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drea de la seccidon transversal del miembro.

ancho de la seccidon transversal del miembro.
coeficiente de amortiguamiento critico.

matriz de amortigquamiento.

matriz de acoplamiento.

altura de la seccidon transversal del miembro.

peralte de la viga.

modulo de elasticidad.

fuerzas en los miembros.

factor de participacion del modo i.

esfuerzo de ruptura en compresion del concreto.
esfuerzo de fluencia del acero.

médulo de elasticidad transversal.

aceleracion de la gravedad.

longitud 6 altura de la columna.

momento de inercia.

matriz de rigidez.

rigidez 6 constante de resorte (en términos generales).
coeficiente de forma de 1a seccion transversal del miembro.
longitud de la viga.
matriz de masa.

momento flexionante.

: masa del piso i.

nimero de pisos de la estructura.

aceleracion espectral.
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periodo de vibracion.

‘U,v,r,X:desplazamientos (definidos en cada caso).
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ductilidad.

relacion de dafio.

frecuencia de vibracién en el modo i.
factores de reduccidn de rigidez.
rotacidon o giro.

esfuerzos de corte.

formas de modo de vibracion.
significa matriz transpuesta.

coeficiente que toma en cuenta las zonas rigidas en
extremos de los miembros estructurales.

significa variacidén (incremental).

los



CAPITULO 1

INTRODUCCION

1.1 OBJUETIVOS Y ALCANCE

E1 principal objetivo de este estudio es estimar el posible
mecanismo de colapso de una estructuray plantear procedimientos
de andlisis para determinar el comportamiento dindmico de estruc-
turas (edificaciones)de concreto armado cuando éstas estd&n some-
tidas a solicitaciones sfsmicas severas, considerando el comporta

miento ineldstico de 1os miembros estructurales.

Un objetivo secundario es lograr el funcionamiento de un pro
grama de andlisis dindmico, eldstico e ineldstico (Programa FRAME

3), el cual ha sido implementado para ser usado en la Universidad.

Con el fin de cumplir estos objetivos, en la presente tesis
presentamos varias té&cnicas de andlisis ineldstico conocidas ac-
tualmentey que han sido desarrolladas por numevosos investigado-
res en otros pafTses. Para conseguir un mayor entendimiento de las

" técnicas de andlisis propuestas, estudiaremos Unicamente estructu
ras planas aporticadas simples sin considerar muros de corte ni
el efecto de torsion. Todas estas hipdtesis iniciales nos servi-
rdn para poder comprender de una manera sencilla 1la teoria pre-

sentada, pues debemos hacer notar que gran parte de 1o aqui pro-



puesto se puede aplicar a estructuras mas complejas que satisfa -

cen otras hip6tesis iniciales.

1.2 IMPoORTANCIA DEL AMALISIS Y COMPORTAMIENTO INELASTICO

La respuesta dinamica de estructuras durante movimientos sis
micos severos es el problema que ha concitado la atencid6n de mu -

chos investigadores en afios recientes. Actualmente se reconoce un
comportamiento ineldstico mds que eldstico de las estructuras du-

rante sismos fuertes.

Con el desarrollo de la investigacion se ha visto la necesi-
dad de realizar un analisis inelastico debido principaimente a

las siguientes consideraciones

a) Comportamiento

A menudo se ha observado que las fuerzas de disefio son cons1
derablemente excedidas durante un sismo fuerte; sin embargo va -
rias estructuras disefiadas segin los "cddigos" vigentes no han su
frido dafios severos. Esta aparente irreqgularidad se debe no sélo
al hecho de que las estructuras tienen mayor resistencia de la
calculada con las fuerzas de disefio debido a los factores de segu
ridad introducidos en el proceso de diseno y a la influencia de
los elementos secundarios, sino también y fundamentaimente al he-
cho de que 1os elementos estructurales responden inelasticamente

disipando la energia transmitida por las fuerzas sismicas.
b) Disefio :

No es practico disefiar un edificio de suerte tai que durante



el sismo mds fuerte esperado responda completamente en el rango i-
neldstico, pues no es econdmico y ademads el caracter del movimien-
to sismico es errdtico. Asimismo, la intensidad, duracion y fre-
cuencia caracteristicas de un "sismo de diseno" son muy difjciles
de establecer, asT como son inciertos algunos de los parametros es
tructurales que influyen en la respuesta sismica. Considerando es-
tas incertidumbres, se debe reconocer que la accibén ineldstica ocu
rrird en un sismo severo y deberd@ ser considerada en el proceso de

andlisis y disefio.

c) Verificaciones:

Es necesario considerar el andlisis de respuesta para movi-
mientos sTsmicos fuertes en el rango inelastico, para poder eva-
luar la seguridad sismica de edificios de concreto armado. Dicha

necesidad surge principalmente en los siguientes casos?

- Cuando un edificio sufre el colapso estructural! o tiene da-
fios severos debido a un sismo destructivo, usualmente es ne
cesario el andlisis para demostrar cOmo y posiblemente por-
qué ha progresado el dafio. En este caso la complicacidon en
el método de andlisis no es problema; se requiere que el a-
nalisis pueda reflejar el conocimiento disponible para po-
der estimar el comportamiento dindmico de la estructura.

- Por otro lado, la seguridad sismica de edificios existertes
algunas veces es cuestionada. También puede ser investigada

la seguridad sismica de edificios proyectados como un3a p3r-



te del disefio estructural. En tales casos se prefiere méto
dos simples de andlisis ya que las simplificaciones impues
tas no disminuyen la caracteristica esencial de la respues

ta dindmica.

1.3 Metopos CorrIENTES DE ANALISIS INELASTICO

Actualmente y desde el punto de vista de disefio practico no
existen métodos precisos para realizar el andlisis inelastico de
estructuras de concreto armado. Usualmente los Codigos de Diseiio
subsanan esta falta usando coeficientes sismicos altos y conside-
rando el concepto de ductilidad (u'). De esta manera se obtienen
las fuerzas de disefio dividiendo la fuerza eldastica obtenida apli
cando el C8digo entre el valor u' (igualdad de desplazamientos) 6

en forma mds conservadora, dividiendo el valor de la fuerza eldas-

tica entre el valor V 2u'- 1 (Igualdad de energfia)-

Sin embargo debe reconocerse que han sido desarrollados 0-
tros métodos de andlisis con fines sobretodo de investigacidn ,
los cuales toman en cuenta el comportamiento ineldstico de la es-
tructura. Uno de los métodos mds conocidos es el propuesto en la
Universidad de Tokyo por Umemura, Aoyama y Takizawa (Cap. II). O-
tro método es el de la estructura equivalente desarroliado en 1la
Universidad de I11inois, por Shibata y Sozen (Cap. III). Asimismo
existen otros mé&todos de andlisis mds simples que utilizan mode-
los cortantes (Cap. IV). Todos estos métodos propuestos requieren

del uso de la computadora. Ademas de los métodos ya mencionados o



tros investigadores han propuesto otros procedimientos de anali-
sis, como el modelo SB de Aoyama, el modelo del cantilever equiva

lente de Ravara y Duarte, modelo de Clough y otros. (*)

Los Nimeros entre paréntesis, indican la referencia consul -

tada.



CAPITULO II

METODO RIGUR OS(E ANALISIS PARA ESTIMAR EL CO MP ORTAMIENT O
INELASTIC ODE ESTRUCT URASDE C. A

2,1 INTRODUCCION

En este capitulo presentamos un método para idealijzar una es-
tructura plana de concreto armado como un sistema-dindmico no 1i-
neal con el propb6sito de simular su comportamiento ineldstico y
con el fin de investigar su proceso de colapso durante sismos seve

ros.

Basicamente la técnica propuesta consiste en dividir 1la es-
tructura en sus miembros constituyentes (vigas, columnas, conexio-
nes y muros de corte) -Ver fig. 2.1-, luego se estima sus caracte-
risticas ineldsticas ya sea mediante un conjunto de ecuaciones em-
piricas o tedricas y entonces se les ensambla aplicando el princi-
pio de compatibilidad de desplazamientos, todo 1o cual debe ser e-
valuado sucesivamente en cada etapa del andlisis. De esta manera
se puede estimar totalmente las caracteristicas no-lineales instan
taneas de la estructura, y luego se puede estudiar el proceso de
colapso de cada miembro bajo un movimiento dado del terreno median
te 1a ayuda de la computadora. En la presente discusidn se pone én

fasis especial en el 1lamado "modelo de viga ineldstica", el cual



juega un papel muy importante para poder obtener el propdsito an-

terior

En este estudio restringiremos las caracteristicas ineldsti-
cas del miembro a condiciones simples de carga (miembros con dis-
tribuci6n antisimétrica de momentos), 1o que no corresponde direc
tamente con el estado de esfuerzos de un portico real, pero si es
bastante aproximado considerando que todavia las técnicas de and-
1isis estructural ineldstico requieren de la soluciéon de muchos

problemas.

;?tﬁ Columna :::iLg:x§:§§£Sg§ES§§ 1
b M =
2 S0 N Muro de Curte s
A o \\quétb\\ g-~
f;;,}ona de panel\ﬁmgfj ::5;2:\" NN ::;
TR - T T “h:ﬁ§ﬁ§h¢\§&§%§§¥§§35 SR RO

Fig. 2-1 : Miembros tipicos de un pértico

2.2 CARACTERISTICAS H1STERETICAS DE Los MIEMBROS ESTRUCTURALES

La descripcidn verdadera del comportamiento ineldstico de es

tructuras de concreto armado es un prohlema bastante complejo,pues



to que los parametros que describen las relaciones entre momentos
extremos y rotaciones extremas para vigas, columnas y flexion de
muros de corte, también relaciones entre momentos distorsionantes
de paneles y angulos -de deformacifn por corte para conexiones vi-
ga-columna, asi como relaciones entre fuerzas de corte y deforma-
ciones por corte para muros de corte incluyendo columnas de falla

tipo cortante, son dificiles de obtener.

Una aproximacidon para solucionar este problema, consiste en
usar directamente las propiedades empfricas de la fuerza de res -
tauracion de los componentes estructurales derivados de una revi-
sion de pruebas de laboratorio (17). Asimismo con la ayuda de al-
gunas formulaciones adicionales se pueden obtener expresiones tel
ricas (4,5) 10 que conduce a un método generalizado de andlisis
de la estructura conociendo las propiedades ineldsticas de cada

miembro estructural componente.

2.2.1 RELACIONES EMPIRICAS CONSIDERADAS

Las ecuaciones empiricas derivadas a partir de pruebas de
laboratorio sintetizan las caracteristicas de las fuerzas de res-
tauracidén de los miembros estructurales deformados antisimétrica-
mente (fig. 2-2a) en la forma de curvas trilineales, 1las cuales
se encuentran definidas por: el momento de agrietamiento (MA), el
momento de fluencia (M?) y la reduccibn de rigidez respectiva (o)
para vigas, columnas (fig. 2-2b), asi como esfuerzosde agrieta -
miento (&), esfuerzos de fluencia (éf) y reduccién de rigidez

por fluencia para paneles de conexidn (fig. 2-3a y fig. 2-3b).



Las formulas

consideradas son las siguientes

lemento Conexiones
Valor Vigas Columnas Viga-Columna
Punto de ol a2 s N )2 2
& : My = (f. + =— -
Agrietamiento e A roAge gPh _H'Tt ¥ u;:'rn
. ¥ _ 1 = i
Punto de Mp=0.0095(1-0.0043p, | M=[0.01dp f /f2 + | Zpp=0.65F}-0.0014
Fluencia fy 2 AR 12 2
(1-0.3p,) félptfyﬁd D.Snn(l-nﬁ}]fcﬂﬂ f.° 75kg/cm
Factor de re-
duccién  de ;= 3.5 p,(d/D)° < 0.48(d/D)° B - Soe__
rigidez ¥¢ .G
Donde :
fr = 2 fé...esfuerzu de agrietamiento del A=BD
2
concreto (kg/cm<) I;lflEBD3
N = Fuerza axial de compresifn
Ae = A(l+2np.)...Area efectiva - (%) a,
de concreto. R e Bd
Z, = Iefymax...ﬂﬁduln resisten- Didi|d'
te de la seccifin. a
t
L T =
1, = [1+(0.15+0.2Mp,]). 10 i . v Py (3)=—53
By
tt = 1.8 fE...esfuerzu de :
tensidén del concreto. g=d'/D
£, = N/(tAL) no=N/BDf.
- t,AL,vh : espesor, ancho y peral-
M = Pchﬁt

te del panel (conexidn viga-colum
na) respectivamente.
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Fig. 2-2a : Viga simple con car- Fig. 2-2b : Curva trilineal
gas antisimétricas. considerada.

Fig. 2-2 : Comprtamiento ineldstico de vigas y columnas

__]'—rl-—* L__. pd

%h
——-l I———— , prt
Sp aﬁﬁ'
G
Ce B
—- —e ¥
E'an.ﬂm ~0.005
&p
Fig. 2-3a : Deformaci6n del Fig. 2-3b : Curva trilineal

panel.

Fig. 2-3 : Comportamiento ineldstico de conexiones
Viga-Columna (paneles).



2.2.2 MODELO DE LA VIGA INELASTICA : DERIYACION DE LA MATRIZ DE R1-

GIDEZ INSTANTANEA

Conociendo las ecuaciones empiricas que dan la relacidn en-
tre el momento extremo y el dngulo de rotacid6n extrema para miem-
bros deformados antisimétricamente, es bastante dificil derivar la
matriz de rigidez instantdnea que gobierne el comportamiento ine-
ldstico del miembro para una distribucidn arbitraria de momentos
Como conveniencia para solucionar este problema, el cual implica
varias (substanciales) dificultades, existen hasta ahora varias
técntcas de analisis y modelado de la viga ineldstica (3,4,5,6). Es

tas son:

- Modelo de dos componentes (Clough)-

- Modelo de l1a viga dividida (Aoyama).

