Universidad Nacional de Ingenieria

PROGRAMA ACADEMICO DE INGENIFRIA CIVIL

58

METODOS DINAMIGOS DE ANALISIS SISMICO

TESIS

PARA OPTAR EL TITULO PROFESIONAL DE INGENIERO CIVIL

* PEDRO PASCUAL MORALES MARCOS

LIMA *x PERU + 1976



INTRODUCCION wwoeremrermrmprrrrrprecr e e rnenenen=n

I} METODOS ELASTICOS DE ANALISIS --c-cccccccccaanaaaa-
Il.1 Respuesta Dindmlca de Estructuras El§stlicas 11~
neales de un grado de llbertad ~-c=cermccccccacan
11.,1.1 Introduccién -r-wrecepecccccccccccccccacccanax"
11.1.2 Respuesta Dindmlica de una estructura llineal -
de un grado de libertad sceccecec-- rerpmeeemem.——
11.1.3 Espectros de Respuesta ----cccccc-- rerepeccccen
I1.1.4 MEtodos Numéritcos de Evaluacién de Respuestas
Espectrales messrerrrrmcrenpenmrrerenpenmnnre~
11.2 Determlnacté8n de Frecuencias y Formas de Modos
de Vibracién -crereccrccccccccrcccaan reccesccsen -
I1.3 An&lisis Dindmico de Estructuras de varlos gra-
dos de libertad ss=ssremrressrenmmsncsnncsnapn===

.'.3.' An‘l's{s Hcd" e

11.3.2 Mé&todo Tiempo-Historia --ececcccccccccccccccaaa-
11.3.3 Mé&todo Espectral =--cvec--- B cemee-
11.3.3.1 C4lculos de desplazamiento, -==-=====cccccc==-

11.3.3.2 Fuerza cortante m&ximo en la base y distribu

ctén a lo alto de la ediflcactén ~-c-cccce--

P&g.

2-27



METODOS INELASTICOS DE ANALISIS =--=--c-cceccccccao--

.1.1 Curvas Caracterfsticas de Carga-Deformaclén

de los Elementos Estructurales de uso co-

rriente ==rrrrrrrrrprennrrrnerrcnerruprrenarann
1.1.1 Comportamiento Dindmlco de P8rticos, Vigas
y Unlones Vlgas-Columna de Concreto Arma-

do cocecserecccccccaaae Poeccccccncccccccnceee

.1.1.2 Comportamtento DInfmlco de Marcos de

.2 Necesldad de procedimientos de disefo Inelés-

tlco cnecccccoccee epcoconcccscaccsssee ceececpecepegpe==

.3 Modelo del EdIflclo Aportlicado y M&todos de A-

ndlisls ===cveccemcccccccccpecccccccccccccn-- ,--
3.1 Introducclén reccccccccanaa- ceccvecrcnccnnanan
.3.2 Modelo del edlflclo aportlcado -=====-=c-=-=--

.3.2.1 Pértlcos y Unltones Viga-Columna de Concre-

to Armado =ceveccccscccsescccccccccccccana=
.3,2.2 Elementos de acero seccccccccccccccccccaa-.
.3.3 Mé&todos de Anflilsls ------ ceeccccccccccccca--

.3.3.1 Respuesta de Slstemas No Lineales de un -

Grado de Llbertad ccceccccceccccccccccccca=-

.3.3.2 Mé&todo de la Aceleraclén Lineal =-=-=--=--c=-=-

.3.3.3 Establltdad del Método Numérico emplea -

Pag.

3-3

3-4

3-7
3-8
3-9



Ler.h

iV RE
DI
Iv.1

Iv.2
Iv.3

V.4

Iv.5
Iv,6
Iv.6.1
1v.6.2

Iv.7

Iv.7.1

Iv.7,2

Iv.7.3

V CON

BIBLIO

Apilcacliones ecevrerecccccccnccnccccccecccax R,

SPUESTA DE EDIFICIOS DISERADOS POR NORMAS DE
SERO ANTISISMICO e-cccccccpencpepcmcrcrap--cnrp=
Introducctén =--cccccccccccccccacaaaaa. moescosm--
Funcién Principa! de los C8digos de Disefo -----
Riesgos Sfsmicos =ccveccccemmmccccc e cccccccnaaa
Frecuencia natural ec--c-cc---- reccccccccccccnnn-
Amortiguamiento «c-e--- seeecececcecccccccccccceanaa-
AnSlisis El&8stlico Espectral ---cccccccccccccan-a-
Introducclén --ccccecccercccccccccccccccccccce--
M&todos de An&lisls elfstico empleado en los
C8digos we-e-ccwcccccccccccccccccccccccccccccaa
AnSlisis espectral Incluyendo en forma simple
el comportamiento inelfstlico ---c----c-ceccccc---
Introduccién ----ccce--- R R R L
Mé&todos de andliisls empleado en los c6digos:

métodos del Factor de Ductilidad y de lgual-

dad PO RePee e PR PR PO RO RETRE PO E -

Comentarlo -ccccccccccccccccccccccccnax eemee -

:LUS'nHES e e e e e e e e e e = -

GRAFIA,

h-12
bh-12

b-23
b-23

L-24

L-30



INTRODUCCIiON

Los métodos de diseiio sTsmico resistente pueden dividir-
se en tres tipos: el método normali{zado, el m&todo de! <coefi-

ctente sfTsmico y el método de disefio dinfmico,

El! mé&todo normalizado se adopta para tipos de estructu-
ras normalfzadas donde sus elementos se estriicturan y dimensio-
nan en base a experiencias pasadas de construcciones que han re
sistido satisfactoriamente fuerzas debido a sismos. Ordinaria-
mente las edificaciones de madera son construidos empleando es-
te m&todo. Consiste en arreglar los elementos antisfsmicos, ta-
les como las paredes y refuerzos diagonales, de manera balancea

da y utilizando elementos de metal en los nudos,

E! método del coeficlente sfsmico consiste en reducir =
las fuerzas dinSmicas que actdan en las estructuras durante un
sismo a cargas estiticas horizontales y en disefar dichas es-
tructuras para resistir estas cargas. Este método ha sido usado
en el disefAo de edifictos grandes de madera, en edificios de me
diana y bajJa altura de concreto armado, de acero y compuestos -
de acero y concreto., La actitud hacia este m&todo est§ cambian-
do actualmente debido al considerable dafo sfsmitco sufrido por
edificltos de concreto armado en los recientes sismos. Este méto

do no toma en cuenta la altura y flexibitlidad de la estructura,



la excitaci8n y la respuesta tienen el mismo valer; le estructu
ra, (que podrta ser transformador), no da ningdn efecto en la -

respuesta.

El m&tode dinfmico estima el tipo de endas sTsmicas que
se espera se produzcan en la base del edificto y determina la
resistencia sfsmica calculando la respuesta a la vibraci8n de -
la edificaci8n, Este método es empleado para estructuras de edi

ficios muy altos y de especial importancta.

El disefio de resistencia a sismos ha mostrado una transi
ci8n de métodos empfricos a métodos de coeficiente sfsmico y mé
todos de disefAo din8mico, tomando en cuenta graduaimente, ei -

comportamiento de las edificaciones durante los sfsmos.

La respuesta de una estructura a un movimiento sfsmico -

puede ser escrita

REST = Funcién (M,d,S,E)

donde:
M : Magnitud (tamado) y mecanismo del origen del sismo
d : distancia y condiciones del medio de propagacién de
las ondas
S : condiciones del suelo,

E » caracterfsticas de la estructura,



Los factores !'M'" y !''d" pertenecen al campo de la sismolo
gfa. El foco de un stsmo que da efectos severos a una cludad es
t4 generalmente distribufdo dentro de una cterta §rea o sobre -
un clerto clfrculo sfsmlico, y el tamado (magnitud) del sismo pue
de ser predicha, no exactamente pero sl en forma aproximada por
la comparaclién de la energfa acumulada y la resistencla de los
mantos de materltales. SI la Intensidad de un sismo puede prede-
clrse, ésto puede ser dtil en la soluclén de problemas de inge-

nlerfa.

