 066 | 072 o7 688 oss 059 060 061 065 064 057
050 057 059 059 060 055 050 056 057 056 051 047 - 0.00<k<0.35
0.35<k<0.50
044 047 059 053 053 055 050 049 049 047 050 053 0.50 <k <0.65
- 0.65 <k <0.80
052 loas 053 052 052 052 048 044 042 043 050 050 0.80 <k<1.00

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.31. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 6Q4.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

065 063 081 063 B3 oso (075 o071 | Joso |o.9 B8 oe

051 [045 046 049 B8 o4 036 036 038 036 040 048
o [6E8 [os1 o2 BB o | [0 [o3d B o3 BB o« Bl oo<kso3s
0.35<k<0.50
| B8 oso | [o34 [o31 | 046 048 042 052 040 037 0.50<k<0.65
- 0.65<k<0.80
054 [o4s o056 loas 056 051 055 062 057 o061 060 062 080 <k=<1.00

a) Dandasméxim24NS)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

| o O | bW Ol | B R | o7 [ | B 5 | B B |

051 047 050 050 045 047 049 049 051 049 052 049
0.96 0.96
040 042 043 038 043 040 041 043 045 037 038 042 - 0.00<k<0.35
0.35 <k <0.50
0.41 0.41 0.45 0.39 0.42 0.38 0.45 0.44 0.41 0.44 0.46 0.43 0.50<k<0.65
- 0.65 <k <0.80
055 049 049 054 051 048 055 054 054 058 056 052 080 <k<1.00

b) Demandas maximas promedio

Figura 6.32. Factores de degradacion de rigideces, K, bajo el criterio “c” del edificio 6QA4.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
096 091
096 0.97
| 068 080 078 o9 078 o9 091 095 095 098 098 093

087 [0%0 066  os7 093 [067 | | lo70 [o78 087 [078 065 (085

057 059 083 [073 7 oss o064 [OG 081 [0 057 [oFE |
049 [0 077|076 b7 o4 | o 042 044 BB o Bl o00s<ks<o03s
0.35<k<0.50
BB EE | BB W | W o o WW | WE BE | BE o os0<ksoes
- 0.65<k<0.80
074 |09 067 [068 0.60 061 065 063 |08 052 060 0.80<k=<1.00
a) Demandas maximas (CMEW)
MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.99 0.98 0.99 0.98
0.98 0.98
092 097 095 098 097 097 092 08 098 099 099 085
| 7@ osa 081  [078 oss 078 | | B osa 081 082 081 [08d |
| 069 077 65 os 072 07 | | b7 os 082 o081 o7 073 |
0ss [ lo7r lo7d | [osd (068 | o6 [BE o6z |GG B8 o Bl 000s<k<o3s
0.35<k<0.50
| loes  lo72 oes  [BEE lo70 ‘074 | 065 062 loslo70 060 065 050 <k=<0.65
- 0.65<k<0.80
062 062 062 088 B8 oo 062 063 065 061 062 060 0.80<k=1.00

) Demandas maximas pomdlo

Figura 6.33. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio 9Q4.
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CAPITULO
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

EVALUACION

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL

097 0.97 093

096 0.97 0385

091 091 098 092 089 086

| % B | B% B | OE % | | o [om ocs [68A B8 oo

059 048 044 |08 049 059 052 058 057 047 0% o4

| 8 o3 040 [068 @ oss 061 [BEE 065 061 053 059
| B8 o4 [ Y 688 os3 | B8 oe 061 060 031 (035 |

053 [BE@ 061 045 BB os 065 052 060  [044 B8 o

DE LA

B o00<k<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80< k< 1.00

a) Demandas maximas (ROEW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
098 098 089 099 094 092 097 089
093 099 097 098 098 092 083 094 093 091 096 [08B0 |
085 086 086 086 088 085 | [078 os1 083 085 081 [078 |
061 067 068 069 069 062 057 064 064 058 062
056 065 os7 |83 058 058 055 053 055 057 062 053
054 [047 061 061 063 063 052 063 054 055 055 049
058 058 053 058 053 058 040 050 052 [050 055 055
055 051 055|050 055 o057 [097 052 055 050 057 053 059

b) Demandas méaximas promedio

Il o00<ks<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80<k<1.00

Figura 6.34. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio 9Q4.
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CAPITULO
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

EVALUACION

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
| [086  os b7 oz lo72 ‘075 | | o7 o [O7 oz loe 078
044 051 045 048 048 047 049 052 056 051 052 052
oso OIS 053 [BER [ S 048 [033  [034 [033 [032
| [o29 [o25 B ox 044 050 CE BB OB | o« S
054 054 051 054 BB oss | lo31] [o33 045 047 045 050
| [o34 [o33 036 059 [o33 (o33 | 036 054 B oss [035 (033 |
041 049 o065 [68H 065 [042 050 045 055|045 055 044
| §® EE | BB @M | Bm m | 0| @m o | @W s | bW EW |
0.84 0.99

a) Demandas maximas (REW)