- Modelo de la viga elastica con resortes rotacionales inelas
ticos (F. Giberson).

- Modelo de la distribucitn de flexibilidad parabdlica (H. Ta

kizawa).

Las té&cnicas mencionadas anteriormente han sido usadas por mu
chos investigadores en sus andlisis estruc#ura]es. En nuestro caso
usaremos la técnica del modelo de distribucion de flexibilidad pa-

rab6lica:

Modelo con distribucion de flexibilidad parabdlica

Este modelo de viga ha sido desarrollado por H. Takizawa, es-
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td basado en la hip6tesis de un modelo de distribucidn de las rigi
deces por corte y por flexifn de la seccidn t-ansversal determina-
da. En este modelo se separa la deformacidn incremental de una vi-
ga ineldstica en componentes de deformacifn por corte v por
flexi6n, siguiendo el tratamiento convencional de la teoria elemen

tal de vigas. (Ver fig. 2-4).

Distribucion de flexibilidad flexionante

. |
A -
a Ji % " [a |

Distribucién de flexibilidad cortante
(] 1 ] [ ]
a) My.Mg >0 b) My.Mp < 0

Fig. 2-4: Modelo con distribucidén de flexibilidad parabdlica

Denotamos la distribucidn instantanea de la rigidez flexionan

te de la seccidn transversal como (EX)(e) y la rigidez PCr corte

como (GA/k)(2). En cualquier seccidn (0<EL1).

_Om(e)
A0 (g) = EI(E) et A S - (1)
Ay (g) = 8UE)L - 5(e) Aqle)

GA/K(E)
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donde: e(g)

1/E1(€)
1/GA/k (&)

gle)

La relacion incremental entre momentos extremos MA, Mé y rota

ciones extremas @y, Og es expresada como:

Aop| 1 [1-€ Apl - f-1]. AM)

[AQ& - Ljo [-e 'E{E}[l-e’{]bﬁ[&f"ﬁj Eju[-llg(g)[-l’d]m[&”ﬁ
[ 1 2 1 [a ol _
(-glpe, Il" €(1-€).| I 1 pef—L ae| |
- el) oEL(s) E1(E) o (GA/K) () — /o (GA/R) (¥) A

_ i h
3 .
1 1 .2 Gl 1

_e(1-E)ne | _E° pg J S 1 e | |84
_Jo EI(€) JoEI(e,), I o(GA/k)(E)AE’Jo(GA/k)(E) i ;

Es decir: [i‘ii}: [F][ﬁ:::] = {‘[FF]'P.[FC])[:::;&]

Si la distribucién de e(g) = EI(€) es parabolica, obtenefos :

2 2
e(e) =p+qe+rec=(p-9)+r(e+ ). .. ... (3
qr 2r

donde: ep = P

luego: p = ep
= -2(eA - eg) + f\f(eA - eo)(eB - eo)
= eA 2 eB - 290 =it é\/(EA = eO)(eB = eO) ‘

0
I

-
|

(2)
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Entonces, la matrTz[?F] toma la siguiente forma:

g 1 1, _ 1 1]

o tayt e 1w
[Fe] =

P Qe i B gLl

-T2 * P TF

e o o 7 byl e+ —dewren — o rhflere )

= L) _ A ) e
—-%G(EA + egl — %Beoi %g\({eﬁ-eo }{ea—en] ’ %ﬂeﬂ + .%-EB + %Ue" ¥ —'I%"J{EH'E&J[EB'%)
5 0o aoe o L)

Si asimismo 1a distribucién de J(g) es parabblica, obtenemos:

[Fc]n %- P + %—q + %r , "= %—Lr §p. + QB + ﬁo ;ﬁaﬁ'gn}wﬂ'gn)‘ ,

It n " i

Ya que no hay suficiente 1nformacidﬁ disponible en cuanto a la
distribucibfn de flexibilidad por corte y considerando este efecto
como secundario (1o que se cumple especialmente para vigas y colum-
nas con luces grandes), podemos considerar que la rigidez por corte
varifa en forma proporcional a la rigidez por flexidn. Otra hipbte-
sis podria ser suponer que la rigidez por corte permanece siempre e

ldstica.

Adoptando la primera hipdtesis encontramos: g(g) ~ e(g), es de

cir:
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go = ﬁ_g'eo
12

o e

% = .8 @ (6)

T 7%
2

- g

g B — g_E

B 6 B

= _ 6 Elo

9 - 2
(GA/k ) L

Luego,laecuacién(Z)toma]asiguienteforma:

(7)

' -1 " [ )

As, STRLST AMp _ f11 f12 | | AMy R AM,
]

Bog | [Ka1 Koo AMg f21 a2 | | Amg

\
AMB

f11 = {(%-'r%[-g-g}eA + {%_G.f%-gg)ea + {%‘U*ﬁgiieu:\(ﬁﬁ'en.‘ffre;ﬂf

T12/® 5 ={[” 0+TE9) (earep)+ (- i—g‘*i—ggl[ea?;\ﬂea"-‘o“ea'eaf_}f

fo2 = {(%U-r%—ag}ep (%ﬂr%gg}eﬂ + (%—yi—gg](en;({ereu}(eg-enj'}._-

Por otro lado, las propiedades ineldsticas estimadas directa-
mente de pruebas delaboratorio son M;\N 9,'\ (6f A.=AO;\/AM;\)yM'BN
og (6 fg ;AgéhﬁMé) bajo condicién antisimétrica de carga del miem-
bro. Por esto es preferibie que los pardmetros ey y egp sean trans-
formados en aquellos parametros fp vy fp. Esta transformacion es fa
cil si permitimos que el modelo tenga una flexién antisimétrica

(Es decir AMj = AMg, cuando ey = eg).
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| '
Entonces,en elcasodeque: AMp =AMp

"

En el rango eldstico

—i

= 1 2 '
{;'ﬁ + %g}eﬁ + [-l—g +§§]E0}L = fﬂ

ﬁﬂﬁ 1 \
jfﬁ; = (g * 33)e,L = fy

1 12(3+10§) ¢ | ... . (8)
Entonces: e, =1 — i o

A 9+10§ (9+10§) (1+23)

21 12(3+109) f
e -y —
B T ~ =y 9

9+IOg (9+10g)(1+2g)

_

eo = [r{ }

Substituyendo (8) en (7) obtenemos finalmente:
-1

My '

AMal | f11 1| |ea

|
Amg) | 21 f22 ) [Bop

fll = (9u.+0.5)fA + (-'woz_+0.5)f8 +(-¢0.5w-8oc+ﬂ)f0+(_3m -0 5)f-lm
Flp = Fpy = (-6s¢#0.5)(fefg) + (-0.5+120 ) f + (-0.5+7cx ) py
fy0 = (,-o=+0.5)fA + (9°‘+0'5)f8 +(-0.5-8c +/J)f0+(-30<.—0 5”/\!&
] i
donde: fag = £\ (fa-fo) (fp-fo) : (#) Mp.Mg 20
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¢ = {2t 25)C (flexibilidad eldstica)
9 6 EI
0
we_ LS .15 g _ SEL
(9+10§) 142§ (G.A/k)L?

fp.fg: representan las flexibilidades en ambos ex
tremos en caso de deformacion antisimétri-

ca

caso que la deformacién por corte no sea considerada (g=o)

1

_ 1
f11 = 2fp + 3F8 - 3T - fas

i :)
[
N

!

1 2 -
= - 5(fp * fg) + 3fag = F21 ..ot (10)

1 1
= 3fa + 2fg - 3f0 - Tas

-
™
[a~]

I

E1 modelo de viga ineldstica presentada, al igual que otros mo
delos conocidos tienen diferentes limitaciones en cuanto a su formu
laci6n misma, pero es de gran aplicacidon practica para generalizar

un método de andlisis inelastico de estructuras.

2.3 INFLUENCIA DE LAs CARGAS VERTICALES

Las discusiones anteriores sobre el modelo de viga ineldstica
han sido desarrolladas considerando una distribucion lineal de! mo-
mento de flexidén a 1o largo del eje del miembro. Este no es el caso

. de vigas cuando los momentos iniciales de flexién debido a carga
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muerta y carga viva son demasiado grandes para depreciar susz eter -
tos comparados con el momento de flexidon debido a wuna e»iis.
sPamica. En otras palabras, el modelo de viga inelastica t'=re g.e
ser modificada cuando se considera la influencia de cargas hor-zor
tales y verticales (Ver fig. 2-5 ). E1 siguiente es un intento pa
ra tomar en cuenta la influencia de los esfuerzos cons:i:derados, ba

jo la hip6tesis de que el momento de flexion total puede ser reem-

plazado por 1a linea cortada de la fig. 2-5.

De la configuracidon mostrada en la fig. 2-6a, el requer mien-

to de continuidad de rotacion en el centro de luz conduce a:

hopl| As Asg 1,-1/2
bdop | (=] Asf (%] Asg) B o, 1 el -1/2,1

Por otro lado, la relacidn incremental entre 10$ momentas de

flexion dados en la fig.2-6b son:

K AMA Mm_ Anp
g [E]{ } o B L,

Entonces, representando las relaciones de flexibiiidad de 'a

izqutierda y derecha de la viga por:

ASp AMa Asp i Awmpg
{ﬁsL} [Fu) § ass [~ 0% Taw

respectivamente, la relacid6n siguiente es obtenida para la v19a
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(] e S L e |

/

Esta matriz de flexibilidad [Fq serda evaluada en cada etapa
del andlisis ineldstico, calculando [F ] y [Fp] usando 1as relacio
nes: fp = Aop/AMy, fg = Aeg/AMg y £, = Boy/AMy

Notar las siguientes relaciones: AMM {dH},‘- ﬁﬂa)fz y M = -My

Momentos iniciales por carga

viva y muerta

.
Momentos de flexidn por sismo

. M? Momentos de flexidén incremental
MA 2 B

Fig. 2-6. Deformacidon y esfuerzos
Momentos de fiexidn reales
incrementales de vigas
Fig. 2-5: Momentos de fiexion ins-

tantdnea de vigas

Como una manera general de evaluar las caracteristicas de 13
fuerza de restauracion de los miembros de la estructura presenta-

mos el diagrama de .flujo mostrado en la fig. 2-7
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2.4 ProceDpIMIENTO DE ANALISIS

En el procedimiento de andlisis propuesto, el cual ha sido de
sarrollado en la Universidad de Tokyo (2), la estructura dada es
primeramente dividida en vigas, columnas, conexiones viga-columna,
y después de estimar las caracteristicas ineldsticas de cada miem-
bro en forma independiente (empleando Tos conocimientos presenta-
dos anterjormente), estos miembros son ensamblados aplicando el
principio de compatibilidad de desplazamiento. Luego se puede estu
diar el mecanismo de colapso de toda la estructura para un movi-

miento sTsmico determinado.
Este proceso se puede realizar de la siguiente manera:

1) Estimacifn de la rigidez ineldstica instantdnea de cada
miembro (vigas, columnas, etc.).

2) Estimacidén de la rigidez estructural

i

Matriz de rigidez de vigas

Matriz de rigidez de columnas

Matriz de rigidez de piso

Matriz de rigidez de toda la estructura

3) Integraci6n numérica de la ecuacién gobernante

2.4,1 RIGIDEZ INELASTICA DEL MIEMBRO

Se determina aplicando el modelo de viga ineldstica propuesto

anteriormente.
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2.4,2 ESTIMACION DE LA RIGIDEZ ESTRUCTURAL

Conocida la rigidez instantdnea de cada miembro, calculamos

seguidamente la matriz de rigidez de todo el pbrtico, considerando

las zonas rigidas en ambos extremos de cada miembro.

Para una porci6n de un pdrtico plano deformado, tal como se

indica en la figura tendremos 1o siguijente:
¢ j+1 Posicion inicial

0, ) lo8) 1 Iv(i,jﬂ)

h(3)

i+l '
-———trt 5 —-———- 5" -5 —-- - -
o(i+1,5)1 e jV(1+1’j+1)
TG+ alie) ¥
'_"J:'___ L) T 90+1,541)

Fig. 2-8 : Porci6on de portico deformado

donde: s .
= nivel de piso
jJj = 1inea de columna
U = desplazamiento horizontal; como consideramos que las

vigas no se deforman en la direccién axial, "u" es 1
gual para todas las columnas en cada nivel.

v = desplazamiento vertical

@ = rotaciodn

Fx = Fuerza externa modal en la direccidn horizontal (x)
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Fy = Fuerza externa modal en la direccidn vertical (y)
M = Momento en cada nudo.
a.- Matriz de Rigidez de vigas

- Para un elemento viga AB (cualquiera) del pdrtico tendremos:

Luz del miembro

zona rigida extremo A

e
§
) \
>_
ZJé\
w-
G
M ~—
=
o
2
— [
[t} n

-
teg
=]
2
2
—~
oy
H
>V
7
=
4
(ov)
4
<
¥
(o)
3
|

= zona rigida extremo B

Fig. 2-9 : Fuerzas y desplazamientos de una viga.

- Por condicién de compatibilidad de desplazamientos:

L (1-hg=Ap)L Mgl
Mg AR Ly

Por geometria:

n

Oa(1- Ng)L = 0, (1-Ag-Ag)L - (va-vg) - O Agl

1]

0B (1- Xy)L aéfl-kn-hB}L + (vg=vp) - 9y Nt
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Lvegu. A
- ) i
QA - 1 vﬁ,+ !_]__.....Z.\l)_ an E — ‘H"B" "'—'L-'E'B
\1~}‘Am)\'B)L (]-)‘A—%B‘) {1_""}1-?”3}" (i-Aﬂ-‘}"B]
A SRS B vat Ah a, - . vpt (1=28) 8

fis B
G [l')AFhBJL EL‘J'ILA')BJ' A {.l'}iﬂ'hﬂ} L {l"hﬁl-)ﬂ!