En 1931 y a través de 1932 el Profesor Suehtro, Director
de! 'Instituto de Investigacién Antisfsmlca' fue Invitado a los
Estados Unidos de Norte América y dicté conferenclas sobre 'Pro
greso de la Stsmologfa en el Japén', '"Ingenferfa Antisfsmica' y
“"Wibraclén de estructuras deblido a movimlentos sfsmlicos''. En es
tas conferenctas demand8 la necesldad de Instalar '‘Acelerégra-
fos para movitmtentos fuertes” con el fln de contar con regls-
tros sfsmlcos para su posterior estudto y dlscutlé la vibracién
de estructuras constderando el perfodo predominante de! suelo.
(nmedtatamente Estados Untdos estableclé en 1932 un proyecto pa
ra obtener reglstros de stsmos fuertes, y obtuvieron en el slis-
mo de Long Beach de Marzo de 1933 un reglstro de aceleraclones

con un vator m8ximo de 0.23 g.

A partir de 1933, Estados Unldos tom8 la Inlciatlva en -

¢) estudlo de ta respuesta dindmlca de edlficaclones sometidas
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a movimlientos sismicos.

El concepto de ''Respuesta Espectral', (Ploteo de respues
ta mdxima para un factor de amortiguamiento dado y un espectro
de frecuencia), fue primeramente introducido por Benioff (1934)
y refinado por Btot (1941). El Profesor Housner (1953) y el Pro
fesor Hudson (1956) desarrollaron el método dindmico de Disefo
Antisfsmico de edificaciones y de estructuras especiales tales
como tanques elevados de agua. Mientras los Ingenieros japone-
ses se dedicaron al estudio y desarrollo de métodos de andlisis
para edtflcaclones sometldas a cargas estiticas laterales, asfT
el Dr. Muto extendté el método del Profesor Nalto desarrollando
el m8todo de ltos vatores "D! (factor de distrltbuclén para las

fuerzas cortantes de entreplsos).

Al mtsmo tlempo ta observacién de las vibracliones produ-
cldas por explostones y por ensayos en mesas vibradoras han pro

ducltdo muchos datos de tnterés.

Cuando et método de disefo utlllzando respuesta espec-
tral no es sufictente debe utllizarse la técnfca del método di-

ndmico '"Tliempo+Historta'.

Conslderando la Importancia de la '""Respuesta Espectral',
debe obtenerse de &1 una cantidad maxima de Informacién. Recien
temente se han hecho estudios de la respuesta espectral como u-

na funcltén del tiempo. (P&rez, 1973; Trifunac, 1971; Hays y o-



tros, 1973;

Blume y asoclados, 1973).

Actualmente se emplean dos procedimientos para el dlsefio

de estructuras resistentes a simos, particularmente relaclona -

dos con

la determinacién de las cargas sismlcas:

i)

La aproximaclén cuasi-estdtica.~- Este método que ha
sido adoptado por la mayorfla de los cédigos de edifl
caclones, usa una serie de fuerzas estdtlcas aplica-
das horlzontalmente para simular el efecto de las
cargas sfsmicas. La distribucién de la fuerza cortan
te de disefio a través de la estructura es simllar a
la de cortes maximos obtenldos mediante un andilsis
dindmico. Sin embargo sus magnltudes son elegldos ar
bitrariamente, los valores escogidos han sldo (n -
fluenclados grandemente por el buen juiclo y la ex -
periencla. Las fuerzas de disefio especlflcadas por
la mayorfa de los cédlgos son generalmente mis peque
flas que los correspondlientes valores madximos que se
obtendradn por un andlisls dindmico elastlco. Las es-
tructuras disefladas para tales fuerzas tendrdn, gene
ralmente, algunos miembros desarrollando esfuerzos

de fluencla bajo condlclones sfsmicas severas.



1)

Este método, aunque mids empfrico que racional, segul
r§ en uso para la mayorfa de estructuras comunes en
vista de su simplicidad y por el hecho de que muchas
estructuras disefiadas en base a este método han teni
do un comportamiento satisfactorio cuando han sido

sollcitadas por sismos severos.

Anflitsts dindmico.- Esta aproximacién requiere que -
la estructura sea idealizada como un conjunto de ma-
sas Interconectadas por resortes y por elementos de

amortliguamliento.

La respuesta dinfmica de tal sistema para un reglis-
tro aceleractén-ttempo de un stsmo partficular se ob-
tiene en forma conveniente con un computador digital
o analéglco. SI el sismo es severo, las fuerzas cal-
culadas en algunas partes de tal estructura general-
mente exceder&n su capacidad de fluencla. Un andli-
sis que toma en cuenta la respuesta [neldstlca serd,
entonces, el Indlcado sl se dispone de un buen esti-
mado de la ductllidad requerfda asf como de las de-
flextones laterales miximas a ser obtenidas. Tal and
Ilsls, a pesar de ser claramente necesarlo para es-
tructuras grandes e importantes, en el presente, no
es practfcable generalmente por la limitada disponi-

btitdad de los programas de computaclén y de las com



putadoras, Yy el relativamente alto tiempo de computa
clén requerido para el anflisis, y la diffcultad de
predecir el cardcter del movimiento sismico que ocu-

rrir§ en un lugar determinado.

El estudto actual del an§lisls dindmico estd enfocado ha
cla la fuerza de excltaclén sfTsmica que llega a la estructura -
considerando las caracterfsticas del suelo y de la estructura -
(rigidez, resistencla, ductilidad, masas, dimensiones). Este es
tudio puede ser hecho por medlo de pruebas con explosiones, jun
to con la observaclién de sismos y an8lisls usando la computado-

ra.

En los Capftulos Il y Ill se estudian los métodos dinami

cos de anflislis sfsmico Eldstico e Ineldstico. En base al funda
mento teérico de los Capftulos Il vy Ill se estudian vy dlscute
la respuesta de ediflcaciones diseiiadas por Normas de Disefio
Antisfsmico. Y finalmente en el capftulo V se concluye discu -
tiendo los procedimientos corrientes de oficinas de Disefio Es-
tructural con los procedimientos usados actualmente en investi
gaclén, y se hace hincaplé en la necesidad de difundir los co-
nocimlfentos teéricos de los métodos dindmicos de manera de que
los Ingenteros estructurales que usen los Cédlgos de Disefio es
tén en mejores condiclones para una buena Interpretacién cono-
cltendo las Iimltactones que tnvolucran las férmulas de dliseiio

especlflcados en los cédlgos.



CAPLILTULO h

'METODOS ELASTICOS DE ANALISIS

1.1, RESPUESTA DINAMICA DE ESTRUCTURAS ELASTICAS LINEALES DE

UN _GRADO DE LIBERTAD.

11,11, INTRODUCCION,-

Actualmente el estudio de la respuesta dinfmica de es-
tructuras elfsticas lineales sometidas a movimlentos sfsmicos ,

se hace prtnctpalmente medtante dos métodos.

Et primero denomtnado M&todo Tlempo-Historla, consiste -
en ta etaboracién de un modelo tedrico eldstico lineal de la es
tructura en estudio y et cftculo de su respuesta dindmica exac-
ta para un movimiento sfsmico de 1a cimentactén, el que se supo

ne conocldo.

E! segundo denominado m&todo de Espectros de Respuesta ,
el cuat permtte separar tas caracterfstlicas de los sismos de a-
quettas de tas estructoras. Es un procedimiento general aproxi-
mado, ampttamente usado en el dlsefio sfsmlico de estructuras co-
rrtentes y empteado también en el disefio preliminar de estructu
ras espectates tates como edtflctos de gran altura y plantas nu

cleares,; que-por sus attas iInverslones Justiflcan un andlisis -
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m&s ‘precliso-a-través det-método Ttempo-Historta.

En et anS§tisis-de-estructuras lineales de varios grados
de ttbertad, se observa que ta respuesta dinémtca puede obtener
se a travéls de ta superposlciébn de las respuestas de los modos
normates de vibractén y que la solucién de un modo de vibracién
cuatqutera puede expresarse de fgual manera que para un oscila-

dor ltneat de un grado de tibertad.