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
0.57 0.59 0.59 0.60 0.58 0.59 0.60 0.65 0.63 0.65 0.64 0.64
0.48 0.51 0.50 0.51 0.51 0.55 0.47 0.49 0.45 0.47 0.45 0.50
0.40 0.44 0.41 0.46 0.42 0.47 0.43 0.43 0.40 0.42 0.43 0.44
0.48 0.46 0.46 0.47 0.43 0.48 0.44 0.45 0.48 0.45 0.44 0.45
0.45 0.45 0.57 0.51 0.48 0.44 0.46 0.48 0.49 0.48 0.50 0.46
0.53 0.52 0.60 0.52 0.59 0.50 0.57 0.55 0.58 0.54 0.57 0.52

b) Demandas maximas promedio

DE LA

Bl o00s<ks<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k < 0.80

0.80<k<1.00

Bl o00s<ks<o03s

0.35<k<0.50
0.50< k<0.65

- 0.65 <k <0.80

0.80<k<1.00

Figura 6.35. Factores de degradacion de rigideces, K, bajo el criterio “c” del edificio 9QA4.
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CAPITULO 6. EVALUACION DE LA
DEGRADACION DE RIGIDEZ.

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
093 082 089 091 088 095 085 086 090 090 088 089
08 087 089 085 094 082 | % oox 082 [0%d ogs [078 |
085 088 68 oss oss 67 | | 67 o8 o2 |67 lo75 o1 |
047 083 078 os1 055 064 | 072 073 062 [0 065 [050
| 7 o 061 563 oss  [6FF | | B8 oss ose [ lo7d 066
074 073 069 [0.69 075 |0.69) 062 [0 057 [0%@ 060 052
| % oss oss |6 lo73 lo7a | | losr [om [88 o B8 os: Bl ooo<k<o3s
0.35<k<0.50
| o7 075 054 052 @  oss 054 062 070 072 087 o036 050 <k <0.65
0.65<k<0.80
083 040 036 099 o041 043 BB oss o064 l0a7 oss |6 B  oss 0.80<k=1.00

MARCO DE BORDE MARCO CENTRAL
098 094 09 09 095 097 095 097 094 096 095 09
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Figura 6.36. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “a” del edificio
120Q4.
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Figura 6.37. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “b” del edificio
12Q4.
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Figura 6.38. Factores de degradacion de rigideces, k, bajo el criterio “c” del edificio
12Q4.
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Con el fin de una mejor visualizacion de los resultados, en la Figura 6.39 a la Figura
6.44 se muestra la degradacion de rigidez que sufren las vigas de los modelos para cada caso
de estudio. En las figuras se muestra el promedio por nivel de la degradacion de rigidez en
las vigas tipo T (marco central), tipo L invertida (marco de borde) y el promedio de ambas.
Lo anterior con la finalidad de observar la variacion que existe en la degradacion de rigidez
en el mismo nivel de cada edificio al variar la seccién transversal de la viga (T o L).
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Figura 6.39. Degradacion de rigidez en vigas de los modelos de baja ductilidad analizados
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Figura 6.42. Degradacion de rigidez en vigas de los modelos de alta ductilidad analizados
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Figura 6.44. Degradacion de rigidez en vigas de los modelos de alta ductilidad analizados
bajo el criterio

De la Figura 6.39 a la Figura 6.44, se observa que en general la degradacion que

sufren las vigas de concreto reforzado para cada modelo, no presentan variaciones de gran
importancia de acuerdo con la geometria de estas. Por lo anterior, se puede emplear, de forma
simplificada, un valor promedio de degradacion de rigidez en vigas de concreto reforzado
que pertenecen al mismo nivel, sin importar si son tipo T o L invertida. Esta hipotesis se
emplea en la propuesta que se desarrolla en el capitulo siguiente.
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CAPITULO 7. PROPUESTA PARA DETERMINAR
LA DEGRADACION DE RIGIDEZ EN
ELEVACION EN VIGAS DE CONCRETO
REFORZADO.

CAPITULO 7. PROPUESTA PARA DETERMINAR LA VARIACION
DE LA DEGRADACION DE RIGIDEZ EN ELEVACION EN VIGAS DE
CONCRETO REFORZADO

7.1. Introduccién.

En este capitulo se presentan ecuaciones para calcular la degradacién de rigidez en vigas de
concreto reforzado en funcion de la ubicacién en elevacién en el sistema estructural global.
Se considera el tipo de detallado con el que las vigas se disefiaron (ddctil y no ductil), por lo
que se presentan expresiones matematicas para ambos casos. Es importante aclarar que este
apartado se centra exclusivamente en vigas, pues de los analisis realizados, se observé que,
congruente con la filosofia de disefio, son los elementos en los que se concentra
principalmente el dafio.

7.2. Ecuaciones propuestas para determinar la variacion de la degradacion de rigidez
en elevacion en vigas de concreto reforzado.