Ordenando matriciralmente:

7 y [

62 L 1= 5= PN v
i 1 L N L B A
er | (1-n-M.) o4
B A B 1 o Y v,
T L A o
SR = » = O

. 1 n i
Por geomet:a A : ' _ B
Ma* Mg 1-M Mg Mat Mg 1-2Ap7Ap
Ma- Mo NA Ma - Mp 4 J.‘ﬂ(MB- Mg) b
= “ Mg

. Mo, &E M,- M,
B B hﬂ{ A g)

1-2g)Mpt "B
My = Mj + e Hﬂnu( 2B )MA te )

1-hp = AB : 1 ~Ap "B
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[1+LA}ME+ J\BMA

. ag(My + Mp)
B

Mg = Mg + —_— M, = (d)
l-)\n -AB l-kn '}‘B
Asimismo:
] i 1 ;

F = (MatMg)/L = (M, + Mp) (e)
yi ™ \Mptig A I gt

1 i 1 .
F o= = (My*Mp)/L = = (M, + Mp) (i)
yB ! bt A B “"\A"‘B}'—

Ordenando matricialmente (c,d,e,f) encontramos:

= - = -

F 1 1
YA L L |
1Y O 1 1-ng  Np || Ma
Fys (1-M-Xg) | o0 - || Mg
| s ] L Mg 1A
T
«~—— B >

Finalmente la matriz de rigidez (instantanea) del elemento viga

es:
‘ AMA ; [ ]T Ky K92 [ AQA
= | B IB] A
F v v v
B Fyp Ka1 K22 B
AMB QQB
! / s e B EUER
/L 1-Ag -1l/L AB
Donde: [B ]=-———i————
v 1-M-Ng | 1/L Ay -1/L 1-Ap
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K K

[K]= 11 "1z | __. matriz de rigidez inelasti-
K21 %22
ca (instantanea) que fue de

terminada anteriormente.

b.- Matriz de Rigidez de columnas

- Para un elemento columna AB (cualquiera) del pértico, ten-

dremos:
A
(1-Ay -pg)h |
Hé hBh

-

F o Y
xB “¥)
Mg
Fup
Fig. 2-10 : Fuerzas y desplazamientos de la columna

- Por condicion de compatibilidad de desplazamientos:

En forma similar al casa anterior encontramos:

g1 [ o - o o wo | (G )
1 1 v Jd = deforma-
8y l=-7 O01xgp O Mgl 1 |°A e
4 A § h TI‘XA'XB) gA Cjon
9;3 L on, L oo Ug axial co
h A h A
= = ’ Vg Tumna
B
- B — B J X': {I'A‘q'hal
i :
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- Asimismo, del equilibrio de fuerzas:

=

FXA 0 -1/h -1/h v
M = 0 1-N\ A
o ’ Aoy Mg
Fooo | 0o 1/h  1/h |
xB
1§
FyB 1N 0 0
-\
T
¢ B -
< N: Fuerza
axial
columna

Luego, 1a matriz de rigidez del elemento columna es:

BF ) ' AU
. A
aM, |- Emc] 0 Ky, Kpp EBC] 40,
AFip L S b g
A FyB ﬁ&vB
N | ks
’ | I
0 -1 0 0 ¥ 0
donde:  [B]-,——t—— | -1/h 01X 1/h 0 A
E (1-xA-AB)
“1/h 0 Ap 1/h 0 1-Ap

K K KZi’ K22: elementos de la matriz de rigidez ine-

lastica

rigidez axial tratada como elastica.
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c.- Rigidez de Piso

Empleamos el método de tri-diagonalizacidn, desarrolladoc ini

cialmente por Clough. Con el fin que : 1 2 3

se entiendamejor el método, propone-

mos el siguiente ejemplo

e

i+l =

( n+l ) PAMSS v/ asav//anny 2t

- Inicialmente, la matriz de rigidez de piso i es:

[ K )
cl
mcz
[31] B K3 (a) - - [Bi] es una matriz cuya
K diagonal es un a-
vl rreglo de las ma-
muz | trices de rigidez

[K) de vigas, coium
nas, para el piso !

- Entonces, encontramos la matriz de compatibilidad de desplaza-

mientos, mediante un analisis simple:
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1
J
L]

T(i) 1 f
v(i,1) 1 g
0(i,1) 1 :1
T(i+1) I
v(i+l,1) : 1
9(i+1,1) NE e B . :
(i) 1 I i v 1)
v(i,2) : 1 ] vi(hinalP)
9(1,2) : 1 ! 9(131)
G(i+1) o ;1 v(i,2)
v(i+l,2) Z 1 1] ! 0(i,2)
0(i+1,2) - ! 1 v(i,3)
u(i) 3 1 | _} gg:;?;
35133 t 1 1! ; v(i+l,1)
U(i+1) | ! 0(i+1,1)
SHedl I T S L febidis

i : | i+1,
3§:+1)3) N e ] lr_____ | v(i+1,3)
9(1,1) _' 1__ i ' | i 9(1+1,3)
V('i,Z) : 1 ) | 1 N B
0(i,2) , 1 :
v(i,2) 1 | i i
0(i,2) 1 [
v(i,3) 1 ;
0(i,3) I Pl =

4 == Bl === = (b)

- En forma simb6lica esta ecuacidén puede ser reescrita como:
N (c)
) t ) b i ooooooooooooooooo C
[(a] =[5 1 A7) b

i

donde: [Ai] = deformaciones de todos los miembros en el piso 1

o ol
AL, Ai -

matriz Ai particionada.
j
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r. s r; ¢ desplzamiento arriba y abajo del piso

- La matriz de rigidez de piso es entonces dada en la forma parti-

cionada, mediante la siguiente operacifn.

- .
K? C‘i T
.7 b |- [Ai] [Bi] [ Ai] ............. (d)
[ i
3 Cif t ! .b]" t ! .b
—[A :A.] [B.][A .'A]
T b I i JiE e
C K%
I T
donde: B, : matriz definida por la ecuacidn (a)
A, : matriz definida por la ecuacion (b)
C1 : matriz de acoplamiento al nivel i
K. : matriz de rigidez al nivel i

E1l simbolo T representa matriz transpuesta

- Cuando la rigidez del piso es expresada en esta forma, puede ser
usada para determinar las fuerzas arriba y abajo del piso, en -

términos de los correspondientes desplazamientos

r~ . ‘r 1r =
t t £ 1

Ri Ki C1 r;

R c.T kP PP

1 1 1 1
- J - - L _J
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Para el ejemplo propuesto se tendra lo siguiente:

- Supongamos que las matrices de rigidez de

gas y columnas) sean las siguientes (para

rK] K, Kq K
[x]- K3 Kg Kg
Ke Kg
S0
Ky Ky Ky K
(k=] %5 % K
Kg
K1

ikl
1z
13

X XN RN

14
15

K11

K12
Ry3
Kia

Kis

16
17
18
19
20
21

|

donde:

- En forma directa se puede obtener

- =

J
vkn

cada miembro (vi-
cada piso i)
n = posicidon del
ki elemento en
la matriz
j = linea de co-
lumnas
c = relativo a la
columna
n = posicidon del ele
mento en la ma-
1937 ) 74
J = entre linea co-
lumna j y j+l
v = relativo a la v)

ga

-

e — - ——

- Asimismo, empleando la notacién indicada, ésta matriz toma

la siguiente forma
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| d.- Matriz de Rigidez de toda la estructura

- La rigidez total de la estructura puede obtenerse por sim-

ple superposicidon de las rigideces de piso.

La rigidez total de la estructura en cualquier nivel "i" en -

general, es debido a 1o siguiente:

r E 1 T 1
ARy | ks €5 ary
» 0
ﬂRz C1 K2 CZ &rz
T .
ARy | = C, K3 € i .
! Cn-2 Kn-1 Cn-i .
' 0 : - |
AR"J n-] Kl"l L":r-n
donde: -
F(i) ] [ 5(i)
Fy(1sl) V(1,1)
er = M (i,1) [rd = ?(iJ)
F,(1.3) v(i,3)
[ M (1,3)] 9(i,3)

- En forma abreviada

[Ar] - [] [br]
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2.4.3 INTEGRACION NUMERICA DE LA ECUACION GOBERNANTE

Usando la matriz de rigidez instantanea de la estructura en
cada etapa del cdlculo segin la técnica propuesta, basada en ei
nivel de esfuerzos de todos los miembros constituyentes en cada
instante, la ecuacif6n dinamica gobernante para el paso (r+l) es

la siguiente:

] [&‘]K ”[t [A" kK T [K]::ﬂ[m]:iﬂ +[FIx =-["D3et ¥y,

donde:
[Ml : matriz de masa concentrada de la estructura (sélo se
considera inercias para fuerzas laterales).
[ﬁ]K : matriz de amortiguamiento instantaneo entre los pa-
sos (K) y (K+1)

K+1
[K] : matriz de rigidez instantdnea entre Tos pasos (K) y

(K+1)
[F] : Fuerza de restauracion en el paso K.
[e] : vector unitario

VK+1 : aceleracidn en la base, en el paso (K+1)

[r] : vector definido anteriormente

Esta ecuacidn serd resuelta usando el método de 1integracidn
numérica "step by step" considerando una variacidn de la acelera-
cién. Existen varias variantes de este método (1 ,11,12). Noso-

tros emplearemos la variante de Wilson que utiliza un tipo de a-
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mortiguacién tipo Rayleigh (9)

K+1 K+1
K

[¢], = o[M]+ R[K]

donde:o y ‘X son constan-
tes que satisfa-
cen la condicidn
de ortogonalidad
de modos.

Luego procedemos en la siguiente forma: (8)
a) Conversidon en seudo matriz de rigidez
b) Evaluacion del seudo vector fuerza incremental externo
c) Calculo del seudo vector de desplazamiento incremental
d) Conversidn en un vector de desplazamiento incremental real
e) Evaluacién de los valores de respuesta incrementales y to-

tales en el piso (K+1)
Numéricamente, estos pasos son los siguientes:

K+1

K+1 Ktlp SETLE -
SR )15 G S 5 MRS 5 W (Y5 PR 0 PR 0 1 B

K+1 K+1
ALGORITMO PROPUESTO:  [€], = ex[M]+ X[K],
PASOS: 1
L K+1 K+
a) K = |K + a ;| M
[]K []K 1[m]
B=1/4
a; = (i_t +m}}{2ﬂgt + X) At = intervalo
de tiempo

o) [l - - [1)[eFeer - [+ [M] (o[ o[



[F]K+1

(7] ka1

=[]+ [A"J:
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e} 0.5 _
az-m (ce-Xal)/( 1)
0.5 0.25
a3 = 7— -1+ (= -Xal}{T— 1)At
v Ktl}-1_ ~ _K+1
= {[K]K]} [&PJK
P 5 |

= a,[Ar]  + ag[F]ly + ag [F]y

a, = 2BAt/(2pAt + R)
ag = R.(0.5/8 - 1)a4

ag = X(0.25/8 - 1) At.a,

+1

K+1 . -
ay. [Ar]K + ag [r]K+ ag [r]K

a, = 0.5/(BAt)
ag = 1 - 0.5/8
ag = (1 - 0.25/8 )At

K+1 , .
a0lr)y  +agy [r)g *ag- [Tk

d10 1/@(At)2}_
a;; " - l/ipAt}

(s [ Belg



CAPITULO III

METODO SIMPLE DE ANALISIS

3,1 INTRODUCCION

A continuacibn presentamos un procedimiento para determinar
Yas fuerzas de disefio de estructuras de concreto armado, corres-
pondientes a un movimiento sismico de caracteristicas conocidas
Este método, denominado "Método de la Estructura Equivalente®, re
conoce la disipacién de energia en el rango no-lineal de respues-
ta y utiliza modelos lineales (para el andlisis y diseiio) y esper
tros de respuesta (para representar al sismo dado). E1 método tie
ne por objeto establecer las resistencias minimas que deben tener
los miembros estructurales para que los desplazamientos de res-

puesta tolerable no sean excedidos.

La caracteristica principal del método de la estructura equ:
valente es que nos proporciona una forma simple para tomar en
cuenta la respuesta ineldastica de estructuras de concreto armado
de varios grados de libertad. Las ventajas especificas son las i

guientes:

.1) Uso de modelos de respuesta lineal para el andlisis dind-

mico.
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2) Cambio en los 1imites establecidos de respuesta tolerable
en diferentes elementos de la estructura.

3) Consideracidn deliberada de los desplazamientos en el pro
ceso de disefio (especificamente se intenta controlar 1los
desplazamientos de entre pisos, 1o cual es un parametro
para mantener los dafios estructurales y no estructurales
a un nivel econdmico minimo (1)).

4) Presentacifn del concepto de coeficiente de dafio (similar
al concepto de ductilidad), con 1o que se intenta preve-

n‘r el colapso (1).

3.2 HipoTeEsis BAsicAs,

Ha sido demostrado por Newmark (16) que hay tres regias a-
proximadas para correlacionar la respuesta eldstica de sistemas
lineales (con periodos conocidos) y la respuesta ineldstica de
sistemas que han sobrepasado su limite de fluencia durante movi-

mientos sTsmicos severos:

1) E1 desplazamiento es conservado (constante) para sistemas
con per7odos relativamente altos.
~2) La energia es conservada (constante) para sistemas con pe
riodos pequefos.
3) La fuerza es conservada (constante) para sistemas con pe-

rTodos muy pequeiios.