Las ‘razones-anterfores indican la importancia qus tiene
el estudto de ta respuesta dinSmica de estructuras elédsticas 1|
neales de on grado de ttbertad y en particular sus Espectros de

Respuesta.

tt:1.2 RESPUESTA D#NAMtCA DE UNA ESTRUCTURA LINEAL DE UN GRADO

DE LIBERTAD

Cuando la base de ta estructura es soifcitada por un mo-
vimtento de caracterfsttcas generates cuya aceleracién es xg,

la ecuactén dtferenctal de movitmfento se reduce a:
mx_(t) + ck (t) +«k x (t) = +m 'r.'glt] (2-1)

donde el " e ' denota dtferenciacién.con respecto al tiempo,

- m xg{t} representa la fuerza de Inercia debido al mo
vimtento de ta base apllcada como una fuerza

de excitacién a la masa "m'" del sistema, y
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xr(t) es el desplazamiento relativo de la masa ''m*

respecto a la base.

Generalmente xg(t) es la componente horizontal de la ace
leracién de ta base que se asume lgual a la aceleraci6n del sue
lo e Idéntica al regtstro de aceleractén obtenida mediante un a

celer6grafo para-movimtentos fuertes durante un sismo.

Dividiendo ta ecuactén (2-t) entre m resulta :

%, (t) + 26wy X _(t) + wi x_(t) = - ¥g(t) (2-2)
donde
2 k
Wy = — es la frecuencla natural no amortiguada,
m
T = 27 es el perfodo natural, y
w
b = ¢ = ¢ es la fracclién del amortiguamien=~

¢ o
ers 2k m to crftico.

La respuesta de desptazamiento relatlvo, Xr(t), puede -

ser evaluada medtante ta Integral de Duhamel.

Conslderando condtctones f[Iniclates Xf(t =0) =0, -
ir(t = 0) = 0, el desptazamlento relativo de la base en un ins-

tante de tiempo t>>'0 queda dado por:
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t
X (t) = - -1 xg (z) e'b“T{t'zj sen w: (t-2) d2 (2-3)
w: o

donde w: -w, 1-b es la frecuenclia natural amortiguada.

De la ecuactén (2-3) se aprecia que la respuesta de des-
plazamtento relativo de la estructura el&stica depende de la -
frecuencla natural clrcular, NI, de la fracclién dei amortigua-
mtento crftico, b, ¥y de 1a naturaleza del movimliento de 1a base

Xg.

E! desplazamtento relativo Xr(t) es importante en el di-
sefio sfsmico porque los esfuerzos en la estructura son directa-
mente proporclonales a los desplazamientos relativos. La fuerza
de corte basal V(t) (Ver Figura 2-1), ejJercida por las columnas

sobre el suelo se expresa por:

V(t) = K x'(z) (2-4)

Derivando la ecuactén (2-3) se obtlenen expresiones para

la velocldad relattva ir(t) y para la aceleracién absoluta X(t).

Por conocimtentos de matemiticas

b(e)
St H(t) = F(t,7)dT, su dertvada respecto a ''t' es
- | a(t)
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b(t)
(2-5)...35151 - | dF(e,Z) 474 F{t,b(e)) ab(e) | F(t.a(t))12
dt a(r) 9t dt dt

Definiendo previamente las expreslones sigulfentes :

e
s -f Hg{t]-'h"i (t-2) sen w: (t-TQd (2-6)
o

| S
c .f :thJ-'“r“'ﬂ cos w: (t-2)d (2-7)
=)

Derivando respecto al tilempo 't', se tiene :

S = - bw,S + w:C (2-8)

C = - bw,C - wis + Xg(t) (2-9)

1

La ecuactén (2-3) constderando la ecuacltén (2-6) puede -

expresarse como!

1
X (t) = - :-:- ] (2-10)
De donde ir{tl - - lT s 2% . ¢ (2-11)
s | 1-b
) t
(2-11)...Xr(t) - -’( ?g(‘!]a'h“‘lh-ncnsw:{t-ﬂ' unw:{t-z] d<
o \,I-h!
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La velocidad relativa Xr(t) es [mportante en el disefio -
sfsmico porque permlite evaluar la energfa dislipada por el osci-

lador.

De la ecuactédn (2-11), derivando respecto al tiempo, t,

se tiene:

Ir{t] - $ - ¢
1-b
f hzwI "
X (t] = » ———— 5 + bw,C + bw,C + w;S-Xg(t)
1=b

Pado que el desplazamtento absoluto x(t) de la masa queda expre

sado por:

x(t) = Xr(t) + Xg(t)

La aceleractén absoluta queda dada por:
X(t) = ¥r(t) + Xg(e)

; t.. 2
X(t) = VI/ ,"9(50'“’1 (t-2) 1-2b° unw:(t-f]ﬂhcasw:(t{] dT
(-} 1=-b

La aceleractén absoluta i(t) es importante para medidas
expertmentales ya que es la canttdad m&s simple de medir duran-

te el stsmo. Para ello basta colocar un aceleréfgrafo en la es-
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tructura para registrar con buena aproximacién ia aceleracién -

absoluta X(t).

La aceleracién absoluta define también la fuerza sfismlica

sobre la masa M.

Conociendo el registro 'tiempo-aceieracién'' del movimien
to de la base, las ecuaciones (2.10), (2.11) y (2.13) constitu-
yen las ecuaciones bisicas del método de an&lisis "Tlempo-Histo

ria".
Para sistemas con pequefia cantidad de amortiguamiento, -

las ecuactones (2-10), (2-11), (2-13) se reducen a:

t

x (1) =« o sa e [ 5g@e™™i (4" Cgenv, (t-0d  (2-15)
“1 "1 Je
t
Xr(t) «- s (= :]~ Yg(C)e-bwi(t-t)cosw'(t-C)d (2-16)
o
t
x(t) = WiS = w, ib(t)e-bwl(t-t)senw'(t-t)d T. (2-17)
)

1t.1.3 ESPECTROS DE RESPUESTA

Desde el punto de vista del diselo sfsmico (nteresan los
valores absolutos m&ximos (M.V.A.) de las cantidades Xr(t), -
ir(t) y X(t), dadas por las ecuactones (2-10), (2-11) y (2-13),

que experimenta la masa durante la respuesta sfismica.
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Se define el Espectro de Desplazamiento relativo de un
slsmo como :
S (b,wy) = M.V.A. [Xr(tz' 12-18;
Es decir, el valor m&ximo del desplazamiento relativo -
con respecto a la base que experimenta la masa m durante duraﬁ
te el slismo.
Anflogamente se definen el espectro de velocldad relati
va como :
s, (b,wy) = M.V.A. —ir(tﬂ (2-19)
y el espectro de aceleracién ab;;luta

S, (b,w;) = M.V.A. -_:Y(til (2-20)

Constderando slstemas con pequefia cantldad de amortigua

mlento, de las ecuaclones (2-15), (2-16), y (2-17) se tlene

1 1 T
S - X O o S - — § 8 —— S (2'2‘)
d "l max W Imax Wy v 27V
.|k = |c - |5 - S (2-22)
sv " max lmax IMIK v
s = |¥% - W, |s w3 = 2ZL.g (2-23)
8 max ! lma: 17y T y

Las ecuactones (2-21), (2-22) y (2-23) constituyen las

expreslones b&sicas del M&todo de An&lislis Espectral.

Generalmente las estructuras corrlentes (edl/flclos de -
concreto armado, de acero, mixtos de concreto y acero, de mans

posterfa) tlenen pequefa cs#htidad de amortlguamlento, (del or-
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den del 2 ai 20% de amortiguamfento crftico). Por lo tanto para
su anSlisis puede ser suficliente utilizar las ecuacliones (2-15),
(2-16) y (2-17) para el método Tiempo-Historta, y las ecuaclio-
nes (2-21), (2-22) y (2-23) para el método Espectral.

Los Espectros de Respuesta son el ploteo de las respues-
tas m&ximas de un sistema de un grado de ilbertad sometido a la
acclién de un sismo dado, varlando su perfodo de vibracién y per

manecfendo constante su coeficliente de amortiguamiento.

El procedimiento para obtener un Espectro de Respuesta -

se Indica gr8flcamente en la Figura (2-2).

Las estructuras tfptcas, que son de Interés en la Inge-
nierfa clvil, se caracterlizan por tener perfodos naturales de -
vibracté&n comprendidos entre 0.01 y 4.0 segundos, encontrindose
la mayorfa de ellas dentro de un (ntervalo de perfodos cortos
Para tomar en cuenta esta distribuctén en la evaluactén de los
espectros de respuestas se consideran (ncrementos menores de pe
rfodos en ese rango, digamos por ejemplo, para perfodos compren
didos entre 0.50 y 1.50 seg., para perfodos comprendidos entre

1,5 y 4 seg. tncrementos de 0.1 seg.