Con el fin de realizar los planteamientos matematicos, se presentan los factores maximos
promedios de la degradacion de rigidez que sufren las vigas de los edificios analizados para
los modelos de alta ductilidad (Figura 7.1) y baja ductilidad (Figura 7.2). Se presentan por
separado los tres criterios anteriormente comentados, los cuales varian en la definicion de las
inercias efectivas (rigidez efectiva) de las zonas criticas de los elementos estructurales para
la realizacion de los ADNL. Para contar con un parametro adimensional util para la
realizacion de una propuesta, se define el termino HR, el cual se relaciona al nivel en que se
ubica una viga especifica (nivel n;) respecto al nimero total de niveles de modelo (N) al que
pertenece, por ejemplo: la viga del tercer nivel del edificio de nueve niveles tiene un valor de
HR =3/9. De laFigura 7.1y la Figura 7.2, se observa que la mayor degradacion en vigas se
presenta en la parte intermedia o el primer tercio de la altura de los edificios analizados. Por
el contrario, las vigas de los pisos superiores presentan menores niveles de degradacion,
llegando en algunos casos a presentar comportamiento elastico.
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a) Criterio “a” (le=lg). b) Criterio “b” (le vigas = C€) Criterio “c” (le - diagramas

0.5lg, le_columnas = 0.71g).

momento-curvatu ra).

Figura 7.1. Degradacion de rigidez de las vigas de los modelos de alta ductilidad en
funcién de la ubicacion que guardan en elevacion (Hr) dentro del sistema estructural.
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Figura 7.2. Degradacion de rigidez de las vigas de los modelos de baja ductilidad en
funcion de la ubicacion que guardan en elevacion (HR) dentro del sistema estructural.

Con base en los resultados obtenidos, se proponen ecuaciones matematicas para cada
uno de los criterios presentados en la Figura 7.1 y la Figura 7.2 (Ecuacion 7.1 a Ecuacion
7.6). Con el fin de visualizar el comportamiento de las ecuaciones y compararlos con los
resultados tedricos se presentan la Figura 7.5y la Figura 7.6, en las cuales se observa que las
propuestas matematicas buscan representar el comportamiento promedio de la degradacion
en rigidez que sufren las vigas de concreto reforzado respecto a cada criterio empleado.

Kieg = 0.67Hg? — 0.15HR + 0.63 < 1.0; vigas dctiles, criterio "a"
Ecuacion 7.1

Kgeg = 1.37Hg* — 0.9Hg + 0.68 < 1.0; vigas ductiles, criterio "b"
Ecuacion 7.2

Kieg = 2.3Hg? — 2.15H; + 0.92 < 1.0; vigas ductiles, criterio "c"
Ecuacion 7.3

Kgeg = Hg? — 0.15Hg + 0.6 < 1.0; vigas no ductiles, criterio "a"
Ecuacion 7.4

Kgeqg = 0.46Hg + 0.57 < 1.0; vigas no ductiles, criterio "b"
Ecuacion 7.5

Kgeg = Hg? — 0.52Hg + 0.55 < 1.0; vigas no ductiles, criterio "c"
Ecuacion 7.6
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Figura 7.3. Comparacion de la degradacion de rigidez de vigas de concreto reforzado de

sistemas de alta ductilidad con la funcion matemaética propuesta para cada criterio.
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Figura 7.4. Comparacion de la degradacién de rigidez de vigas de concreto reforzado de
sistemas de baja ductilidad con la funcion matematica propuesta para cada criterio.
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De la Figura 7.5 y la Figura 7.6 resulta evidente que los niveles de degradacion de
rigidez obtenidos son funcién del criterio inicialmente empleado para definir la inercia
efectiva (rigidez efectiva) de los elementos estructurales con fines de analisis y disefio. Para
los casos “a” y “b”, los niveles de degradacion de rigidez obtenidos son mucho menores que

(P2

los obtenidos para el caso “c”.

Ademas de las propuestas realizadas para cada criterio, en la Figura 7.5 y la Figura
7.6 se presentan concentrados en los que se incluyen los factores de degradacion de rigidez
asociados a los tres criterios empleados en la ejecucion de los ADNL (comentados en la
seccion 6.2). Se muestran los promedios de la degradacion de rigidez de las vigas de los
modelos de alta y baja ductilidad, respectivamente. Con base en el conjunto de informacion
obtenida y procesada, se propusieron expresiones matematicas (Ecuacion 7.7 y Ecuacion
7.8), cuyo comportamiento se representa con una linea azul y se compara con los valores
tedricos en la Figura 7.5 y la Figura 7.6.