Las tendencias anteriores para una respuesta maxima no="1-~

neal durante sismos puede ser interpretada en términos de los mo-
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delos lineales equivalentes que cumplen ciertas condiciones, 1o

que estd asociado con el espectro del sismo considerado.

3.2.1 FUNDAMENTO DEL METODO PROPUESTO

De 1o expuesto anteriormente podemos decir, que el método
de las estructuras equivalente se basa fundamentalmente en la hi-
p6tesis de que la maxima respuesta ineldstica de sistemas que han
sobrepasado su limite de fluencia, puede ser determinada satisfac
toriamente usando modelos lineales equivalentes con rigidez redu-
cida y amortiguamiento incrementados, determinados como una fun-
cibn de los desplazamientos mdximos alcanzados 6 relaciones de da

fio consideradas (14,15).

Podemos agregar a esto, que anteriormente ya se han propues-
to otras aproximaciones para la representacidn lineal de una res-
puesta no-lineal, 1o cual ha sido investigado en detalle por mu-

chos investigadores.

3.2.2 CARACTERISTICAS DE LAS ESTRUCTURAS

2

En el presente estudio, se aplicard el método de la estiruc-

tura equivalente a estructuras que satisfacen lo siguiente:

1) E1 sistema puede ser analizado en un plano vertical.

2) No hay cambios abruptos en la geometria 6 en la masa en
todo 1o alto de la estructura.

3) Las columnas, vigas y muros (representados como columnas)

pueden ser disefiados con diferentes limites de respuesta
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ineldstica, pero los limites deben ser los mismos para to
das las vigas y columnas en un piso dado.

4) Todos los elementos estructurales y las conexiones viga-
columna deben estar reforzadas convenientemente para evi-
tar una disminucidn significativa de su resistencia como
resultado de cargas repetidas reversas o de desplazamien-
tos tneldsticos anticipados.

5) Los miembros no estructurales no interfieren con la res-

puesta estructural.

Estas hip8tesis estdn basadas en estudios que se han realiza
do con estructuras a las cuales se les ha aplicado este método pa

ra ver su comportamiento y limitaciones.

3.2.3 ESPECTROS DE RESPUESTA CONSIDERADOS

E1 método requiere de un conjunto de espectros de respuesta
suavizados que representen la intensidad y caracteristicas de po-
sibles sismos que se puedan presentar en el lugar donde se encuen

tra el edificio a analizar.

Con el objeto de aplicar el método propuesto, se ha seleccic
nado el espectro de respuesta suavizado (14) mostrado en la fig.
3-1a, para un amortiguamiento de 2% y 10%, el cual refleja los es
pectros de respuesta de seis registros de acelerogramas conocidos
(dos componentes de los sismos E1 Centro 1940, Taft 1952 y Mana-
gua 1972) cuyas madximas aceleraciones fueron todas normalizadas a

los mismos valores.
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E1 efecto del amortiguamiento en la respuesta espectral es
bastante importante en el andlisis de respuesta lineal equivalen-
te. Aunque toma valores muy dispersos en la respuesta real, se h3j
asumido que la aceleracibn de respuesta de disefio para cualquier
factor de amortiguamiento’b, puede ser relacionado con la respues

ta para b=2% usando la ecuacién 1. (Ver fig. 3-Ib).

Aceleracifn respuesta para b % _ 8 (1)

e ——
R

Aceleracibn respuesta para b=2% 6+100 b

—

Al escoger el espectro de respuesta se ha puesto mayor conrsi
derac18n al comparar 1os valores calculados para b=0.10 que para
b=0.02, ya que los valores de los coeficientes de amortiguamiento
son del orden de 0.1 mds que de 0.01 para aplicaciones tipicas
del método de la estructura equivalente. Tambi&n se ha heche un
esfuerzo para seleccionar las curvas de disefio y para expresarias

de una manera simple.

3.2.4 APLICACION AL DISENO

Al analizar la resﬁhesta de la estructura equivalente, S i
su resistencia es dada de antemano, se puede encontrar la rela-
ci6n de dafio final en forma iterativa de manera que la relacion
de daflo asumida iguale la relacidn de dafio calculada a partivr de’
desplazamiento mdximo estimado y de la relacidon fuerza-desplzaza-
1.

miento especificada. Por otro lado, si se asume inicialmente '3
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relacién de dafo, el desplazamiento m&ximo estimado Junto con 1la
relacién de dafo determina la resistencia aproximada que ¢ re-
quiere para producir la relacién de dafio asumida. Esto provee un
procedimiento para la determinaci6én de las fuerzas de disefio pa-

ra relaciones de dafo permisibles.

Lilrﬁhﬁ“nwn :

2i5 Nili Amix ciev...T <0.15 seg.

3.0 | «={3.75 Angy ----0-15 seg<T<0.4 seg.

Am& x
1.50 —— .......T > 0.40 seg.
20 f ¢ T
Amix = MEx. aceler. del suelo

SA = Aceleracibfn egspectral

) 1 i Tiseg)
1.0 2.0 3.0

Fig. 3 -1a : Espectro‘de disefio para b = 2%
10 RSA(b%/35(22)

8
6 + 100 b

§ L n oy i Y b
002 005 O 02 0.3

Fig. 3-1b : Efecto del amortiguamiento en la respues-
ta espectral.

Fig. 3 1 : Espectro de respuesta suavizado de disefio
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3.3 DescripcioN DeL MeTopo

Las caracteristicas principales del método de la estructira

equivalente son:

a) Definicidn de un pbrtico equivalente con sus propiedades
de rigidez diferiendo del p6rtico real (original).

b) Cd1culo de las fuerzas de disefio a partir de un andlisis
espectral modal (6 de un andlisis tiempo-historia lineal

para un sismo dado).

Estas operaciones pueden ser divididas en los siguientes pa:

SOs:

1) Basados en los 1imites tolerables de respuesta ineldstica,
determinar las rigideces de 105 miembros del portico equi
valente.

2) Calcular las frecuencias modales y factores de amortigua-
miento para la estructura equivalente.

3) Determinar las fuerzas de disefio.

También se ha asumido que las dimensiones preliminares de
los mtembros de la estructura son conocidos de antemano a partir

de un andlisis de cargas verticales.

3.3.1 ESTRUCTURA EQUIVALENTE

Las rigideces flexionantes de los elementos de la estructu-

ra equivalente estdn relacionados con aquellas rigideces de los e
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lTementos de 1a estructura real (original) mediante la ecuacidn 2.

| (E1)gq = (EI)ai/ui )

i

donde: (EI)g; = rigidez flexjonante del elemento i, de la estruc-

tura equivalente.

(EI)laq = rigidez flexionante del elemento i. de la estruc-
tura agrietada.
ui = “relacidn de dafio" tolerable del elemento i que

ha sido seleccionado para el analisis.

La interpretacién fisica de la relacién de dafio para la con-
dicibn particular de una viga de concerto armado sujeta a momen-
tos antisimétricos, es ilustrada en la fig. 3-2. La curva llena en
la fig. 3-2c¢ representa 1a relacion entre el momento aplicade, M,
y la rotacion extrema, 8, causada por deformacidn por flexidn ep
Ta viga. Se observa que la relacion de dafio, u, es ccmparable al

término ductilidad.

Los valores de u para los elementos estructurales dependen
de la naturaleza, costo y funcion del edificio asi como de! t'po
y detalle de los elementos. En este estudio no pretendemos dar
los valores de u; y para proseguir con el método propuesto, asum!
remos que las relaciones de dano son 1 para columnas y 6 pava vi-

gas. Con esto se presenta que la energia sea disipada primevamen-

D

te por las vigas, lo que es mds fdcil de obtener mediante lo: d

talles sismicos adecuados.
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7 E}'ﬂr F < equivalente)
- 6_Elh6
Bl U L
. o
6

: InterpretaciéhAde la relaci6n de dafio
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3.3.2 FRECUENCIAS., FORMAS MODALES Y FACTORES DE AMORTIGUAMIENTO.

Los periodos, frecuencias, formas modales y factores de 3-
mortiguamiento para la estructura equivalente son obtenidos a par

tir de un andlisis de respuesta lineal.

Ha sido ﬁostrado (13) que el amortiguamiento para un sistema
lineal equivalente puede obtenerse aplicando la ecuacién 3, la

cual representa un rango md&s que un valor preciso.

by = 0.2(1-1/yW) + 0.02 -~ e (3)

donde: bS: factor de amdrtiguamiento equivalente

u: relacién de dafio

La ecuacidn 3 estd basada en el anglisis del factor de amor-
tiguamiento substituto definido por la ec. 4, en la que se supone
que la energfa sismica es enteramente disipéda por un amcrliigua-
dor viscoso imaginario asociado con la velocidad horizontal! de 1a

masa soportada por el portico.

Se tiene:

_jm?}:dx = _jmy%dt = _j my)zdt _______ (a)
o]

Energia sism-ca

jcidx =Jc£2 dt :mj% 2t - m.2bg n.-.-f:'f.zdt {(b)

Energ?a disipada

N
=
%
o
Xe
N
o
—+
1]

=!
n

e

<1

o

e
it

=
= - ."' _'2 )
(1 2) b = -Joyxdt/?_'wij apll St S (A
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51 los miembros individuales de una estructura son disefiados
con diferentes valores de u, los valores individuales de bS tienen
que ser combinados para obtener un valor suvizado (reducido) de b
para ser usado en el andlisis modal. En el método de la estructura
equivalente esto es hecho asumiendo que cada elemento contribuye
al factor de amortiguamiento modal en proporcidn a su energia de

deformacién flexionante relativa, asociada con la forma modal.

P
= 2
by = 15P; bs i : (5)
= &5 2 2 i)
Py = == (Mpy+Mpy-My M) (6)
6(EI)
S i
donde : bm = factor de amortiguamiento reducido para el modo m
L = longitud del elemento i de la estructura
(EI)S_i = rigidez del elemento i de la estructura equivalente

MAi’HBi = momentos en 1os extremos del elemento i de 1a es -

tructura equivalente para el modo m (Se obtiene rea-

1izando un andlisis modal lineal con SA 1.0 g.)

3.3,3 FUERZAS DE DISENO Y DESPLAZAMIENTOS

Las fuerzas de disefio de 1os miembros individuaies estan ba-

sados en la siquiente formula

Fi = —%—(Firss + Fiabs) (7)
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donde: F : fuerza de diseffo del elemento i
Firss: raiz media cuadrdatica de los valores conocidos pa
ra cada modo

Fiabs: suma de los valores absolutos de los valores cono

cidos para cada modo

Los valores de los momentos reales en los extremos de 'os
miembros se obtienen a partir de los valores conocidos calculades
para Sy = 1.g, amplificados por la respectiva aceleraci6n espec-

tral con el valor de b adecuado.

Ademds para reducir el riesgo de la excesiva accidn ineldsti
ca de las columnas, l1os momentos de disefio para estos elementns

son amplijficados por un factor de 1.2.

Asimismo, los desplazamientos se obtienen realizando un ani-
1isis modal lineal y siguiendo el mismo <criterio anterior para

considerar el efecto de cada modo. Debe recordarse que

s o S .
xL = Fpmy ol ;‘% —— (8]
i

3.4 EuempLo DE APLICACION

Para {lustrar el método propuesto, analizaremos un prtico
de tres pisos y una crujia, cuyas caracteristicas estdn 1ndicadas

en la figura 3-3a.
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Adem&s consideraremos:

E = 210 Tn/cm (M8dulo de Elasticidad concreto)

Améx = 0.3g (Mdxima aceleracidn en la base)

a) Determinacién de la estructura equivalente:

Estructura originai:

T %7(60)(60)3 1:080,000 cm?

]

3 . 1:582.030 cm?

S

Estructura agrietada:

i

Ic = 17080,000/2 = 540,000 cm*  Se asume Ic(agriet.)/Ic(orig) = 1/2

527,343 e’ Se asume Iv(agri.)/Iv(orig.)

1°582,030/3

i

173

Iv

Estructura equivaiente:

540,000 cm*  (Se asume u gy ¢ 1)

it
i

e 540,000/1

1]

527,343/6

it

1y 87,890 cm®  (Se asume yyig - 6)

Por tanto, los valores de momentos de inercia de la estructu

ra equivalente son:

540,000 cm?

i

Ic

1

Ly 87,890 cm?

Asimismo, aplicando la ecuacidén 3 determinamos:
0.2 [1 - 1/4T) + 0.02 = 0.02
0.2[1-1//6)+ 0.02 = 0.14

i}
n

bge

It
]

bgy
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b) Determinacién de perfodos y formas de modo:

Los periodos y formas de modo correspondientes son calculados
para la estructura equivalente efectuando un andlisis dindmico 1i
neal.