Por otra parte las estructuras de Interés en Ingenferfa-
se caractertzan-por tener coeficientes (fracclones) de amorti-
~guamtlento-crfttce-comprendtdos entre 0.02 y 0.10 para edificlos

y 0.05 a 0.20 para obras de tierra. Para cubrir este rango, ge-
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neralmente, se eligen los valores 0.0, 0.02, 0.05, 0.10 y 0.20.

it.1.4 METODOS NUMERICOS DE EVALUACION DE RESPUESTAS ESPECTRA -

ES

Varios métodos han sido utilizados en el pasado para cal
cutar espectros de respuestas. Uno de los prtme;os estaba basa-
do en la iIntegracté8n numérica de la ecuactédn diferencial que -
describe un sistema de un grado de libertad. Otro método muy u-

sado fue una aproximactén semit-grSftca (Housner, 1941).

El pritmer c8lculio de espectro de respuesta completo fue
hecho por Bitot (1941) usando un péndulo de torsién, el que se
basa en una analogfa mecénica. M§s tarde un sistema analégico a
glliz8 el proceso e Incremento la precisién (Housner y Mc Cann,

1949; Alford y otros, 1951).

La capacldad de los computadores digitales actuales, ha
agltltzado extraordinariamente los cdlculos, basados ya sea en
la evatuactén de 1a integral de Duhamel. E| esquema de Integra-
ctén de Runge-Kutta de tercer orden ha sido y es adn preferido-
por muchos tnvestigadores debido a su precisién, estabilidad vy

ventajas de intctacltén.

Un método basado en ta solucién analftica exacta de la -
tntegral de Duhamel para segmentos lineales sucesivos de excita
ctén resatta ser e! m&s préctico (Iman, 1960). Esta aproxima-

cbén y su prectsién fue descrita en detalle por Nigama vy Je-

ntngs 1968},
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1.2 DETERMINACION DE FkﬁtUENtlﬁS Y FORMﬂS DE*MODOS DE VIBRA-

CION

Los sistemas estructurales comunes generalmente tienen can
tldades pequefias de amortiguamlento, por consiguiente se puede
despreciar su influencia en 1a determinacién de frecuencias y
formas de modo. Estas caracteristicas dinamicas son indepen-
dientes de las fuerzas de excitacién que actdan sobre el siste

ma. Por consiguiente el modelo matemdtico a considerar se mues

tra en la figura adjunta,

przzZ7z
pzzZZ72)

G

m b

FIG. MODELO MATEMATICO

Aplicando el Princlplo de D'Alambert se tliene el sistema

de ecuaclones diferencliales sigulientes:



mg x1 + (k1 + k2) xi - kz Xz = 0
“‘zxz""zxi*“z*‘suz'ﬁaxs = 0
mp Xy - Ky Xy g (K + K )X - K X, =0
m X + K X -~ K X s 0

n 'n n n n-1

(A)

E! sistema de ecuaciones (i) se pueden expresar matri-

clalmente

M{x} « [K{x} = {o} (2)

Considerando : {X} = {#} sen wt (3)

donde {ﬂ} es una matriz de desplazamientos, cuyos elementos -

son las amplitudes de desplazamientos de los puntos masa, y "W'"

es una frecuencia desconoclda.

De Ya ecuacién (3) : {x} = - w2 {ﬂ] Sen wt

() = - w2 {x)

Reemplazndo las expreslones.(ﬁ) y (4) en (2)

S CIRCITRR
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La expresién (5) puede re-escribirse
[« - w2 (4] {8} = (o] (6)

De la ecuaclén (6), considerando que {¢} es diferente de 0 ,,

para una ecuaclén no trivial :

[ - w2 (W]~ o (7)

La ecuaclén algebralca de grado n de w2 se conoce como ''Ecua-
clén de frecuencla', y resolviéndoia se obtlene las soluclones
de las frecuenclas naturales clrculares de vibraclén conslide~

rando H‘|<H‘2< A <'n|'".

W o= e (8)

Conslderando la ecuacién (6) para cada valor de W,, se obtlene

la forma de modo {€simo de vibracién.
|

Las solucfones de los vectores {ﬂ'} no nos dan desplaza

ml entos reales de los puntos masas para el modo de vibracién
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se normaliza considerando el mayor desplazamiento de sus pun-

tos masas lgual a 1,

En la figura adjunta se indican esquemas tfplicos para

las formas de modo de vibracidén

lra. Forma { G} 2da, Forma {ﬂzly n Forma P"}y

FIG.2 : FORMAS DE MODOS DE VIBRACION

Los vectores correspondientes a los modos de vibraclién
tlenen relacliones de ortogonallidad. Siendo las frecuvenclas co-

rrespondientes a los modos 'r'' y "S'' diferentes se tlenen:

RELACIONES DE

{5} [ {7} - {o)
(10)

{’Q]T [K] [Ir} - [ﬂ] ORTOGONALIDAD

El problema de determinacién de las formas de modos de
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vibracién matem8tica para solucién de ‘''eigen valores" y 'el -

gen vectores' respectivamente.
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11.3 ANALISIS DINAMICO DE ESTRUCTURAS DE VARIOS GRADOS DE Lt~

BERTAD

i1.3.1 AnSitsis Modal

En ¢! andiisls de estructuras
lineales de varios grados de
Iibertad, se observa que tas
] respuesta dindmica, puade ob-

tenerse a través de 1a super-

posfclédn de las respuestas de

b . los modos normales de vibra-

clén y que la solucién de un

modo de vibracién cualquiera

puede expresarse de figual for

ma que para osclladores linea

les de un grado de llbertad.
Conslderando el modelo de la estructura, ver figura:

Ec. enésima : m X, +C, (x, - Xpoq) + Cray (X, = X)) ¢+

K, (X

I = xl_l} + K

(X=X, q) = - m.X (1)

I 9

i+1

El slistema de ecuaciones estd8 dado por

[ {5+ [0 + [ {4 = - i, Lo} (2

donde x, x y x son vectores que definen las aceleraciones, ve-
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locidades y desplazamientos relativos de las masas concentradas
Yy Rg es la aceleracién del suelo,.

Los té&rminos correspondientes a amortiguamiento y vibra-
clé8n forzada se desestiman cuando se calculan las frecuenclas -

naturales y las formas de modo de vibractén.

M {x} + [k] {x} = o (3)

Con X¢ = @, sen w' | en ecuactén (3) :

[K - muz] {ﬂ} - 0 (4)

IK - mwzl = 0 (5)
De la ecuacién algebralca (5) se obtlienen las frecuen-
clas w-,, considerando w‘ < wz € L iiiiieenn .. <w,< ..... <Wn

de las ecuactones (4) con los valores w‘ se obtienen las For-

mas de modo
{8} => [0]) = [0' o* ... o' ... o") (6)

se consltdera la sigulente transformaciédn de coordenadas

[x] -1s] {v) 7
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Reemplazando en la ecuactén (2) :

[«] (o] {5} « (€] [8] (v}« [K][o] () = - % tm)

Premultipiicando por la transpuesta de [8] : [#)T
1" (W] [}t53 + (9" (] L) (v} ~ [ADT D[] 0 = - %, [o]"fphe

* E|l resultado de los productos matriciales indicados conduce a

matrices diagonales, por lo tanto :

"9, 0 1% K O | "
"9, 2 an Y,
* ' N
mgl { "t » 6‘". < Yi
O 0 , :
mgn Yn xn Yn
e i I § ) - - |\ !
i \ ( T \
e 1 E DIREET
Xy 0 Y, {Gﬁ {m} ?Q. o)
o % - - T ] '
+'O(, < YI> ﬂi“t} l"‘& Xg P
0 : ! m x
an Yq L‘“nﬁ [ QJ
_ g N J
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Considerando la ecuacltén generica (1)
- = nT Ve
mg, ¥y, + ¥ Yy ® Gy, . - {ﬁ} {m] Xg (9)

Dividlendo entre mg, = {#'}T [H]lﬁ'}

T
.. ) | .
Y, o+ 26, My, + wf v, = - {0/} {n} X (10)
T
{6 [W]{e"
Definfendo
T

!