Kgeg = 1.76Hg* — 1.31 + 0.72 < 1.0; vigas dictiles
Ecuacién 7.7

Kaeg = 1.8Hg” — 1.35Hg + 0.75 < 1.0; vigas no ductiles
Ecuacién 7.8

Las ecuaciones propuestas representan la variacion de la degradacion de rigidez que
sufren las vigas de concreto reforzado pertenecientes a sistemas ductiles (Ecuacion 7.7) y no
ductiles (Ecuacion 7.8) en funcion de su ubicacion relativa en elevacion (Hg). Las funciones
matematicas brindan resultados generalmente conservadores, Yy practicamente son
envolventes del conjunto de resultados. Es importante destacar que los resultados asociados
al criterio “c”, con que se obtienen los mayores valores de degradacion de rigidez y definen
el limite inferior de las envolventes propuestas mediante la Ecuacion 7.7 y la Ecuacién 7.8,
es congruente con la metodologia propuesta en las NTCC-17 para la realizacién de analisis
dindmicos no lineales en estructuras de concreto reforzado mediante modelos de plasticidad

concentrada.
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Figura 7.5. Comparacion de la degradacion de rigidez de vigas de concreto reforzado de
sistemas ductiles con la funcion matematica propuesta.
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Figura 7.6. Comparacion de la degradacion de rigidez de vigas de concreto reforzado de
sistemas no ddctiles con la funcién matematica propuesta.

De los planteamientos presentados (Figura 7.5 y Figura 7.6), contrario a lo esperado,

se observa que no existe una variacion importante en los niveles de degradacion de rigidez
entre vigas que pertenecen a sistemas de concreto reforzado de alta y baja ductilidad.
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CAPITULO 8. CONCLUSIONES

Se presentd un estudio en el que se evalud la degradacion de rigidez en elevacion de
elementos estructurales de sistemas resueltos con base en marcos de concreto reforzado de
baja y alta ductilidad.

En primera instancia, se disefiaron edificios de alta y baja ductilidad de 3, 6,9y 12
niveles, ubicados en la Zona del Lago de la Ciudad de México. Los edificios se disefiaron
conforme a los lineamientos estipulados en el Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal (RCDF-17 2017) y sus correspondientes Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto (NTCC-17 2017), y las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo (NTCS-17 2017).

Para evaluar la degradacion de rigidez, se realizaron andlisis dindmicos no lineales
paso a paso (ADNL) de modelos considerando diferentes criterios para la definicion de la
rigidez efectiva de los elementos estructurales, los cuales fueron:

d) La rigidez efectiva de los elementos estructurales se calcula empleando el momento
de inercia grueso de la seccion (Ele=Elg). En todos los casos, E es el médulo de
elasticidad del concreto.

e) La rigidez efectiva de vigas se calcula empleando un momento de inercia efectivo
igual al 50% del momento de inercia grueso (Ele=0.5Ely). La rigidez efectiva de
columnas se calcula empleando un momento de inercia efectivo igual al 70% del
momento de inercia grueso (Ele=0.7Elg). Este criterio corresponde al especificado
para realizar andlisis elasticos conforme a las NTCC-17.

f) Las rigideces efectivas (momentos de inercia efectivos) de vigas y columnas se
determinaron a partir de diagramas momento-curvatura de cada una de las secciones
de los elementos, considerando explicitamente la no linealidad de los materiales
(concreto y acero).

En todos los casos se consideraron modelos de plasticidad concentrada.

Para determinar la degradacion de rigidez, una vez realizados los ADNL, se
obtuvieron las respuestas en términos de las relaciones momento-curvatura en ambos
extremos de los elementos estructurales (en las zonas de articulaciones plésticas). Las
rigideces efectivas asociadas a las secciones criticas, se expresaron en términos del cociente
del promedio de las rigideces secantes asociadas a medios ciclos de respuesta inelastica
(Kprom) Y la rigidez elastica (Kei). Por facilidad, a dicho factor, mediante el que cuantifica la
degradacion de rigidez, se le denomind simplemente k (k=Kprom/Ke).

Se elaboraron esquemas en que se muestra la degradacion de rigidez (k=Kprom/Ker) de

forma clara en los marcos centrales y de borde, empleando una escala de colores que permite
una visualizacion rapida y simple. De los resultados obtenidos, se observé claramente que la
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degradacion que sufren las vigas, elementos en los que se concentra el dafio, no es uniforme,
sino que es funcion de la ubicacion en elevacion de la/las viga(s) en cuestion.

Con base en los resultados obtenidos, se propusieron expresiones matematicas para
determinar la degradacion de rigidez en vigas de sistemas ductiles y no ddctiles, las cuales
son funcion de la ubicacion relativa en elevacion de los elementos estructurales en el sistema
global:

Kgeg = 1.76Hg* — 1.31 + 0.72 < 1.0; vigas ductiles
Ecuacién 8.1

Kgey = 1.8Hg” — 1.35Hg + 0.75 < 1.0; vigas no dictiles
Ecuacién 8.2

De los datos presentados y el estudio realizado en esta tesis se pueden hacer los
siguientes comentarios y conclusiones:

1. Los estudios analiticos y/o experimentales comentados en el capitulo 2 de esta tesis
concluyen que la correcta determinacion de la rigidez efectiva de los elementos
estructurales de un edificio esta fuertemente relacionada con parametros como la
geometria de la seccion, la cuantia de acero longitudinal, la resistencia a compresion
del concreto y la relacion de carga axial, entre otros. Esto no se considera actualmente
en las NTCC-17.