- Cdlculo de la matriz de rigidez

Trabajaremos con una matriz de rigidez reducida (en la que
se ha considerado la influencia de los giros en los nudos). Esta
matriz se obtiene aplicando formulas del andlisis estructural y
para el sistema de coordenadas indicado en la fig. 3-3c su valor

es el siguiente:

[KJQxB ST e o Bk il L i matriz de rigidez completa

—
(%]
el
()]
v
s
e |
N
N
[ ————)
o
v
o)

Luego:

[K*]3x3 = [kll]‘[Klz][Kzz]i}[KZI]" matriz de rigidez reducida

Después de efectuar 1os calculos indicados, obtenemos e! va-

lor de [Kﬂ con el que efectuaremos los andlisis correspondientes:

119.316 -68.873 17 .672

[kK] = [€*] = | _68.873 71.933 -28.350 en Tn/cm

17.672 -28.350 14.864 |

b
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- Calculo de la matriz de masa

0.0326 Tn/cm /se92

Wptso = 327 — m = W/g = 32/980 =
i n i 1
m 0.0326 0 0
M= n |- 0 0,032 0
m 0 | o
_ = 0 0.0326

en Tn/cm/seg2

- Célculo de perfodos, formas de modo y F.P.My

Efectuando un and&l1sis matricial y aplicando la ecuacifn de

frecuencia ,[K]-WZ[M][ -

0, encontramos los siguientes resultados:

Modo | w(rad/seg)

T(seg)

Nivel

Form

a modo

F.P.M;

1 6.886

'0.912

.000

Sl

1,287

2 30.632

0.205

. /66

.000

N923

0.474

3 73.051

0.086

. 242

NS,

Hh).wHNwHNw

= O O] Of | O] O] Of i—

. 000

0.315

Nota: si trabajamos con el modelo cortante, el valor de [K] es el

0

SHIgLTElniter
[ 151.465 -75.733
[K] = [Ky1] = | -75.733 151.465
0 -75.733

-75.733

15.733

4

en Ton/cm
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c) Determinacién de los factores de amortiguamiento suayizados

(reducidos) b

Inicialmente debemos hacer un andlisis modal para calcular
los cortantes en la base, las fuerzas sismicas por piso y fina'-
mente los momentos modales (relativos, considerando Sp = 1g). Se-
guidamente aplicamos la ecuacidn 5 para determinar los correspon-

dientes valores de by.

- Cdlculo de respuesta para una aceleracidn espectral de Ig

Aplicaremos las siguientes f6rmulas:

v; = FPMijx(Z mq ﬂl_} SA S cortante en la base
gl m
Fﬁ - Fiwmé——ﬁ—* ------------- Fuerza sismica de piso
iﬂﬁ_ M,

Luego, para cada modo tendremos l1os siguientes valores:

= (1.287)(0.0582) (980 cm/seg2) = 73.50"

Modo 1 Vg
1
/] mK {
Fe = 73.50 — . 41.20]
Z_@u.m«. =
3 1.000 0.0326 41.20 7595T
2 0.591 0.0193 24.35 JL
Py,
1 0.193 0.0063 | 7.95 -
= Vg=73.50
0.0582
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Modo 2 Vg = (0.474)(0.0377)(980 cm/seg?) = 17.507
Py m
| Fy = 17,50 £ K .
' 2P M v 11_60
LG DO Do Mo | - 15.10"
| 3 | -0.766 -0 0250 -11.60 —*
i ! !
| 2 | 1.000 0.0326 15.10 1400
1 | 0.923 0.0301 14.00
o 0.0377 . <~ :L
= Vg 17.50
Bodo 3 Vg = (0.315)(0.0165)(980 cm/seg?) = 5.10"
. !
m
Fo = 5.10 ==X ; ]
20 oMee 2 .50
—
Nivel Bu 0o Mo, F ;r.sm1J
i
3 0.242 0.0079 2.50
s = _ T
, 1010
2 -0.737 -0.0240 -7.50 —
1 1.000 0.0326 | 1010 | i ]
.0165 T
| g | Vg 5 10

Con estos valores conocidos de las fuerzas sismicas por piso
(para cada modo) realizamos un an§lisis estructural para obtener
los valores de los momentos modales en cada elemento. Los resuita

dos obtenidos pueden observarse en la fig. 3-3d.



- Cdlculo de by

Conocidos los valores de My y Mg para cada elemento
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cada modo), calculamos seguidamente los valores

(para

correspondientes

de bp. Para efectuar este cllculo utilfzaremos el sigufente cua-
dro:
q T S e
| Modo Elementol Nivell My (Tn-m) Mg (Tn=m)} P1(Tn-m) [£P1(Tn-m) P*be1:
= 3 | #6.72 L A6.12 (103 8ak0 T
Viga [ 2 z 52.33 5104 | 441 6819 | 0.550
1 I 42 18137 18 11172805 | ] |
PO o L v LR L O v
 Columnas| =/7/.08 |- ] 360.9838 | 0 450 |
| U 110 00 . 810 - 911 AN PO
| 802.6657 |
3 -4.3% | -41°3% 1.247% Toiee =]
:L Viga [ 2 .f r__:%__{ﬁg . 7 1.8701| 0.202
2 | ' rm—! W“’I‘m ”y =
Columnas[__ 2 6.96 |-12.73 | 2.9013| 7.3867| 0 798,
1 -19.63 [ -9.25 [ 2.8085 e 3
. 9.2568 |
T 3 0.49° [ 0.49 [ 0.0158 =
| Yiga 2 -0.20 -0.20 0.0026 0.0186 | 0 039 :
3 i -0.06 | -0.06 0.0002 | | o
3 -3.63 | -0.49 0.1129 | i
Columnas 2 4.42 3.83 0.1676 0.4531 | 0 961 -
i 1 -4.06 -4.36 | 0.1726 A N e
004717jt
Del cuadro anterior obtenemos:
Modo 1 Modo 2 ; Modo 3
i
£Pvigas /EPvig+col 0.550 0.202 0.039
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Luego, los factores de amortiguamiento modales para las es -

tructuras

equivalente son

b1 = 0.14x0.550+0.02x0.450 = 0.086 — b1 = 8.6%

b2 = 0.14x0.202+0.02x0.798 = 0.044 — b2 = 4.4

b3 = 0.14x0,039+0.02x0.961 = 0.025 —= b3 = 2.5%
d) Determinacidén de las fuerzas de disefio

Primeramente calculamos la aceleracidn espectral para cada mo

do, usando el factor de amortiguamiento adecuado (ademds se cons1 -

dera Améx

Modo 1

Modo 2

Modo 3

]
o

.39).

T = 0.912 seg.

1.5 Ams

sp(b = 23) = ———max . 1.3 X.0.39 . 0.393g (T> 04seq)
E . 8 x 0.493g

Splb = 8.6%) = —500x0 086 - 0-279

SAl /g = 0.27

T = 0.205 seg. -
Sa {b = 2%)=3.75 Améx=3.75x0,39=1.1259 (0.15 seg<T<0.4 seg)

(b = 4.4%) = ——o2_1.1239 __ . o g7g

S 5+ 100 x 0.44

A

Snzfg = 0.87

T = 0.086 seg.

"

SA (b = 2%) = 2.5xTxAméx = 25x0.086x0.39g 0.645¢g

i 8 x 0.645g :
Sp (b = 2.5%) = =00 x 0,025 - 0-619

Sﬂ3fg = 0.61
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Entonces 1os momentos reales son calculados usando los valo-
res de momentos indicados en la fig. 3-3d modificados por la a-

decuada aceleracién espectral de disefio. Asi obtenemos:

— e —
Modo Elemento | Nivel Mp (Tn-m) Mg(Tn-m)
3 el 12.61
Viga A Il 14,13
] 1 11.39 IRt
3 -5.74 Sl
Columnas 2 -20.81 ; -8.39
" 1 -42.17 9u42 =
2 -3./8 -3.78
Viga 2 -1,78 -1,78
o 1 1.99 _ 1.99
3 12.86 3.79
Columnas 2 6.06 -11.08
il -17.08 -8.05
3 0.30 0.30 7
Viga 2 -0.12 I -0.12
3 1 -0.04 -0.04
3 Al -0 30
Columnas 2 2.70 234
| 1 -2.48 =2.66 ]

Finalmente, 1os momentos de disefio son calculados usando !a

ecuaci6n 7, los resultados son los siguientes (Ver fig. 3-3e).

et e e s o =

! 1 T
' N =(Fiss+
E]ementoi N § Momentjs Méximos (Tn-m) Firss l Fiabs |2 Fabs) Fdiseﬁo
| Modo 1 | Modo 2 | Modo 3 | (Tn-m) | (Tn-m) [(Tn-m) | (Tn-m)
3 ¢ 12.61 -3.78 0.30 13.17 | 16.69 | 14.93 | 1493
Viga [2 | 14.13 -1.78 | -0.10 14,24 7 16.03 | 15,14 11514
i e B ] 1.99 -0.04 11.56 | 13.42 | 12.49 [12.49
3 ; -12.61 12.86 -2.21 TOWlSIiE 208 il 22uda=nt=2/No0]
Columnas | 2 : -20.81 | -11.08 2.70 23.73 | 34.59 | 29.16 13099
1 . -42.17 ; -17.08 -2.66 456,58 5 W] JI1N NG IET] 6.6
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E1 factor 1.2 es usado para las columnas Gnicamente para ob-

tener los valores finales de momentos de disefio.

Se debe notar que el momento de disefio real (durante sismos)
depende también de los factores de carga considerados necesayios
en relacidon al sismo expresado, a la.esperada calidad de la cons-

truccidn y al nivel de esfuerzos de disefio.

e) Determinacidén de los desplazamientos laterales

Los desplazamientos laterales del pdrtico son obtenidos reali
zando un andlisis lineal modal de la estructura equivalente, con
los apropiados factores de amortiguamiento b;, b,, by y Tas co-
rrespondientes aceleraciones espectrales.

Los valores asi obtenidos (en cm.) pueden verse en el siguiente -

cuadro.

tNiVE] XModol | XModo2 [¥Modo3 | XrssS Xabs xpiso Xentrep Xep/h

— = gl
i

3 7.18 -0.33 0.01 7.19 /i I 7.36 2.88 0.009

2 4,24 0.43 |-0.03 4.26 4.70 4.48 2.84 0.009 j
1 19539 0.40 0.04 1.45 1.83 1.64 1.64 J&O 005 f

Como se esperaba, el primer modo gobierna la respuesta.

Se considera ademds que la deflexidn de piso del orden de 1/
100 de 1a altura de piso durante sismos puede ser tolerable usan-

do detalles estructurales sismicos adecuados.



58

ugLoedijde ap ojdwala [ap sojeq :

(w-1) ouasip ap ojuauwol : 3¥c-¢ “bLj
!
— 4
! 059
orar |
| 667
I
15" Y —
\ 0S%¢
8& — FII.. )
*djud|eALnba euny
-2NJ43S?d e| 3p epLonp
34 zapLbia ap zruajeuw
e| Je|nd>|ed eaed Sep
-RUIPUOOD Ip RWAISLS : J2¢--¢ “bOL4
\ H\;-h‘ if——
S\ AN l
I =
L\ o\ l
m—

“(w-1)

djuajeAinba eudn3onuysy :

;ﬂch.

sA
o]

W2000076=7]
O~ —o

42 068L8"A]

O

T-II_II.°
Ou>3

mn.

qe-¢

Ty:

614

€94 -

"bL4

‘6 0°T 9p L[e43d2adsa ugrdoeu3d|3de eun eued
3ju3d|eAainba eunidnuaysa e| euaed sajepow SOJUIWOK :

81-9st -

pe-¢ "bL4

ol-9%
L9~ | opow
(eutbLao eunionu3sy : eg-¢ 614
o —f
WoeL
T T
woeg
03%09| ungoooent="T| wWoet
woee
se.0sidy, L2 DS
1 GLXGY



CAPITULO 1V

ANALISIS INELASTICO DE EDIFICACIONES DE CONCRETO ARMADO
EMPLEANDO PROGRAMAS DE COMPUTACION

4,1 INTRODUCCION

La respuesta dindmica de estructuras durante movimientos sis-
micos severos es el problema que ha concitado l1a atencibn de mu -
chos investigadores en afios recientes. Debido a 1a introduccidn de
técnicas de computaci6n en los pasados afios se ha podido realizar
numerosas investigaciones sobre la respuesta sismica de estructu-
ras en el rango tanto eldstico como ineldstico. Estas investigacio
nes empiezan con la jdealizacién del modelo estructural, el rual
con el desarrollo de la jnvestigacién y la acumulacibén de datos ca

da vez puede 1legar a ser mds complicado.

En este capitulo se presentard el método de andlisis dinamicec
ehp1eando el "modelo cortante" de la estructura, el cual es wusado
frecuentemente para simplificar el andlisis inelastico de estruc-
turas (consiste en un sistema masa-resorte con un gvrado de liber-
tad por piso). E1 programa de computacidn empleado para aplicar es
te método de andlisis estd escrito en FORTRAN IV y es capaz de arna
lizar estructuras hasta de 55 pisos; los resultados incluyen el

cdlculo de eigen values y eigen vectors asi como andlisis de res-
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puesta tiempo-historia tanto para el caso de andlisis lineal como
no-lineal, ademdas considera diversas condiciones de apoyo en 1a
base. También explicaremos brevemente como se calculan los parame
tros iniciales a usarse en el andlisis y como trabaja el programa

de computacidn empleado.

4.2 Hipotesis Y DeTerminacioN De Los PARAMETROS INIcIALES A Usar-
sE EN EL AnNALISIS (MoDELO CORTANTE)

Un andalisis riguroso requiere enorme cantijdad de memoria y
tiempo de computacidn. Con el objeto de efectuar un disefio sismo-
resistente 6 al evaluar la respuesta sismtca de edificios existen
tes es deseable contar con métodos simplifijcados de andlisis Con
este propdsito aqui desarrollamos el "modelo cortante” el! cual en
la prédctica es exclusivamente usado cuando se requiere el andli-

sis inelastico.

4,2,1 HIPOTESIS BASICAS DEL MODELO

La respuesta dinamica de una estructura de varics pisos es
muy compleja. Tedricamente el movimiento sismico del suelc induce
en la estructura tres componentes de traslacidn y tres de Tota-
cién. Para reducir estas componentes de movimiento, de manera que
se pueda obtener el modelo cortante, se consideran frecuentemente

las siguientes hipdtesis (1,9).