FACTOR DE PARTICIPACION DE MODO [ = FPM' - {9 } im] (11)

(s [w] o)
Luego en la expresién (10)

Y 2 2 ..
P+ 2b) Wy, + Wy, = - FOM, Xg (10')

Aplicando la Integral de Duhamel, resolvemos la ecuacién (10'):

.r. ¥ bl Wl (t -T)
Y Vi B Sen wi (t - ) d3 (12)
1 o

Para ediflicaclones con amortiguamiento pequedfio : HI "
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FPHM L -
Y, = - I f Xg e'b' wi(t-7) Sen Hr{t-‘i')df (13)
o

Y

Los desplazamientos asocfados a los modos de vibracién-

estin dado por

{x ()} =[e)y (v (7)

Para 1a masa % (de nfvel & ) se tiene :

Xe (8) = 3 8! y, (14)
=1

Consliderando la ecuacién (13)

N t
FPM .. _ o
Xee (t) m =) @ -——'/ Ko (T)e™®! M1E-Tsen yi(e-myat
(=1 w!
| o
...... (15)
donde | = 1,2,...,N (ndmero de modos de vibracién -

considerados).
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Para edificaciones con amortiguamiento pequefio

k FeM, [°
L) - -r
Xoe (t) = - Z UJ ==='-/ Xg (T )e ®! WIt-T)go ui(e-T )aT
l=1 W
| o

(16)

La expresién (16) expresa el desplazamiento relativo de
respuesta de sistemas con varlos grados de libertad debido a -

movimlientos en 1a base ocaclonado por sismos.

Se aprecla que el problema de la respuesta sismica es -
controlada por las caracterfsticas de la distrubancla del sue-
lo como se expresa en el término de la Integral y por las ca-
racterfsticas de la estructura. Las caracterflsticas estructura
les son definidas por las FORMAS DE MODO y PERIODOS, que son -
funclones de la distribuclén de masas y rigideces de la estruc
tura y de los valores modales de amortiguamlento. Las formas -
de modo pueden ser evaluadas por el procedimiento matriclal iIn
dicado o utlllzando métodos numérlicos de Stodola y de Holzer
Para evaluar el amortiguamiento debers ser basado sobre resul-

tados de experimentos.

11.3.2 Método Tlempo-Historla

petermlnacth de gesplazamlento, fuerzas de (nercla, -

Cortantes y Momentos flectores debido a Sismos

E! desplazamlento relativo respecto a la base de la es-

tructura se determlina uttllzando la ecuacién (15) 6 (16).
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LT A “biWi(t-T)
Xoo () = - E ) Xg(T e = sen h‘i[t-'f )dT
o

= b w
(=1 i

(16)

Conociendo el desplazamiento relativo X« (t) mediante -

la ecuacién (15), se puede conocer la fuerza dindmica o sfsmi-

ca efectiva que actda sobre cada masa en cualquier tiempo t.

)

-

—F

—_—

.__y-’l

Flg. 1
¢ I — ‘2
| A — ¥,
‘vt i
Foo= (K + KX, = Ky X,
F, = = KXy + (K, + K3Jx2 KyX
Fpo= = KKy + (K + KX,

ey
W = Gl -X,)
Va-,

V) <Vies

V; k) (Xj-X-1]

thp -5

p hpl(Xp -%, )

*V; -V
V, =KX
Kisr ®ie
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{Feo} = [¢] {x} (17)

El cortante de entrepiso V(t) se obtiene sumando las -

fuerzas de Inercia Fi estdtfcamente desde el nivel superior.

V'(t)\ f LI R I veuold ] (F'(t)\

V%(t) 01 1. ... F,(t)
Y i TS (P B
1 vi(:)J [ 00 0 0 0 0 1 \ F;(t)J

(v()} = [s){r(e)} (181).

donde [S] es la matriz de sumacién correspondiente,

MOMENTOS FLECTORES:

De la FIGURA 1:

Hn-l = hﬂ' Fﬂ{t}. - hl'l l"\‘i"l{t}

Moop = {h“+hn_I]Fn + h

n F

n=1"n-1 = hnvn * hn-Ivn-l

v + h V

Hl-l - hi ¥' * hl+l ?,+1 *.00ut h n-1 n n

n-1

"o - h|?! + hz?z * o + thn.



[ | i )
M, (t) 1 hy hgeevnenniiis b0 R (Vl(t)
M, (t) o e, hooy Mo v, (t)
: N : (19)
< ni_'(:)f o 0 o0 h, hier P, «v,(:)}
L Mn_l(t)J _ 0 o0 o0 0 0 hnd Lvn(t),l
{ne)} = [u]{vie) (19')

Las ecuacliones (16), (17), (18), (19) constituyen las e

cuaclones b&sicas del método de anslisis TIEMPO-HISTORIA.

11.3.3 Método Espectral

1I1.3.3.1 C8lculo de desplazamliento

En el andlisls de estructuras de varlos grados de llber
tad se observa que la respuesta dindmica puede obtenerse a tra
vé&s de la superposiclién de las repuestas de los modos normales
de vibractén. Por lo tanto sl disponemos de espectros de res-
puestas mixima para cada modo de vibracién y utilizando una -
combinaciédn adecuada de él1os podemos estimar la respuesta -

m&xima probable.

Tenlfendo en cuenta que el desplazamiento horlzontal de

la masa M, , (nlvel > ), 6 ests dado por:
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n

X« (t) -E ¢°: Yy (1)
t=1

considerando el modo de vibracltén V|l'", se tiene:

l I
Xee = B v, (2)
Py [F et wi(e-T)
donde y, = - Xg e sen w'(tﬂT'}dT (3)
W a]

Conociendo el Espectro de respuesta de un sismo particu

Jar, digamos el espectro de velocldad, se puede encontrar el -

valor mximo de Y ¢

- Sv
Y I FPM " _='_ (W)
wi
Sv A
&y
Sy
7 Periodo T F

ESPECTRO DE RESPUESTA DE VELOCIDAD
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Y reemplazando en (2)

Xo, = @y FPH, —L (5)

En la ecuacién (5) X; expresa el desplazamiento maxi-

mo de la masa mg considerando el modo de vibracién iésimo.

Para estimar la respuesta midxima probable se reconoce -
que la simple adictén de las respuestas miximas siempre excede
r§ el valor de 1a midxima respuesta real, debido a que las res-
puestas ma&ximas correspondientes a los modos de vibracién se
producen en tiempos diferentes, por lo tanto este criterio de
la suma absoluta serd conservador, Un criterio bastante utili-
zado es la '"raiz medta cuadritica''. Se conoce adem&s que la in
fluencia de los altos modos de vibracién es generalmente peque
fa y es suficiente para fines practicos considerar solamente -

los tres primeros modos de vibracién,

Como los modos altos proporcionan efectos diferentes a
distantes alturas, un mejor criterio serfa el sumar una frac-
ctén especlffica, digamos un 50%, de las respuestas méximas co-
rrespondlientes al 2° y 3er modo de vibracién al primer modo de

vibracién y obtener asl un estimado de la respuesta total.

Recientemente han propuesto el criterlo de considerar -

la media aritmética de la ''Suma absoluta' y de la 'raiz cuadrd



- 2-26 -

tica'.

Resumiendo se tlene:

CRITERIO 1 : '"SUMA ABSOLUTA DE LOS MAXIHOS CORRESPONDIENTES A

CADA MODO DE VIBRACION"

X = X2 o+ x2 0+ o+ xY =Z X & (6)
(=1

CRIETRIO 2 : '"'RAIZ MEDIA CUADRATICA"

H L
Xy = J{:L}z PN 9% L S ¢ S L JZ (1% )® (7)
f=1

CRIETRIO 3 : '"ARADIR A LA RESPUESTA DEL 1er MODO DE VIBRACION

FRACCIONES ESPECIFICAS DE LAS RESPUESTAS DE LOS

OTROS MODOS"

Xo = Xix + f X3+ ..f xN (8)

CRITERIO 4 : MEDIA ARITMETICA DE LA ''SUMA ABSOLUTA' Y DE LA =~

""RAIZ MEDIA CUADRATICA"

N N ’
R DR

X o
2

donde N = es el ndmero de modos de vibracién a consliderarse
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11.3.3.2 Fuerza Cortante MidxImo en la base para el modo de vi-

cular,

mExima

bractén (&simo y distribuclén a lo alto de la ediflca-

cién

Conociendo el Espectro de respuesta para un slismo parti
digamos espectro de velocidad, se obtliene la respuesta

SV' a partir del perfodo, T', y fracclé8n de amortligua-

miento, b', correspondientes al modo [ésimo de vibracién.