2. Se observo que el unico reglamento que propone factores para el calculo de la inercia
efectiva dependientes de la geometria de la seccion de la viga (rectangulares, “T” o
“L”), es el NZS-06.

3. Los periodos caracteristicos (Ta y Tb) Yy las aceleraciones méximas del espectro de
disefio sismico calculados con las actuales normas (NTCS-17 2017) son mayores en
relacion con las del espectro calculado con la versidn anterior (NTCS-14 2014).

4. El criterio para la revision del estado limite de servicio es uno de los cambios mas
significativos en las NTCS-17 respecto a la versién previa de esta norma (NTCS-04
2014). En las NTCS-17, para periodos de sitio (Ts) mayores o iguales que 1.0 seg, Ks
es igual a ¥, valor mucho mayor al considerado en las NTCS-04, donde se
consideraba un factor igual a 1/7. Lo anterior repercute de manera importante en el
proceso de disefio sismico, por lo que las distorsiones asociadas al estado limite de
servicio se incrementan considerablemente.

5. Para los modelos analizados en esta tesis, se observo que en general la degradacion
que sufren las vigas de concreto reforzado que pertenecen al mismo nivel no
presentan variaciones de importancia de acuerdo con su geometria (tipo T o L
invertida).

6. Como se esperaba la degradacion de rigidez en las vigas no es uniforme en toda la
altura de los edificios, sino que es funcion de la ubicacion en elevacion de la/las
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viga(s) en cuestion. Lo anterior se mostrdé con claridad en las imagenes que se
presentan en esta tesis.

Para los modelos analizados en este estudio, como se observa en los planteamientos
presentados para sistemas de alta y baja ductilidad, la degradacion de rigidez en vigas
tiene un comportamiento similar en ambos sistemas (Q=2 y Q=4).

La propuesta realizada para evaluar la degradacion de rigidez en elevacion brinda
valores conservadores.

Es evidente que el establecer una formula de uso general que determine la
degradacion de rigidez en vigas, implica mucho trabajo por hacer y es necesario un
mayor numero de estudios.

La experiencia y conocimientos del disefiador juegan un papel muy importante en los
criterios de disefio a considerar, pues es él quien debe tener siempre como principal
objetivo brindar estructuras seguras y con la capacidad de presentar un
comportamiento adecuado ante eventos sismicos intensos.
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Apéndice A. Evaluacion de criterios para determinar el cortante de disefio en columnas
de concreto reforzado de sistemas ductiles.

A.l. Criterio de las NTCC-17

En esta seccidn se presenta, de forma general, el criterio de disefio por capacidad empleado
para el disefio de las columnas de los marcos en estudio.

Como lo comentan Tena et al. (2008), y Godinez y Tena (2011), en primera instancia se
verifico, mediante los correspondientes diagramas de interaccion, que en todas las columnas
disefiadas se contara con una capacidad de rotacion razonable en zonas de las columnas
donde pueden formarse articulaciones plasticas. Lo anterior, mediante la limitacion de la
carga axial de disefio permisible (Pmax<0.5A¢f"c, figura A.1a), pues como es bien sabido (Park
y Paulay 1978, 1983), conforme la carga axial crece, la capacidad de rotacion de la seccién
y del elemento disminuyen. Por lo tanto, las combinaciones de carga axial y momento
flexionante no puede estar ubicada dentro de la zona achurada de la figura A.la. Esta
limitante de la carga axial de disefio esta originalmente expresada como una restriccion
geométrica en las NTCC-17, donde se limita el area de la seccién transversal del elemento a
que sea al menos igual a Py/0.5f.

El momento de disefio de las columnas se determind con base en el equilibrio de los nodos a
los que concurre cada elemento a disefiar. Para esto, se consider0 la resistencia a flexion
minima requerida en las columnas de un nudo para asegurar un mecanismo de columna
fuerte-viga débil, tal y como se establece en diversos reglamentos internacionales como el
ACI-318 (ACI-318-14 2014) y las NTCC-17 (NTCC-17 2017).