1) Los desplazamientos verticales son despreciables para fri-

nes de analisis.
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2) E1 movimiento del suelo sélo ocurre en una direccion,

3) Los giros en los niveles de piso son despreciables.

Bajo estas condiciones la estructura puede ser modelada rcomo
un sistema masa-resorte con masas concentradas a nivel de piso u-
nidas por resortes cortantes y con un grado de libertad por piso
(fig. 4-1). Se obserya entonces que la deformacidn por corte es

la parte mas importante en la respuesta.

E1 mcdelo cortante es probablemente bastante realistico para
edificios tipicos, al menos en la etapa preliminar de disefio. Pa-
ra-mejorar la precision de los resultados se supone ademas que e!
modelo cortante se puede aplicar a edificios con relacifn de vig:
deces de vigas a columnas entre 0.1 y 10 tal como lo demuestra Wa

tabe (19). Es decir:

Ly/L I.,I : Inercia de sigas c0
0.10 = ;—*—'v——t(p‘isoj <10 v*oc g Y
E Ie/le : lumnas
LV,LC: Longitud de vigas y ro-

Tumnas

p : Relacién de rigideces
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ekl Aitsls m < c—F > x .
i i
8
ok B D
ﬁf A? ms; = masa del piso 1

]

desplaz. piso i

:E1
3
=~
"

rigidez piso 1

iniotnss de R CTESE]

an w

Fig. 4-1 : Modelo de edificio (Tipo Cortante)

4,2.2 FUNCION DE RESISTENCIA

Una parte importante de este modelo de edificio es el carac
ter de la relacidn fuerza-deformacién de los resortes (por piso)
Se han hecho varias aproximaciones de este comportamiento, cada u
no reclamando superioridad sobre el otro por muchas razones. Noso
tros utilizaremos el modelo de resorte trilineal (fig. 4-2) el
cual representa en forma bastante aproximada el comportamiento -

real de la estructura.
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Fig. 4-2 : Curva trilineal de piso

En caso de estructuras de concreto armado, se deben determi
nay los siguientes parémetros para estimar la curva tri-lineal de

piso:

~ fuerza de corte de fluencia -=r==-=-=- (pF)
- fuerza de corte de agrietamiento ---- (P,)
- rigidez eldstica -----ccccccmcuaaaa-- (K)

- rigidez elasto-plistica =e=-ccccaaa-- (IOFK)

Hay varias alternativas para determinar estos pardametros, pe
ro ninguno de ellos a pesar de lo:sqfisticédo que sea, mejora la
precisién del modelo cortante (20). Por esto, nosotros usaremos u
na técnica simple desarrollada por Muto, la cual permife hacer
cdlculos manuales. En este método, bastante conservador, se proce

de de la siguiente forma:
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a) Cdlculo de la fuerza de corte de fluencia (PF)

En cada piso se determina la suma de los momentos de fluen

cia de vigas y columnas para cada nudo.

1) S ZMe (01 < SMr yig — = falla columna

2) Si S Mp.col > I MF.yig —= falla viga

En el primer caso la fuerza de corte de fluencia de piso es i
gual a la suma de los momentos de fluencia superior e inferior de

todas las columnas del piso dividido entre la altura de piso.

En el segbndo caso los valores de momentos de fluercia de vi-
gas son distribuidos a las columnas en proporcion a su rigidez e-
1dstica. Luego en cada nudo se compara este valor distribuido a la
columna con su valor conocido MFco]. y se adopta el menor valor
Entonces, la fuerza de corte de fluencia de piso e igual a la suma
de estos momentos de fluencia superior e inferijor de todas las co-

lumnas de piso dividido entre la altura de piso

ke MFc1
1 b

k K N R
vy Vo W[ Mevi | Mey2

kcz T MEc2

kvg | Kvy & MFv3 | Mrva

Kes MFc3

Donde : k = 1/L
MF = Momento de fluencia que se calcula para cada ele -

mento, aplicando las ecuaciones empiricas del ca -
pitulo II.
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r[""i%rl*"“’F«,.rz] > (MF1tMFeo) = MFes = MFcs

Kep |
| (py1tMpy2) < Mpc1tipcg) = Mpes = MT’EMFCZ*{MFM“*MFVZ}' <2

Tmac

Cl+nCZ Kl
(Ury3tMpya) > (MpcotMpes) —= Mrcq = Mrc2
2 kcz
(Mpy3tMFy4) < (Mrc2tMFc3) == M Fei= MinfMrc2, (MPy3*+MFya)
: kc2+kc3f

MEcs *  Mrci
h

PF (plSO) =

b) C4dlculo de la fuerza de corte de agrietamiento oo(PA)

Se sigue el mismo procedimiento que el caso anterios, pero
en este caso se trabajan con los valores de los momentos de agrie-

tamiento de todos los elementos.

c) Cédlculo de la rigidez eldstica ..(K)

En este caso se puede aplicar el método "D* del Dr. Mutec o

cualquier otra técnica de andlisis elastico.

d) Cdlculo de la rigidez elasto-plastica  (BgK)

Como se conoce K, es suficiente calcular el valor ﬁF (de
cada elemento) el cual es definida aplicando férmulac empiricas

(Cap II):
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1 =~ Mp/Mp o¢p: factor de reduccion de rigidez

1 - Q¢pMp/Mf Mp: momento agrietamiento

Mp: momento fluencia

4.3 Breve ExpLicacioN De Los PRoGrRAMAS De COMPUTACION

E1 programa de computacién usado para el presente andalisis di
namico es el programa FRAME 3 que fue escrito en lenguaje FORTRAN

IV por Chiba y T. Hatori (Japdn).

4,3,1 BASE TEORICA DEL PROGRAMA

En este analisis las estructuras son tratadas sdlo como “mo-
delos cortantes", porque para las estructuras en general, la expan
sion de las ecuaciones 1lega a ser molesto, y la capacidad asi co-
mo el tiempo de computacién son demasiado gréndesu E1 modelo es e

mostrado en la fig. 4-1

Asimismo se debe agregar que el programa funciona para mode-
los dindmicos en que se considera los efectos de desplazamiento
(Sway) y rotacién (Rocking) en la base, aparte del caso general

de base fija.

Base fija

R e L

4
z
4
&
2
F7777T 71T 71777777777

Con desplazamiento y rotacidén en la base

Fig. 4-3 : Condici6én de Apoyo
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E1 programa calcula los valores de eigen value y eigen vec-
tor S usando el método de GIVENS-HOUSHOLDER. Para esto resuelve

la siguiente ecuacidon de vibracidén libre no amortiguada:

(M} X3+ [k] [x] = [0]

E1l andlisis dindmico considera la respuesta lineal y no 1i-
neal de estructuras. La ecuacidn de vibracién del "modelo cortan-

te" para el sistema de masa concentradas es la siguiente:

myXi(t) + €3[Xq(t)-Xq1(0)] = Cypa[Xisa(e) - X, ()]

Ky [31(1:} - X41(t) = E4) = Ky(441) [’Hﬂ(t} - X4(t) - E1+1] TRRLIAL)

donde:
m; ¢ masa del piso f

Cj ¢ aMortiguacidn del piso 1

13
=~

Kyi: const.resorte del piso i [Reg16n elastica: Kw1 i

Y34

"

lRegién plastica: K3
Xy : desplazamiento relativo respecto a la base (piso 1)
E; : deflexidn permanente del piso i

fj ¢+ fuerza de fluencia del piso 1

En el caso de andlisis lineal (Ei = fi = 0) se puede usar dos

métodos:

- Método andlisis modal..... Amortiguamiento proporcional [t] :m[k]

- Método Step by Step....... Amortiguamiento no proporcional
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En el caso de andlisis ineldstico se trabaja con dos tipos de
relacién fuerza-deformacion (bilineal y trilineal), y se emplea €!

método de aceleracién lineal (Step by Step).

Fig. 4-4 : Relaciones fuerza-deformaci6én consideradas.

La respuesta sismica es calculada empleando el método tiempo-
historia, tanto para el anélisis 1ineal como no 1ineal, para un mo

vimiento sismico del terreno dado.

E1 programa funciona para un nlmero mdximo de 55 pisos que es
1o que permite usar el computador IBM 360 con que cuenta la UNI, a
demds se ha tenido que usar el sistema de Qverlay para poder traba
jar con el programa en vista de que la memoria total que ocupa es

demasijado grande.

Nota.- Mayor informaci6n de este programa puede encontrarse en e!
Departamento de Estructuras de 1a UNI, donde estd preparzdo el pro

grama para ser usado con fines de investigaci6n.



4,3.2 DIAGRAMA DE FLIJJO

DEL PROGRAMA

EL PROGRAMA FRAME3 CONSTA DE UM PROGRAMA PRINCIPAL Y 33 SUBRUTINAS. EL DIAGRAMA DE FLUJO

GENERAL ES EL SIGUIENTE

INICIO )

~{_MAKO + 1, No. cAsos]

LEE DATOS DE ENTRADA ME
DIANTE Subr. INPUTS.
ESCRIBE DATOS DE ENTRADA
MEDIANTE Subr. INTRS ( MAKO )
ESTIMACION DE LA RIGIDEZ DEL EDIFICIO (Base fija)
1) SE DA MATRIZ DE RIGIDEZ ......... Subr. RSTIF
2) SE DA MATRIZ DE FLEXIBILIDAD .... * CHOLE3. SYMINV
3) SE DA CONSY. DE RESORTE ......... ° STIFF
ESCRIBE LA HATRIZ oe RlGlDEl cono unn MATRIZ
TRIANGULAR ...... Sz
Considers 5'1!_‘——”" CONDICION Considera Sway
=~ DE APOYO ¥iRecs 1hg
Base | Fi1Ja LAS MATRICES DE MASA Y
AT MASA
%A:lle:;cE:)?E(K?SSON RIGIDEZ (M), (K] SON FOR-
FORMADAS INCLUYENDO EL MADAS INCLUYENDO EL EFEC-
Subr, T0 DE DESPLAZAMIENTO Y RQ
4 EFECTO DE DESPLAZAMIEN BASEF TACION EN LA BASE
TO EN LA BASE (Sway).. (Rocking)...........Subr.
Subr. SWAY, EIGSW. SWARK, SYMIV3, RTKR.
CALCULA
PERIODOS ¥ No
FORMAS DE
MODO
si
CALCULO DE PERIODOS Y FORMAS DE MODO
1) BASE FIJA ....... Subr. EIGJA, JACOB, SYMINV, SPRNG3, LPLOT3.
2) CONSIDERA SWAY .. " EIGSW, JACOB, SYMINV, SPRNG3, SPLOT.
3) CONSIDERA SWAY .. * SWARK], JACOB. SYMINV, TRIVC, LINPT,
Y ROCKING SPRNGR, RPLOT.
, B
3]
—{M—Aul = 1, No. ounus]
LEE DATOS DE LA
ONDA SISMICA
No=Lineal (Ineléstica)
<~ RESPUESTA
Linsal |[Eldetitl)
J i -‘1?3;?T;Lnn|;:?3“*-.> Mo
————————<"___PROPORCIONAL
RESPUESTA LINEAL RESPUESTA LINEAL
(M&todo Superposicién Modo) (Método Step by Step)
1) BASE FIJA ...... Subr. MODALF. 1) BASE FIJA ...... Subr. NOLINF, CALMT, TRLIN.
2) SWAY ......... * " MODALS. 2{ SWAY .......... “  NOLINS, CALMT, NOLIN.
3) SMAY Y ROCK]NG o MODALR. 3) SWAY Y ROCKING. . * NOL INR, NOLIN.
= = |
1
- TIPO DF .
Bi-Linea) ABALISIS ELASTO- Tri-Lineal
PLASTICO
RESPUESTA NO-LINEAL (Amort.Proporc.) RESPUESTA LO-LINEA
1) BASE FIJA ....... Subr. NOLINF, CALMT, TRLIN, (Amort. Proporcional)
2) SWAY ......... . " NOLINS, MOLIN, CALMT, 1) BASE FIJA (S6lamente)..
3) SWAY Y ROCKING oo - HOLIMNR, MOLIN. “ubr. NOLINF, CALMT, TRLIN.
1 e =

CONTINuE




Analisis Vigas
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Nudo | My, My oy r N Mya Mye | AV
S|
2 7.5 | 39.3 | 0.288 | 0.056| 7.94 | 41.6 | 0.246
3 7.0 | 32.4 | 0.230 | o0.056| 7.42| 34.3 | 0.190
4 6.5 | 25.4 | 0.173 | 0.056 | 6.89 | 26.0 | 0.133
5 6.5 | 25.4 | 0.173 | 0.056| 6.89 | 26.0 | 0.133
6 6.6 | 29.6 { 0.203 | 0.056 | 6.99 | 31.4 | 0.165
7 7.0 | 33.5 | 0.261 | 0.056 7.41 | 35.5 [ 0,218
10 6.5 | 34.8 | 0.255 [ 0.066 | 6.96 | 37.3 0u2];-~
11 6.3 | 31.0 | 0.254 | 0.066 | 6.75 | 33.2 o~214~
12 6.0 | 28.2 | 0.254 | 0.066| 6.42 | 30.2 | 0.185
13 6.0 | 28.2 | 0.224 | 0.066 | 6.42 | 30.2 | 0.185
14 6.3 | 31.0 | 0.254 | 0.066 | 6.75 | 33.2 | 0.214
15 6.5 | 34.8 | o0.255 | 0.066 | 6.96 | 37.3 | 0.218

ledLdutag 0213404

01 JBPUTIBG 0DI17 404
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Andlisis Columnas

Nudo | Mcy | Mop 1 Secr v Mca Mer | A
2 15.9 | 52.5 | 0.193 | 0.150 | 18.70 | 61.76 | 0.143
3 11.2 | 30.0 | 0.138 | 0.150 | 13.20 | 35.29 | 0.091
4 9.2 | 25.0 | 0.127 | 0.150 | 10.82 | 29.41 | 0.084
5 10.5 | 27.5 | 0.153 | 0.150 | 12.35 | 32.35 | 0.100 | *
6 13.4 | 37.5 | 0.166 | 0.150 | 15.76 |' 44.12 | 0.113
7 23.0 | 62.5 | 0.220 | 0.150 | 27.06 | 73.53 | 0.151
10 14.6 | 40.0 | 0.153 | 0.137 | 16.92 | 46.35 | 0.103
11 10.2 | 27.5 | 0.127 | 0.137 | 11.82 | 31.86 | 0.084_
12 8.2 | 23.8 | 0.127 | 0.137 | 9.50 27052;_1 0,084 | »
13 9.2 | 25.0| 0.127 | 0.137 | 10.66 | 28,97 | 0.084_
14 12.0 ] 32.5 | 0.127 | 0.137 | 13.90 | 37.66 | 0.086
15 30.6 | 56.3] 0.291 | 0.137 | 35.46 | 65.24 | 0.130
Nota
& ", .
My M, M, = My
M, [T— ~ (1-0)
AL/ AL/2
o ooy
fo— - o N = (7/8).d

2) Los valores indicados anteriormente se han obtenido a

plicando las ecuaciones empiricas indicadas en el c5-

pitulo II.