La aceleracl!8n absoluta midxima correspondiente serd

(y + Xg)max = FPM, W

P Wy S

vt

La aceleracl!é8n absoluta de la masa del nivel k seréd

Por consigulente la fuerza de [nercla en ese nilvel seré§:

I I
Firo = B FPM, W, S 0 M (10)
La fuerza cortante al nivel k sers
n n
| | i
Ve = E Fa = E B FPM, W, S . My (11)

o=k K=K

En la base la fuerza cortante serd:
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n n
E l E i
F = FPM, W, § m 12
- o I 1 “vi = ’x o (12)

Adem&s el Factor de Participacién del modo de vibracién,

FPM', estd dado por

le e
(s} [n]{e)

(13)

FPH

M. [300,

(¢))?

R

=1

Reemplazando en (12), se tlene:

( z: ﬂ Moe )2

] X =1

vB n wl svl (14)
) . (éd 12 mg
=]

De 1a expresién (12) se puede defenlir

2:: ﬂ Mo ™= {SI]T {m) masa efectiva correspondien-

efect
te al modo de vibracién "'I",

En ecuacién (12)

I I
= FPM efect. “l svl (15)

Ua m

I
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De las ecuaciones (10) y (12) se tlene

@ m
i [ k K
Fk = Vs T (16)
ot
of=1]

La ecuacién (i16) nos Indlca que la fuerza de inercia en
el nivel k y modo de vibracién [&€simo, F;, estd dado por el -
cortante en la base correspondiente al modo "i'" multipllicado -

por un coerficiente de distribuclén.

Resumiendo, el procedimiento del anfllisls espectral in-

.cluye los slguientes pasos:

1. Seleccién del Espectro de Disefo.

2, Determinaciédn de las formas de modo y perfodos de vibra-
clén que van a ser consliderados en el andlisis. Generalmen
te se consideran los correspondientes a los tres primeros

modos de vibracién.

3. Lectura de la respuesta en el espectro de respuesta para

cada perfodo de los modos considerados.

4. C&lculo de los factores de particlpacién de los modos con-

sliderados.

5. Combinaclén de efectos para obtener la respuesta maxima vy
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probable. (desplazamlentos, velocidad o aceleracién),

Transformaci6én de la mdxima respuesta en momentos y cortes.
Con estos efectos resuitantes la estructura es analfzada y

dlsefada de la misma manera que para fuerzas estitlcas.



Dispositivo de amortiguamienfo
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Flg. 2.1 MODELO OE SISTEMAS DE UN GRADO DE LIBERTAD
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CAP I TULO il

METODOS (NELASTICOS DE ANALISIS

tit.1 COMPORTAMIENTO INELASTICO DE ESTRUCTURAS APORTICADAS

f1i.1.1 Curvas Caracterfsticas de Carga-Deformacién de los Ele-

mentos Estructurales de uso corriente

ti1.1.1.1 Comportamiento DIn8Smico de Pérticos, Vigas y Uniones

Viga-Columnas de concreto armado

Las experienclas sobre el comportamiento de eiementos de
concreto armado provienen princlipalmente de la Portland Cement
Assoclation, de Universidades e Institutos del Japén (especial-
mente de la Unliversidad de Tokyo), de la Unlversidad de Califor
nia en Berkeley y de la Universidad de Canterbury en Nueva Ze-

landia.

Los tipos de pérticos y uniones con los que se experimen

ta usualmente se muestran en la Flgura 3.1,

Las pruebas efectuadas demuestran que no hay diferenclas,

para flnes practicos, entre pruebas estitlicas y dindmicas.

La forma general de los cliclos para las conflguraclones-

de prueba seffaladas no varfa substancialmente y cuallitativamen-



te la tendencia es la misma, de una continua disminucién o de-

gradacién de la rigidez.

El nivel de carga de fluencia es afectado muy poco por
el nidmero de ciclos y la magnitud de las deformaciones, sin em-
bargo la rigidez disminuye contfnuamente una vez que se ha al-
canzado el nivel de fluencta. Por debajo de este nivel la rigl-
dez se mantiene préacticamente constante. La curva envolvente de
los ciclos carga - deformacl(d8n tiene 1a forma Indicada en la
Flgura 3.2. La Inclinacién de la segunda rama es funcién del ex
ceso de capacidad después que el refuerzo ha entrado en fluen-
cia. Una iInclinacién positiva representa el caso de ~elementos -
bien diseffiados, en que la resistencia al corte de una seccién -
cualqulera, es siempre mayor que la fuerza de corte apifcada.

Representativamente puede tomarse fgual a cero.

La figura 3.3 muestra las caracterflsticas de los <ciclos
histéricos para p6rticos simples y uniones viga-columna bien di

sefiados .

En el desarrollo de las curvas momento-curvatura de vi-
gas Y columnas puede observarse claramente que después de la
primera fluencia el momento es resistido s6lo por el acero, de-
bido a que las grietas existentes en la zona de compresién no
cierran sino hasta que el acero en compresién ha flufdo. De ahf
que las formas de las curvas momento-curvatura de tales elemen-

tos est8 condlcionada en gran medida por la forma de los ciclos



tensién-deformacién del acero, tal como se aprecia en ia Fligura
3.4. En la etapa sefflalada el concreto cumple la finalidad de im
pedir que el acero se pandee y proporcionar resistencia de cor-

te a la secclién.

En vigas, con diferencias significativas de refuerzos de
acero superior e inferior y en columnas, el brusco cambio de 1la
rigldez es mas notorla y valores teéricos calculados resultan -
mayores que los experimentales, 1o que indicarfa que en estos
casos es necesarfo utilizar ciclos histeréticos de &reas meno-
res que las dadas por la funcién de Ramberg-0sgood y el modelo

de rigidez degradante de Clough.

Asf mismo los cliclos momento-curvatura dan una buena (-
dea de la forma de los cliclos carga-deformacién para miembros -

bajo carga cfcllica.

111.1.1.2 Comportamiento Dindmico de Marcos de Acero

El comportamiento de marcos y uniones viga-columna de a-
cero bajo la accién de cargas dinS&micas se caracteriza b&sica-
mente por la tendencia a mantener constante tanto la capaclidad
de carga Gltima como la rigidez a medida que aumentan las defor

macliones y el ndmero de cliclos de carga y descarga.

Las experiencias indican que los ciclos son notoriamente
estables, adn después de 30 o m&§s ciclos, observindose pequefias

desvlaciones mucho después de alcanzada la fluencia. Igualmente



los resultados no difieren substancialmente para los ciclos ob-
tenldos bajo cargas estftlicas o dindmicas y pueden tomarse como
equivalentes. La Figura 3.5 muestra 1a forma tfpica de las cur-

vas carga-deformacién para p6érticos y uniones de viga-columna.

I11.2 NECESIDAD DE PROCEDIMIENTOS DE DISERO INELASTICO

No es préactico disefiar una edificacién de manera que du-
rante el sismo mas fuerte a esperarse responda compietamente en
el rango eldstico, esto es a la vez desde el punto de vista eco
ném}co y en vista del hecho que las caracterfsticas del movi -~
miento sfsmico son err8ticas. las caracterfsticas de un ''Sismo
de disedo', (1a intensidad, duractén y frecuencla), son muy dli-
ffciles de establecer, También hay Incertidumbres en los paréme
tros estructurales que influyen en la respuesta. Considerando -
las Incertidumbres debe ser reconocido que la accl8n Ineldastlica

ocurrird en un s{smo severo y deberd ser controlada.

Cuando ocurre la deformacién plistica se disipa energfa
que habrfa sido acumulada en la estructura como energfa de de-
formaclién recuperable, 'y de esta manera re reduce la magnitud -
de las aceleraclones y en algunos rangos de perfodos, la oscila
clén. Estas reducciones son acompafiados por unad disminucién en
fuerza cortantes y en coeficientes sismicos. Por lo tanto si a
la estructura se le permite una cantidad suficlente de activi-
dad Inel8stica, se disipar8 energfa de esta manera y puede ser

disefado utllizando coefliclentes sfsmicos m&s baJos que una es-



tructura eldstlica.