Respecto al disefio por fuerza cortante, para evitar fallas prematuras por este efecto, la fuerza
cortante de disefio se calculd del equilibrio del elemento en su altura libre (H), suponiendo
gue en sus extremos actan momentos flexionantes del mismo sentido, numéricamente
iguales a los momentos que representan una aproximacion a la resistencia real a flexion de
esas secciones, con factor de reduccion por resistencia igual a uno (fig. A.1b, ec. A.1). Los
momentos flexionantes (Mco) empleados en el calculo de la fuerza cortante de disefio se
determinaron a partir de los diagramas de interaccion de cada elemento, identificando el
momento flexionante asociado a la carga axial de disefio (Ppiserio), €5 decir, se emplea la carga
axial de disefio que conduce al mayor momento flexionante resistente (figura A.1a).
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a) Carga axial maxima permisible y b) Fuerza cortante de disefio en columnas
procedimiento para el calculo de momentos
flexionantes para la estimacién de la fuerza
cortante de disefio en columnas
Figura A.1. Criterio de disefio por capacidad para determinar la fuerza cortante de disefio
en columnas (Godinez y Tena 2011).

2M.o;
Vbiseiio = HCO

Ecuaciéon A.1

En el criterio mostrado en la figura A.lb (ec. A.1), se considera que se desarrollan
articulaciones pléasticas simultaneas en ambos extremos de la columna, lo cual puede resultar
excesivamente conservador, especialmente cuando las columnas se consideran mas fuertes
que las vigas (Moehle, 2014).

A.2. Criterio propuesto por Park y Paulay (1978)

Park y Paulay (1978) indican que, dada la naturaleza fragil de las fallas por cortante, es
necesario brindar suficiente proteccion contra este tipo de falla en columnas. Con el fin de
ser coherentes con el disefio por capacidad, se tendria que considerar el desarrollo simultaneo
de articulaciones plasticas en ambos extremos de la columna (como se indica en el criterio
mostrado en la figura A.1b). Sin embargo, ellos indican que seria irrazonable determinar la
fuerza cortante de disefio en columnas considerando momentos flexionantes completos en
ambos extremos, ya que comunmente el momento en un extremo es mucho menor. Por lo
tanto, sugieren el empleo de la ec. A.2 para determinar la fuerza cortante de disefio en
columnas.

v 1.5M,,0
Disefio — —  _1;7
aH
Ecuacion A.2
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Enlaec. A.2, Mnax €s la resistencia a flexion asociada a la carga axial que produce la maxima
resistencia a flexion de la columna, H es la altura libre de la columna y « es un factor de
reduccion de capacidad por cortante, el cual tiene un valor de 0.85.

A.3. Variante del criterio propuesto por Moehle (2014)

Como lo comenta Moehle (2014), una alternativa para calcular la fuerza cortante de disefio
radica en el uso de analisis dinamicos no lineales considerando multiples movientes del suelo,
y seleccionar el cortante de disefio con una evaluacion estadistica de los resultados. Cuando
esto no es factible, el cortante de disefio puede estimarse con base en los resultados de analisis
espectrales lineales. Sin embargo, la fuerza cortante calculada a partir de analisis lineales
requiere ajustes que tomen en cuenta los efectos que anticipen la respuesta no lineal de los
marcos de los edificios (Visnjic et al, 2014). Estos efectos son la sobrerresistencia de la
estructura y la respuesta dinamica.

Moehle (2014), con base en los estudios realizados por Visnjic (2014) y Visnjic et al. (2014),
propone la ec. A.3 para la obtencidn de una aproximacion mas real del cortante que deben
tomar las columnas considerando de forma explicita los factores mencionados.

Vbiseiio = wd,Vs
Ecuacion A.3

My g
Ay =——
Mb,MRSA

Ecuacion A.4

En la ecuacion A.3, Vs es el cortante de la columna, calculado mediante un analisis modal
espectral, w es un factor de amplificacion dinamica, el cual puede tomarse como 1.3 (similar
a lo propuesto en el cédigo de Nueva Zelanda, NZS-06) y, £, mide la sobrerresistencia del
sistema estructural, y se define conforme a la ec. A.4. En este caso, My o es el momento de
volteo resistente del sistema estructural, medido en la base, y Mp mrsa €5 el momento de volteo
actuante en el sistema estructural, calculado de un analisis modal espectral. El valor de My o
puede calcularse realizando andlisis estaticos no lineales. Una aproximacion simple es Q, =
> Mprl Y Mumrsa, €n donde Y Mo es la suma de las capacidades a momento probables de todas
las articulaciones plasticas de vigas y columnas al considerar un mecanismo de vigas, y
> Mumrsa €S la suma de los momentos calculados a partir de un anélisis modal espectral en
todas las columnas y vigas en donde se formen articulaciones plasticas para el mismo
mecanismo de fluencia. Con la finalidad de evaluar un método préactico, en el que no se
requiera de la realizacion de analisis no lineales y sea de facil aplicacidn para los ingenieros
de la practica, en este estudio se emplea (y evaltan los resultados asociados) la propuesta de
las NTCC-17 para el célculo de la sobrerresistencia del sistema estructural, es decir, R=0Q.
Debe notarse que la sobrerresistencia (R=,) propuesta en las NTCC-17, se basa en los
resultados de analisis no lineales y considera la variacion de la sobrerresistencia en funcién
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del sistema estructural empleado, asi como el efecto de la redundancia estructural, la cual ha
mostrado ser relevante en la respuesta sismica de edificios (Tena-Colunga y Cortés-Benitez
2015, Godinez-Dominguez y Tena-Colunga 2016).