Pértico Principal
a),b) Cdlculo Cortantes (Tn)

Seguimos el criterio indicado anteriormente y encontra

mos lo sigufente:

AGRIETAMIENTO FLUENCIA
.Nudo
Mya Mca Ma MyF Mcr Mg
1 15.9 15.9 52.5 52.5
2 7.94 18.70 | 3.97 41,6 61.76 20.8
3 7.42 13.18 3.71 34.3 35.29 17.25
4 6.89 10.82 6.89 26,0 29.41 26.00
5 6.89 12.35 | 12.35 26.0 32.35 32.35
6 6.99 15.76 6.99 31,4 44.12 31.40
7 7.41 27.06 7.41 35.5 73.53 35,50
8 23.00 | 23.00 62.50 62.50
9 14.60 | 14.60 40.0 40.00
10 6.96 16.92 3.49 37.3 46.35 18.65
il 6.75 11.82 3.38 33.2 31.86 16.60
12 6.42 9.50 6.42 30.2 27.58 15.10
13 6.42 10.66 | 10.66 30.2 28.97 28.97
14 6.75 13.90 6.75 . 33.2 37.66 33,20
15 6.96 35.46 6,96 37.3 65.24 37.30
16 30.60 | 30.60 56,30 56,30
Luego :
Nivel PA(Tn) PF(Tn)
1 28.13 97.99 P.
2 12.62 59.91 P.
3 AN 61.09
1 21.06 60.26 P.
2 7.84 40.29 S..
3 10.57 35.88
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c) Cdlculo rigideces

Para el portico longitudinal analizado, y siguiendo la té&z
nica mostrada en el Capftulo III encontramos la matriz de rigidez

reducida de esta estructura cuyo valor es el siguiente:

[ 216 -120 22.3
[K] = | -120 179  -84.9 | Tn/em
22.3 -84.9  65.9

Es suficiente dar como dato este valor al programa, pues &ste

calcula las constantes de resorte propias de cada piso conociendo
[k].

d) Cdlculo rigidez elasto-pldstica

Como se indicd anteriormente en este caso es suficiente
calcular los valores /Jp de cada elemento y de aqui se obtiene el

valorﬁ%K del piso.

‘ [
En este caso @ se ha tomado como el promedio de los valores

Br de los elementos que intervienen en el andlisis (con su Mg, (.

pectivo) Por piso.

Asi hemos obtenijdo:

ﬁl = 0.189
1, = 0.205
B3 = 0.147



Resumen datos para el programa
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L

Nivel [m(Tn/cm/sed )| h(cm) K] 1Pa(Tn) | PeTn) | B¢
3 0.154 350 % 5 iy 147
' [ ] 216 Simétrico ! 21 kel 00 40, A7
2 0.154 K} = [-120 179 |_12. , 2
320 22.3 -84.9 5.9 2821299110 205
il 0.154 350 28.73197.99 1 0.189 |

E! sismo empleado ha sido "E1 Centro NS 1940%, se ha conside

rado una aceleraci6n en la base de 300 gals y ur

de la estructura de 5%.

Los resultados mdas fmportantes que se han obtenido son:

216
(k] = |-120 179
22.3 -84.9 65.9 |
Piso K(Tn/cm) m(Tn/cm/segz)
3 40.25 0.154
2 44 .45 0.154
1 67.54 0.154

amortiguamiento



L,

Modo 1 2 3
w(l/seg) 8.293 26.862 46.913
T(seg) 0.758 0.234 0.134
Forma modo | 3] 1.250 -0.329 0.079
2| 0.921 0.277 -0.198
1| 0.409 0.387 0.209

Andlisis eldstico Andlisis ineldstico
oot ¢ Max desplaz. | Max. cortante Max desplaz. | Max. cortante
relativo (cm) (Tn) relativo (cm) (Tn)
8 2.35 (2.23) 99.97 (2.22) -0.956 (2.07) -20.25 (12807
2 BRI (2323]) 154.36 (2.22) -3.232 (2.03) | -39.48 (2.03) w
1 2.48 (2.67) 171.173 (2.68) 2.49 (4.42) 55.12 (4.42)

Dividiendo 1os valores de l1os mdximos cortantes eldsticos entre

los valores de 1os maximos cortantes inelésticos (ductilidad),

obtenemos

Nivel Ductilidad
3 4.94
2 3.91
1 3.10

Nota : Los valores entre paréntesis indican el tiempo de ocurren-

cia en

segundos.




RESULTADOS DEL PROGRAMA DE COMPUTACION
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esese®ee  [PYT NATA eeesssne WiVEe SISMO FL (CFNTE(Y NS 194C
STNRve 3 HHMNEws 3 TWLVEs 2 *DATAs INCO
Tays 0.010 SCALFe b L Ml = 0 SR PRITF= 2,500
STNPY MASS HFEIGHT
3 M. 154 350.0C0
2 N.156 Ah, PHH
1 Ce156 IS0, ~C0
MONE ] 2 3
OMEGS 8.293 26. 62 48.913
PFRIND LPLY) 0,234 0,136
STnPYy
3 1. 250 -0,329 0.079
2 0.921 0277 -n.198
1 0,404 0.387 0.209
veoneeos THI RESULY OF RESPONSE (HBASE FIXED) eecoesee
ELASTIO ANALYSIS
TIMFUSEC.) ACC. GONUNDICH/SIC.0¢2)
2.500 69,067
SToRY ACCELLICHM/SEC.¢02) VELNC. (CH/SFC o) D1SP.(CHD
3 184,58} ~608.962 -4,319
2 379.867 “461.297 ~3.502
3 371,206 -19.790 “l.747
svoey SHEAR FORCF (TON) OVER TURNING MOMENT (TNNOM)
3 2R, 4625 99,4669
2 84,925 “«03, 726
1 144,091 90n.04)
TIME(SFC. ) ACCo GROUNDNICM/SEC,*02)
5.000 136,035
STOPY BCCFL o(CH/SFC.022) VELOC. (CM/SFC, ) CISP(CM)
3 ~269,236 19.956 2.796
2 ~115.072 9,533 1.964
! 68,310 1.83% 0. 776
STNRY SHFAQ FORCE(TON) OVFR TUENING MOMFNT(YNNeM)
3 -6).6062 -14%.117
2 -59.183 -352,258
1 ~6H,633 =522.47)
YIMF(SFC.) ACC., GROUND(CH/SEC.2¢2)
7.500 -26.132
sIney ACCFLL(CM/SFC,0e2) VELNC. (CH/SEC.) DISPL(CM)
3 -11.618 =30.450 0.4%5
2 6.721 =21.659 0,313
-8.463 ~8.824 0,134
sTORy SHFAR FORCE(TON) AVER TUFNING MOMENT(TONOM)
3 =1.789 ~6.262
2 -0, 756 -8.902
1 =2.057 -16.103
VIMEISEC.) ACCe GROUNDICH/SEC.**2)
10,000 52.975
STaRY ACCEL ACM/STC 002) VELOC . ICM/SEC,) D1SP.(CH)
3 33.922 =-0.696 ~0.929%
2 T4. 776 =l.606 =0.T40
1 68,0667 -1.320 =0,361
SYoRY SHFAR FORCE(TON) OVER TUENING MOMENT { TONON)
3 $.224 18,204
2 16.739 T6.872
1 27.3%4 172,471

MBX s GRUWUND ACCFL.(CU/SFC ,002)

TINFESFC. )

300,000 2.020

STARY MAXLBCCEL.(CM/SFCL002) TIHF(SFC. 3 MAX.VFUNC, (CH/SEC.)

3 669,.15¢ 2,220 8C. 638

2 464,808 2.%10 554231

1 371.206 2.200 26,861
STARY HAXNISP,(CM) TIMECSFCe) MAXLPFSTSP,ICM) TIME(SFC.)

3 A.026 2.230 2,391 2.230

2 5. 675 2.230 3.3¢9% 2,230

1 2.478 2.670 2.478 2.670
STAeY MAX.SHFAR FGPCFLTUN) STNKY Sufaw CC, TIME(SFCe)

3 99,970 G.6¢2 2.220

2 156,360 0.5 2.220

1 171,373 0,318 2,680
STORY FAXDVFR TURNEING MOMENT(TONeM) TIME(SFC,)

3 349,895 2.220

2 890.15¢ 2.220

! 1611,983 2,220

PEDISPLICH)
-0,817
~1.7%%
=-1,747

RFOISP,ICH)
N.A32
1.191
N, 774

PEOISP.(CM)
0.0162
0,179
0136

RFDISPLICH)
~0.179
-0.306
=031

TIMFISFC,)
2.100
2.100
2.470



(XX LT 1] )

INPUT DATA <eesvsse WAVFEs SISMO EL CENTRPO NS 1940
SToRY= 3 NLe 1 NTYPE= 1 17RAT= ) TwavEs 2 NSUB= 20
TAy= 0,010 SCALE= 300. 000 DELs N 050 HGs 0,050 DME GAs=
STNRY MASS HE I GHT SPRING CONST, AL ALY}
3 0,154 350,000 %0.268 0,147 0.0
2 0. 156 350,000 44,451 0.205 0.0
1 0,156 350,000 67.540 0.)89 0.0
sseeeese THF RFSINT OF RESPUNFS (BASF FIXFD) ovecones
INELASTIO ANALYSIS
TIME(SFC.) ACCGROUNDECH/SECee )
2.500 69,067
STORY ACCFLoICM/SEC 0% 2) VELOC. (C4/SEC,) OISP.(CH)
3 “15.631 -6e722 ~0.174
2 ~16,797 =) 4254 -0.018
1 207.10n4 =-12.8)4 0,413
STORY SHEAR FNRCFE(TON) OVER TURNING MOMENT (TON®M)
3 -2.219 ~T7.767
2 5. 160 12,416
1 “16.664 ~45,210
TINF(SEC.) ACC.GROUNNDICM/SEC®e2)
5.000 136.035
stoey ACCFLo(CM/SEC,002) VELOC. (CM/SEC, ) CISP,(CHM)
3 =5k, FbH 6.916 N. 695
2 «9,149 0,085 0.214
1 106,694 =7.,223 0,661
STOPY SHFAR FORCE(TON) NVER TUFNING MOMENT (TONSM)
3 5.150 186.02%
2 5,997 36,0874
1 -0,366 37.%92
TIMF(SFC.) ACC «GROUNO(CM/SECe®2)
7.500 -28,132
LT0ey ACCELy ICH/SEC,092) VFLOC+(CM/SEC. ) DISP.ICM)
3 23.654 =0ehb2 06513
2 5N, 176 -2.,298 0,532
] 27.386 1.026 0,493
STORY SHFAR FORCE(TON) NVER TURNING MOMENT (TON®M)
3 =4.340 =15.)90
2 -9.680 ~69,071
1 =16.516 -106.876
TIME(SFC.) ACC «GRNUNDICM/SECee?2)
20,000 52,975
STORY ACCEL(CM/SEC.%*2) VELOC o (CM/SEC,) DISP.ICM)
3 -43.383 =-3,335% 1.195
2 -34,827 -5,289 0.976
1 31.808 =4o260 0.519
STO0RY SHFAR FORCE(TON) OVFR TUPNING MOMENT (TON®M)
3 5.733 ’ 20,068
2 12,606 64,187
1 1N.599 101,283

MAX s GROUND A(CFL-IC*ISFC.“?D

STURY

TIME(SEC.)