Generaimente ahora es aceptado que para resistir sismos
el disefio de una edificactién debe cumpliir dos objetivos princi-
pales: Primero, la respuesta durante sismos moderados que puede
ser esperada varias veces durante el tiempo de vida de 1a es-
tructura no debe causar dafio estructural y el dafio total debe
ser Iimitado. En segundo lugar durante sismos fuertes, la res-
puesta debe ser controiada evitando ei coiapso de la estructura
En este caso se permite mayor dafio estructural, pero no una fa-
11la catastrofica, que Impida la salida de los ocupantes por fa-
11a de 1a estructura primaria, si estuviera ocupada apreciamos,
entones, claramente la necesidad de contar con procedimientos -

de diseiio ineldstico.

iI11.3 MODELO DEL EDIFICIO APORTICADO Y METODOS DE ANALISIS

1I11.3.7 Introducclién

Es esencial en este punto definir a que nivel estd el -
disefio considerado. El grado de sofisticacién de un disefio de-
pende de la Importancia de la funcién del edificio con respecto
a los requerimientos del propietario y a 1la seguridad pdbiica -
general. Para el disefio de un edificio es importante que las hi
pbtesis y modelos usados refiejen este nivel de sofisticacién
En cualqulier disefilo hay generaimente un disefio preliminar, un

disefio final, 1os modelos serdn cada vez mas refinados, habien-
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do en cada nivel de disedo un nivel equivalente de anidlisis, de
manera que los niveles de las aproximaclones de disefo y méto-
dos de an&§lfsis ser&n continuamente los mismos durante todo ei

proceso de disefo.

I11.3.2 Modelo de Edificlo Aporticado

La respuesta dindmica de una estructura de varios plsos
es muy compleja. Hay un Infinlto nimero de grados de iibertad y
una cantidad grande de comportamiento ineldstico. Generaimente-
se hacen hip6tesis simplificatorias para reducir la estructura
a un modelo trabajable, compatible <con el nivel de disefo. EI
movimiento sfsmico del suelo induce en la estructura componen-
tes de movimiento: tres de traslacién y tres de rotacién. Para
reducir estas componentes de movimiento frecuentemente se hacen
las sigulentes hip6tesis: 1) El movimiento del suelo ocurre en
una sola direccién. 2) La estructura tiene un plano de simetrfa
paralelo a esa direcclén. 3) El giro (balanceo) es impedido. Ba
jo estas condicliones la estructura tendrd una sola componente -
de traslaci6én. Adem&ds se asume que la resistencia sfsmlca esta
dada por los pérticos paralelos a la direccién del movimiento y
que las propiedades de esos p6rticos (de una crujfa, varlos pl-
sos, p6rticos rfgidos) pueden ser relacionados a elementos con-
centrados. Esto implica que todas las uniones de un plso se de-
flexlonardn y rotar8n ifgualmente en todo Instante. Esta estruc-
tura simple es entonces modelada dindmlicamente como un sistema

de resortes y masas.
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En una estructura sometlida a deformaclén de fuerza cor-
tante, la respuesta en una cualquiera de los plsos estd relaclo
nada s6lo a los plsos superior e Inferlor a &1 Por consligulen-
te el ediflcio es reductdo a un sistema de varios grados de 1i-
bertad conslderando un grado de libertad por piso, como se mues

tra en la FIG, 3.,6.

Considerando que los diversos tipos de elementos estruc-
turales tienen caracterfsticas de carga-deformacién diferentes
y completamente definldas, algunos investigadores han formulado

modelos matemidticos que caracterlizan a cada tipo estructural.

111.3.2.1 PSrticos y Uniones Viga-Columna de Concreto Armado

Los profesores Clough y Johnston proponen un modeio de -
rlg!dgz degradante basado en las pruebas de la Portland Cement
Associatlon. La envolvente, en este models, de los clclos de =
carga y descarga es elasto pldstfca y la descarga es siempre pa
ralela a la pendiente Infclal. La recarga se realiza con una -
pendiente reduclida, determinada por el punto de maximo desplaza
miento absoluto alcanzado en el clclo anterior y el punto de I[-
niclo de recarga. En ésto, el modelo, Ver Flgura 3.7 concuerda
con lo observado experimentalmente, ver figura 3.3, pero no re-
produce la continua disminuctén de las pendientes de descarga -

observada en los clclos.

En el modelo de Nielsen, ver flgura 3.8, la variaclén de
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riglidez tfene lugar s6lo cuando un desplazamliento mdximo ante-
rior es excedido. Para este modelo se utllizan las siquientes -

relaclones :

k u
o (e¥es) . k, = 0.03 k (3-1)
5 Ymax
donde:
h = rigldez elastlica
u? = desplazamlento 1Tmite eldstico
u .. = desplazamiento maximo ocurrido
m & x
k] = rlgldez correspondiente a Unsx
a = constante que toma valores comprendidos entre 0.5
y 0.6.
k! = inclinacl6n de la segunda rama de la envolvente.

Corrientemente se le asigna el valor 0.03 h.

111.3.2.2 Elementos de acero

Para reproducir el comportamiento experimental de pérti-
cos de acero puede usarse el modelo bilineal, que es wuna a-
proximacion mediante l1lneas rectas, caracterizado por tres pard
metros, que son las Inclinaclones de las dos ramas y el nivel -
de carga de fluencia. La segunda rama tiene una pendiente que
varfa entre 3 y 5% de la pendiente Iniclal. También puede utili

zarse un modelo trilineal que toma en cuenta el efecto de tran-



- 3-9 -

siclén debido a la formacién gradual de las ré6tulas plasticas

Ramberg-0sgood proponen la sigulente funcién, que repro-

duce la forma de los clclos del diagrama caraga-deformaclién,

r-1
u v (1 + v_ ) (3.2)
u v v
Y Y Yy

donde

r = n° de ciclos.

E! modelo elasto-plastico,(Ver Figura 3.9), es un modelo
simplificado del modelo billneal, considerando la pendiente nu-
la para la segunda rama Este modelo simple es el m3s utilizado
como idealizacién del comportamiento de estructuras simples de
acero, Pues debe tenerse presente que los espectros de repues-
tas derlvadas para sistemas elasto-plisticos vy de Ramberg-0Os-
good han demostrado que son simlilares siendo comparables tanto
los desplazamientos m&ximos como las m&ximas energfas absorbi-

das.

t11,.3.3 Métodos de Apéllsls

111.3.3.1 Respuestas de Slistemas No Lineales de Un Grado de LI-

bertaq

La ecuacién general del movimlento de sistemas de un gra

do de llbertad con amortiguamiento del tlpo viscoso es:
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m ¥r(t) + cir(t) +Vix,) = - ﬁYg(t) (3.3)

Dividiendo la ecuactén (3-3) entre la masa m, resulta

X (t) + 2bw, x _(t) + v(x ) = - xg(t) (3-4)
donde:

m = masa del sistema

* = desplazamiento relativo de la masa con respecto -

al suelo (Base de la estructura)
c = coeflclente de amortiguamiento viscoso.
k = rigidez Inictal de los elementos verticales, (co-

lumnas, etc.)

= = = fracclén del amortiguamliento critico.

Cer. 2 \ﬁ;ﬂ

W‘ = b frecuencla natural no amortliguada
J m

V(xr) = Corte basal en los elementos vertlcales
V(xr) = Corte basal dividido entre m, (masa).
xg(t) = Aceleracién del suelo en el Instante t.
La funclién V(Xr) depende del slstema no lineal en consi-

deraclén,

La ecuacién (3-4) puede resolverse numéricamente para -
cualquler excltaclidn del suelo Yg(t). Existen diversos procedi-

mientos para resolver la ecuactén 3-4, siendo uno de los mas -
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empleados el M&todo de integracién numérica de la aceleracidén -

lineal,

111,3,.3,2 Método de 1a Aceleracidén Llne{]

E! m&todo de 1a aceleracién Lineal es un método de inte-
gracién paso a paso, que implica la integracién ndmerica direc-
ta de las ecuacliones del movimiento del sistema en su forma ori

gfnal.