Como lo comenta Moehle (2014), la variacion de la rigidez y deformaciones locales pueden
afectar el cortante de las columnas. La fuera axial de compresion se incrementa debido al
momento de volteo en algunas columnas y decrece en otras, por lo que existe variacion de la
rigidez efectiva, lo que afecta la distribucion de fuerzas contantes de piso. Por lo tanto, para
tomar en cuenta dichos efectos, los autores de referencia recomiendan incrementar el cortante
de disefio en diez por ciento en las columnas exteriores de los pisos inferiores, aspecto que
se tomd en cuenta en este estudio.

A.4. Evaluacion de diferentes criterios para el calculo del cortante de disefio en
columnas

A partir de los resultados de los andlisis dindmicos no lineales paso a paso, se obtuvieron,
para todas las columnas de los diferentes modelos, las historias de cortante en el tiempo
asociadas a los distintos acelerogramas. Lo anterior, con el fin de comparar las maximas
demandas de fuerza cortante a las que se encuentran sometidas cada una de ellas respecto a
las estimaciones realizadas con base en los tres criterios comentados anteriormente. En las
figuras A.2 a A.4 se presentan las gréaficas de las columnas que tienen las mayores demandas
de fuerza cortante, la cual es representativa de todas las demas que guardan la misma
ubicacion y pertenecen al mismo modelo. En todos los casos, se emplea una linea de color
negro para identificar los valores asociados al criterio de las NTCC-17 (Vpiseio=2M/H), una
linea roja para los valores asociados al criterio propuesto por Park y Paulay
(Vbiseio=1.5M/aH) y una linea verde para los valores asociados a la variante del criterio
propuesto por Moehle y Visnjic (Vpiseio=1.32Vs, donde Q=R).
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Figura A.2. Historia de cortante para columnas del edificio de seis niveles.
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Figura A.3. Historia de cortante para columnas del edificio de nueve niveles.
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Figura A.4. Historia de cortante para columnas del edificio de 12 niveles.

De las figuras A.2 a A.4, se observa que, en general, los cortantes de disefio obtenidos con
los tres criterios estudiados son superiores a los cortantes que se obtienen a partir de los
analisis dinamicos no lineales, principalmente en los niveles superiores. Sin embargo, como
es normal, los niveles inferiores (primer y segundo nivel) resultan ser los criticos, y por ende,
requieren de mayor cuidado en la etapa de disefio, pues como se observa, existen casos en
que las demandas de fuerza cortante sobrepasan las estimaciones realizadas, por lo que podria
incurrirse en un disefio no conservador en funcion del criterio seleccionado para el céalculo
de la fuerza cortante de disefio.

De forma complementaria, en las figuras A.5 a A.7 se muestran las maximas solicitaciones
de fuerza cortante, en los diferentes niveles, que se presentan para las columnas de esquina,
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borde y centro, respectivamente. Ademas, se muestran los resultados que se obtienen con los
tres criterios considerados.

De las figuras A.5 a A.7, se observa que el criterio empleado en las NTCC-17 cubre todos
los cortantes obtenidos a partir de los anélisis dinamicos no lineales (ADNL). Sin embargo,
puede llegar a ser demasiado conservador en algunos casos, obteniéndose valores
considerablemente mayores al cortante registrado en las columnas durante los ADNL,
principalmente en los entrepisos superiores.

Los valores obtenidos con base en el criterio de Park y Paulay (1978), cubren las demandas
de fuerza cortante obtenidas a partir de los los ADNL de todos los modelos considerados. En
este caso, evidentemente se presentan resultados menos conservadores que el criterio de las
NTCC-17.

De las figuras A.5 a A.7 se observa que las estimaciones basadas en la variante del método
propuesto por Moehle (2014), brinda resultados adecuados en las columnas de los niveles
superiores de todos los modelos. Sin embargo, no ocurre lo mismo con las columnas de planta
baja y primer nivel, en donde los cortantes que se presentan durante los ADNL son mayores
que las fuerzas cortantes obtenidas. Es importante aclarar nuevamente que, con fines de
aplicacion préctica, en este criterio se considero el calculo de la sobrerresistencia del sistema
estructural con base en la propuesta normativa de las NTCC-17. Es posible que por esto, el
incremento del cortante de disefio en 10%, considerado por los autores de referencia en las
columnas de los niveles inferiores, no sea suficiente. Sin embargo, con base en los resultados
obtenidos, podria considerarse factores de amplificacion de 1.70 y 1.35 para las columnas de
planta baja y primer nivel, respectivamente.
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Figura A.5. Comparacion del cortante de disefio en columnas y las maximas

solicitaciones que se presentan durante los ADNL para el modelo 6NQA4.
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Figura A.7. Comparacion del cortante de disefio en columnas y las maximas
solicitaciones que se presentan durante los ADNL para el modelo 12NQ4.