300,000 2,020
MAX,ACCFLo{CM/SFC .®02) TIME(SEC.) MAX . VELOC.(CM/SEC.)
* 140,958 2.030 -40.538
173.533 2,560 -36.974
378.C6% 2,280 14,564
MAX,DISPo(CM) TIMF(SEC.) MAX «REDISP, (CM) TINF(SEC,)
5.918 4.400 -0.956 2.070
S.214 6,450 -3,232 2.030
2. 493 4,420 2.49) 4,420
MAXSHEAR FOPCF(TON) STNRY SHFAR CO. TIME(SEC,)
~20,250 -0.136 i:.07T0
-39.482 ~0.131 4030
55.124 0,122 LY
MAX,OVER TURNING MOMFNT(TON®M) TIMFISEC,)
-70.876 2.070
-206.,252 2.030
373,534 %.420

NDATA= 1000
8.293 PR THs

A\ L]
17.110
12.620
20,730

REOISP.(CM)
-0.1%56
0,393
~-N.413

REDISP.(CH)
0,481
=0De467
0.66)

REDISP,(CMH)
=0,019
0.039
0.493

REDISP.(CH)
0,220
0,657
0,319

TIME(SEC.)
1.880
1.880
2,360

2.500

YaQl

61.090
59.910
97.990



CAPITULO V

DISCUSION DE LOS RESULTADOS Y CONCLUSIONES

Se ha hecho un planteamiento general y se ha descrito en forma
breve algunas de las técnicas mas conocidas de andlisics ineldstico
de estructuras, especialmente de concreto armado. Ellas difieren en
la aproximacidn basica para idealizar el comportamiento histerético
de los miembros estructurales y en el grado de sofistificacidon en
la formulaci6n de la solucibén de las técnicas propuestas. Estos mo-
delos requieren del uso de la computadora debido a 1o lahorioso de
los cdlculos que se deben realizar en cada caso, y por lo tanto ge-
neralmente se limita su uso a estructuras especiales, ya que para
estructuras importantes generalmente se utilizan métodos -elasticos
de andlisis tiempo-historia y para edificaciones comunes se prefie-
re usar métodos cuasi-estdticos que generalmente estan incluidos en

los Codigos de Disefio sismo-resistentes.

Se ha tratado de considerar modelos estructurales representati
vos de disefio en nuestro medio e igualmente datos caracteristicos

de 1os movimientos sismicos del terreno.

Se observa que el método riguroso de andlisis ineldstico permi
te determinar de una manera bastante real el comportamiento dinami-

co de la estructura (mecanismo de colapso) en un intervalo de tiem-



po considerado y para un movimiento sismico dado.

En el caso del método simple de andlisis se ha permitido una
respuesta esencialmente eldstica en las columnas y se ha dejado
que la energfa sismica sea disipada en forma de deformacidn plasti
ca por las vigas, 1o cual parece ser una manera efectiva de conse-
guir un disefio sismo-resistente en edificios altos. De esta manera

se puede evitar las fuerzas excesivas en las columnas.

Para 1a determinacidén de 1os elementos de la matriz de rigi-
dez del sistema masa-resorte se ha considerado la influencia de la
flexidon, al menos en el rango elastico, al trabajar con matrices
de rigideces reducidas que permitan la interaccid6n viga-columna, y
se ha visto como éstas matrices difieren algunas veces muy aprecia
blemente con el valor de las matrices de rigideces que consideran
unicamente la influencia de corte, 10 que naturalmente influye en
el cdlculo de los periodos y formas de modo de vibraci6n. Asi, se
tiene que los periodos fundamentales de 1os modelos cortantes tra-
dicionales son menores que aquellos de l1os modelos <cortantes en
que se ha hecho un refinamiento para tener en cuenta la flexidn de
vigas, a causa del error involucrado en la determinacién de la ri-

gidez de corte elastica.

Al analizar la estructura como un modelo cortante se observa
que los parametros que sirven para determinar el comportamiento
tri-lineal por piso de la estructura de concreto armado analiza-
da, dependen del grado de refuerzo, del tipo de concreto empleado,

asi como de las caracteristicas mismas de la seccidn transversal



de 1os elementos estructurales.

Del andlisis efectuado, se ve que los pdrticos tipicos del mo
delo considerado con vigas de pisos comunes fallan en 1la mayoria
de los casos por falla tipo viga-débil, admitiéndose que hay tam-
bién varios pérticos que fallan en algunos casos por falla tipo co

lumna-débil, 6 falla mixta.

Los resultados de la estructura analizada de 3 pisos y 3 cru-
jias, demuestran cémo un sismo particular puede afectar un modelo
especifico de estructuras, y es improbable deducir de estos resulta
dos el comportamiento de otros sistemas estructurales para el mis-
mo movimiento sismico. Asi mismo, los resultados en el comporta-
miento del modelo son vdlidos para este sismo u otros similares y
no se puede predecir su comportamiento para otros sismos de carac-

teristicas diferentes.

Analizando los resultados del andlisis inelastico del modelo
considerado, se aprecia que sus desplazamientos son menores a 10s
correspondientes a la fluencia, estando por 1o tanto en 1la zona
comprendida entre el punto de agrietamiento y el punto de fluencia
del modelo (en cada nivel). Este resultado concuerda con el crite-
rio japonés, que considera que una estructura analizada para un
sismo moderado (300 gals) no debe 1legar al punto de fluencia, es-
perdndose sf, que para sismos con aceleraciones mayores en la base
se pueda sobrepasar el 1imite de fluencia. Este criterio de andli-
sis y disefio es el que en los Gltimos afios estd ganando mayor acep

taci6én por los investigddores.



Es interesante observar que en la estructura analizada los
desplazamientos maximos obtenidos por un andlisis eldstico tiempo-
historia son del mismo orden de magnitud que los obtenidos por _un
analisis ineldstico-tri-lineal. Estos resultados son compatibles

con el criterio de igualdad de desplazamientos, de Newmark.

Se ha hecho un cdlculo aproximado del coeficiente de ductili-
dad de la estructura analizada dividiendo los valores de los «cor-
tantes maximos elasticos entre los cortantes maximos ineldasticos ,
y se observa que los valores calculados de ductilidad varian en ca
da nivel de la estructura (es mayor en los pisos superiores) y no
son constantes tal c6mo se plantea en los cddigos corrientes de di1
sefio. Este valor ademds de las propiedades estructurales depende
de la intensidad del sismo dado. 0 sea, en las normas sismicas a-
parte de ver el criterio de estructuracidon se debe tener en cuenta

la ubicacién de l1os elementos en elevacidn.

Debe aclararse que generalmente se considera como definicidn
de ductilidad a 1a relacidn entre el maximo desplazamiento y el
desplazamiento de fluencia de 1a estructura, 1o que es bastante v1
sual cuando se considera tipos de relacidon fuerza-deformacién bi-
lineales. En cambio en caso de considerar curvas tri-lineales en
los que hay una zona bastante amplia entre el agrietamiento y 1la
fluencia, esta definicion no es muy clara, por estc seria meJjor
considerar una ductilidad que esté definida por la relacibn entre

la maxima fuerza eldstica y la maxima fuerza ineldstica.



La respuesta de estructuras de concreto armado durante movi-
mientos sismicos severos es influenciada por dos fénomenos basicos:
la reduccibn de 1a rigidez y el aumento en la capacidad de disipa-
cién de energia. Cuando el sismo excita la estructura;,para mayores
desplazamientos su rigidez aumenta y su capacidad de absorcién de
energia aumenta. Ambos efectos pueden ser relacionados con los des

plazamientos obtenidos.

Se debe tener en cuenta que los modos de mecanismo de falla
bajo cargas estdticas y dindmicas son diferentes y pueden varilar
de acuerdo a la distribuci6én de fuerzas laterales o tipos de exci-

tacién.

En el anélisis también debe temerse en cuenta el tipo de rela
cibn esfuerzo-deformaci6n considerada, puesto que los resultados
obtenidos varian con el tipo de relacién asumida. Se ha vistu que
en la mayoria de los casos la curva tri-lineal da mejores resulta
dos que la curva bi-lineal. También es necesario considerar el e-

fecto del comportamiento histerético de 1os miembros estructurales

Considerando que actualmente hay infinidad de edificios muy
altos en zonas sismicas densamente pobladas, el riesgo de pérdidas
de vidas y los riesgos econ6micas son demasiado graves Por esto
para mejorar el nivel de conocimientos acerca de’ comportamiento
de 1a estructura durante sismos severos, se hace necesario reali-
zar ensayos para ver la verdadera capacidad de absorcién de ener-

gia de 1os sistemas estructurales usuales en nuestro medic, segun



el estado de arte del andlisis sismico. Las herramientas para ta-
les andlisis constantemente son refinadas y mejoradas y se ve que

hay un progreso constante en estas investigaciones.

Hay un buen conocimiento acerca del comportamiento dinamico
de estructuras de concreto armado, sin embargo este conocimiento
es muy pobre 6 no existe cuando se trata de estructuras hechas con
otros materiales. Por tanto es necesario estudiar y conocer tam-
bién el comportamiento dinamico de las construcciones tradiciona-
les (albafiileria, madera, adobe, etc.) que son muy usadas en nues-
tro medio, y que en varios casos han fallado durante sismos seve-
ros. Esto puede lograrse, si aprovechamos los estudios que actual-
mente se estdn realizando con estos materiales en nuestro pais,
puesto que una vez que estén bien definidas sus caracteristicas ,
se les puede analizar aplicando 1os conocimientos anteriores, ya
que los métodos propuestos son generales y se pueden extender a d1

versos tipos de sistemas estructurales.

Al estudiar una estructura, generalmente se le trata como un
arreglo de pérticos planos independientes (en la direccibn del s1s
mo), y no se considera la interaccifn entre los mismos elementos
de un pdértico y entre portico y pdértico, es decir, no se puede co-
nocer con certeza su grado de monolitismo como conjunto estructu-
ral, 1o que naturalmente influenciard en su comportamiento durante

un sismo severo.

Otros topicos de andlisis para futuros estudios, podrian ser



los siguientes:

- 87 -

Influencia de la flexidon bi-axial, debido a que Ta excita-

cion sismica generalmente ocurre en dos direcciones.

Efecto
mica,

Efecto
Efecto
Efecto
Efecto
lidad.

de

asfi

de
de
de
de

la velocidad con que se incrementa la fuerza-sis-
como los cambios de direccidon ocurridos.

la fuerza axial.

la rigidez de losa del techo.

los muros de corte.

la variacion de rigidez en la variacion de ducti-

Influencia del modo de vibracidén eldstica en la respuesta i

neldstica



BIBLIOGRAF IA

J.E. Isbell and J.M. Biggs
Inelastic Design of Building Frames To Resist Earthquakes.
M.I.T. - S.D.D.A. - Report No. 12, 1974

H. Umemura, H. Aoyama, and H. Takizawa

Analysis of the Behavior of Reinforced Concrete Striuctiivz:
During Strong Earthquakes Based on Empirical Estimation of
Inelastic Restoring Force Characteristics of Members,

Fifth World Conference on Earthquake Engineering, Rome 1973.

Haruo Takizawa

Non-Linear Models for Simulating The Dynamic Damaging pro-
cess of Low-Rise Reinforced Concrete Buildings During Seve-
re Earthquakes, Earthquake Engineertng and Structural Dyna-
mtcs, Yol. 4, 1975,

Hitroyukt Aoyama

Nonltnear Response Analysis of Reinforced Concrete Structu-
res.A note for the Lecture at Fourth Regional Seminar on
Earthquake Engineering, September 13-25, 1976, Istanbul, 7'
key.

Haruo Takizawa

Notes on Some Basic Problems in Inelastic Analysis of Pla-
nar R/C Structures.

Trans. of A.I.J., No. 240, Feb. 1976.

R.W. Clough, K.L. Benuska & E.L. Wilson
Inelastic Earthquake Response of Tall Buildings.
Proc, of JIII-WCEE, New. Zealand, 1965. 1

R.W. Clough, E.L. Wilson & I.P. King
Large Capacity Multistory Frame Analysis Programs
Procc. of ASCE, Vol. 89, ST4, 1963.



10.

11,

12,

13,

14,

15.

16.

Haruo Tak1zawa.

And1isis Ineldstico de Estructuras de C.A. (publicacifn <«a
Japonés) Concrete Journal, Vol. 11, No. 2, June 1973, Japan
Concrete Institute.

J, Ferry Borges and A. Ravara
Earthquake Engineering
Lisboa, November 1969.

N.M. Newmark.
A Method of Computation for Structural Dynamics.
Proc. of ASCE, Vol. 85, EM3, 1959.

E.L. Wilson, I. Farhoomand and K.J. Bathes
Nenlinear Dynamic Analysis of Complex Structures.
Earthquake Engineering and Structural Dynamics, Vol.1l, 1973.

K.J, Bathe and E.L. Wilson
Stabt1tty and Accuracy Analysis of Complex Structures.
Earthuaque Engineering and Structural Dynamics, Vol.1l, 1973.

Polat Gulkan and Mete A. Sozen

Inelastic Responses of Reinforced Concrete Structures To
Earthquakes Motions.

AC! JOURNAL, December 1974,

Akenori Shibata and. Mete A. Sozen

The Substitute Structure Method for Earthquake-Resjistand De-
s*gn of Reinforced Corcrete Frames.

Untversity of I11inois, October 1974,

Akenord Snibata and Heiz A, 5¢zen

Use 0T Linear Models in Desiyn To Rerlect The Effect of Non-
linear Response. i
Review, University of Hawaii, Honolulu, Hawaii, August 18-20,
1975.

N.M. Newmark and E, Rosenblueth
"Pundamentals of Earthquake Engineering"
Prentice Hall, 1971.



17.

18,

Shunsuke Sugano and Itsuji Koreishi

An Empirical Evaluation of Inelastic Behavior of Structural
Elements in Reinforced Concrete Frames Subjected to lLateral
Forces.

Proc. V-WCEE, Rome 1973.

Hajime Humemura and Hiroyuki Aoyam:

Evaluation of lInelastic Seismic Defrlection o* Beinfarred
Concrete Frames Based on the Tests of Members.

Proc. N YCEE, Japan 1969,

19. Makoto Watabe

20.

Aseismic Strurtnral Systems for Buildings.
Technocral, Vol. 7.

Hiroyuki Aoyama

Simple Non-Linear Models for the Seismic Response of R.C.
Butlcdings.

Review, Honolulu, Hawaii, 18-20, August, 1975.