Como lo comenta Moehle (2014), es importante hacer notar que, el agrietamiento por flexion
de las vigas da como resultado su elongacién, empujando las columnas hacia afuera. Esto
puede tener como consecuencia un incremento considerable de la fuerza cortante de las
columnas de planta baja si la base del edificio cuenta con restricciones efectivas contra la
expansion lateral. Por tal razon, en algunos codigos de disefio (por ejemplo, NZS-06) se
recomienda que dicho efecto se tome cuenta disefiando las columnas de planta baja
considerando un cortante asociado a la formacion de articulaciones plasticas simultaneas en
ambos extremos (criterio de las NTCC-17). Sin embargo, como se muestra en este estudio y
en otros (Visnjic et al. 2014), dicho procedimiento puede ser conservador.

A.5. Comentarios

Se presento un estudio en que se comparan diferentes criterios para la obtencion del cortante
de disefio de columnas de concreto reforzado que pertenecen a edificios ductiles (Q=4). Los
criterios considerados son: a) el estipulado en las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto 2017; en el cual se supone que en los
extremos de columnas actan momentos flexionantes del mismo sentido, que representan
una aproximacion a la resistencia real a flexion, con factor de resistencia igual a uno, dividido
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entre su altura (Vpiseio=2M/H), 2) el recomendado por Park y Paulay (1978), en donde se
considera que el cortante puede calcularse considerando que en un extremo se desarrolla toda
la capacidad a flexion y en el otro Unicamente un fraccion de la misma (Vpiseio=1.5M/aH), y
c) una variante del método propuesto por Moehle (2014), en el que se considera que el
cortante de disefio en columnas puede calcularse como 1.3 veces el producto del cortante de
la columna, calculado a partir de un andlisis modal espectral, por un factor que considera la
sobrerresistencia del sistema estructural (Vpiseio=1.3RVs).

De los resultados expuestos se pueden hacer los siguientes comentarios y conclusiones:

a)

b)

d)

El método recomendado en las NTCC-17 cubre todas las demandas de fuerzas
cortantes en las columnas que se obtienen de los ADNL. Sin embargo, en varios casos
pueden obtenerse resultados demasiado conservadores, llegando a obtenerse valores
diez veces mayores a los que se estiman mediante los ADNL.

La variante del criterio basado en las recomendaciones realizadas por Moehle (2014),
representan de manera bastante adecuada las solicitaciones en las columnas de los
niveles superiores de todos los modelos que se estudiaron. Sin embargo, si se
considera la sobrerresistencia del sistema estructural de forma simplificada, como se
propone en este estudio (con base en la propuesta de las NTCC-17), deben
considerarse factores de amplificacion para la estimacién de las demandas de fuerza
cortante de disefio en los niveles inferiores (de suma importancia para no
comprometer la estabilidad general del sistema estructural). Para los modelos en
estudio, podrian considerarse factores de amplificacion de 1.70 y 1.35 para las
columnas de planta baja y primer nivel, respectivamente. Evidentemente, una
generalizacion de estos factores requiere del estudio de un mayor nimero de modelos.

Los valores calculados con base en el criterio de Park y Paulay (1978) cubren las
demandas de cortante de las columnas de los edificios en estudio, y brinda resultados
ligeramente menos conservadores que al considerar el criterio de las NTCC-17.

Con base a los resultados de este estudio (para los modelos en consideracion), es
posible concluir que el disefio por cortante de columnas de los niveles superiores que
pertenecen a sistemas ddctiles puede basarse en criterios menos conservadores que el
estipulado en las NTCC-17. Para tal fin, puede emplearse, de manera practica, la
variante propuesta en este articulo del metodo desarrollado por Moehle (2014) y
Visnjic (2014), o siendo més conservadores, pero menos que al emplear el criterio de
las NTCC-17, el método propuesto por Park y Paulay (1978). Para las columnas de
planta baja y primer nivel, es ampliamente recomendable que el disefio por cortante
se base en criterios de disefio por capacidad, como se especifica en las NTCC-17; sin
embargo, un método menos conservador, como el propuesto por Park y Paulay (1978)
puede brindar resultados adecuados.
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e) Evidentemente, dada la importancia del adecuado comportamiento de las columnas
de un sistema estructural ante solicitaciones extremas, es necesario realizar estudios
adicionales mucho mas extensos y detallados para determinar si es conveniente el uso
de métodos alternos a los actualmente estipulados en las NTCC-17 para el disefio por
cortante en columnas pertenecientes a edificios ductiles de concreto reforzado.
Asimismo, valdria la pena considerar expresiones alternas basadas en estudios
detallados, sustentados en andlisis estaticos y dinamicos no lineales, para el calculo
de sobrerresistencias en los diferentes sistemas estructurales, tal y como se especifica
en el Manual de Obras Civiles (MOC-15).
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