El andlisis del comportamiento del sistema dentro de pe-
quefios Intervalos de tiempo permite formular un conjunto de e-
cuaciones simultdneas que permite la solucién de la ecuaclén di

ferenclal del movimiento.

La hipétesls b8sica del mé&todo de la aceleracién 1ineal
es, como su nombre lo Indica, suponer un comportamiento Illineal
de las aceleraclones de respuesta del sistema dentro de interva
los pequefios de tiempo y corresponde a la formulaclidn del méto-
do B de Newmark#*, para el caso de B = 1/6. El esquema de las
hip6tesis del método se Indican en la Figura 3.10.

De la integracién directa en el Iintervalo de tiempo -

-k

(t - At,t) se obtienén las siguientes ecuaciones

X (t) = X_(t-at) + AL x, (- at) + L2 x () (3-5)

* NEWMARK, N.M., '"Method of Computation of Structural Dynamics'
Journal of the Engtneertng Mechanics Diviston, A.S.C.E. July,

1959, p.p. 67-94.
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Atz

3

. 2
X (t) = X _(t- at) + Ar X _(t- At) + X (t-at) + Aet x_(t)

(3-6)

La ecuacién de equllibrio del sistema en el instante "t"

tlene la forma general

MX_(t) + €X (t) + KX (t) = P(t) (3-7)
donde :
ir(t) = aceleracién relativa en el instante t.
ir(t) = velocidad relativa en el instante t.
Xr(t) = desplazamiento relativo en el instante t,
K = rigldez de los elementos de resorte en el instan-
te t.
P(t) = fuerza sollicitante en el instante t.

Introduciendo las ecuaclones (3-5) y (3-6) en la ecua-

cl6n (3-7) se obttene 1a sigulente ecuacién para la aceleracién

de respuesta al té&rmino del Intervalo (t - At, t):
X.(t) = 0.(P(t) - C.A - K B) (3-8)
donde
-1
[)...(m-'._A_t.c-t»At s ... (3-9)
2 6
A=Xx (t-at)+BEx (e - a0 L (3+10)

2
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. 2
B = X (t-At) + Atx (t-At) + Dt X (t-/\t) (3-11)
3

De las ecuaciones (2-4) y (2-18) se tiene que

At

Xr(t) = A+ ;

X, (t) (3-12)

Y de las ecuaciones (2¢12) anadtendo la influencia de condliclo-

nes Iniclales (Xo , io), y (2-19) se tiene

2
X (t) =B + At x_(t) (3-13)
6

El factor D debe ser evaluado cada vez que se produzca -

un cambio en la riglidez del sistema.

Las condiciones Iniclales Xro y xro deben ser datos Yy -

xro se determina a través de la ecuacidén

Xeo © m-' (Po - ¢ xro - K xro) (3-14)

111.3.3.3 Establlidad del M&todo Numérico Empleado

En la eleccliédn del Intervalo de tiempo, t, a usarse en
la evaluacién de sistemas no lineales mediante las ecuaclfones -
de recurrencla del método de la aceleracién lineal, deben pri-
mar dos factores fundamentales : el primero se refiere a que la

eleccién de los Intervalos de tlempo iguales, t, no conduzca
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a una Interpolaclén errénea del reglstro, que afecte 1a informa
cién orlglnal y dnica que se tlene del sismo, y segundo, que la
elecclén del Intervalo de tiempo conduzca a respuestas estructu
rales estables, en el sentido de que la elecclién de un interva-
lo de tiempo menor no produzca respuestas slignificativamente di

ferentes.

Adem&s debe tenerse siempre en cuenta que el cumplimien-
to de estas dos exigenclas clentfficas del problema, deben de e
fectuarse dentro de la limitaclén pragmitica de obtener el maxi
mo de Informaclién posible dentro de una disponibilidad computa-

clonal limitada.

Generalmente se considera que el midximo Intervalo de -
tiempo, At, que no modifica las dlglitacliones originales de los

reglstros, es t = 0.01 segundo.

La figura 3.11 compara las respuestas que se obtuvieran
usando los Intervalos de tiempo t = 0.01 segundo vy t = 0.005
segundo para modelos elasto-plasticos, con fraccliones de amorti
guamiento crftico de b = 0 y b = 20% para el registro de El Cen
tro 1940, componente N - S. La Filgura 3.12 muestra las mismas -

comparaclones pero para modelos de rigidez degradante.

De la inspeccli6én de estas flguras se aprecia que la elec
clén del Intervalo de tiempo At = 0,01 segundo produce 'pricti-
camente las mismas respuestas que el Intervalo de tlempo -

At = 0.005, y es de notar que la economfa de tiempo de computa
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clén es cerca del 50%,

111,44 APLICACIONES

El pardmetro més Importante que iInfluye en los requeri-
mientos de ductilidad de una estructura, para un terremoto da-
do, es el nivel de carga de fluencla, Vy, definido como la
m8xima fuerza que puede alcanzarse en fluencia. lgualmente es
Importante el modelo de rigfidez de los elementos de resortes.

El desarrollo de procedimientos para estimar estos dos parame-

tros es tema de Investligaclones actuales,

Profesores japoneses, (Umemura, Aoyama y otros), han es
tudliado en forma extensa el comportamiento Inelidstico de es-
tructuras de concreto armado, proponen anillisis rlguroso basa-
do en estimaciones experimentales del comportamiento inelisti-
co de elementos estructurales, (vigas, columnas, conexiones vi
gas-columna, muros de corte), para lo cual es necesario cono-
cer las dimnesiones y caracterfsticas de los elementos estruc-
turales, (calidad de materiales; fé, fY’ cuantlas de refuerzo).
Para un an4lisls de este tlpo es necesarlo un andllisis y dise-
fio prelIminar usando métodos estdticos equivalentes. Y luego -
se llega al disefio final estudiando la respuesta dinimica In-
cluyendo el comportamiento Ineldstico cuando se supone somet|-
do a un terremoto fuerte, digamos de aceleraclén miaxima del-
suelo lgual a 500 gals, Segdn criterio Japones, el método de
respuesta considera una aceleracién m&xima del terreno.lgual a
300 gals. Y sus requerimientos de ductilidad son de orden de

1.0 a 3 como miximos.
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Otros Investigadores han desarrollado métodos relativa-

mente simples para el andlisls Ineléstico.

E! Profesor Clough* supone que el nivel de carga de
fluencla es alcanzado con una carga lIgual al doble del corte
basal de dlsefo, vdls.’ calculado segdn el C6digo STsmico del
Estado de Callifornla, Estados Unlidos, (SEAOC), Ediclén 1973.

Se tlene entonces

vy =2 Vs (3-15)
vy = K xry (3-16)
Vyis = K € mg (3-17)

donde:

K = coeflcliente que depende de la estructuracién y del
uso de la estructura. Para estructuras dictiles a-

porticadas toma el valor de 0.67.

C = 0.05 : coeflciente sfsmico, segdn cé6digo sfsmico

3
\IT de 1a’SEAOC. (1973). V&lido sélo para -

T &> 0.10 seg.

* CLOUGH, R.W. and S.B. JOHNSTON, '"Effect of Stiffness Degrada
tion on Earthquake Ductlility Requifrements', Proceedings of -
the Japan Earthquake Engtneering Sympostum, 1967.
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T = perfodo natural no amortliguado.

Xry = desplazamliento de fluencla.

K = rlgldez total de elementos de resortes.
m = masa de la estructura

g = aceleraciédn de gravedad

De las ecuaciones (3-15), (3-16) y (3-17) se obtiene la

expreslén para el desplazamliento de fluencla

v

X =£_d_‘5-2cmg-go'1°L
ry k 3 w 2
\ ,T 1
B
Xry'gw——z- (3'8)
1
donde:
8-0.103—K—
T
"'-'2_1/-_
T
La figqura 3.13 muestra la varlaclén del desplazamiento

Ifmite eldstico, xry’ con el perfodo natural no amortiguado, T.

Al lgual que en el caso de las estructuras elasticas Ii
neales, en la evaluacl8n de espectros de respuesta para las es

tructuras no lineales, se conslidera un ndmero mayor de osclla-



dores con perfodos cortos.

Desde el punto de vista del disedo sismico, 1a caracte-
rfstlica més signiflcatlva dei comportamiento dinémico de las
estructuras no llneales es el valor méximo que alcanzan los -
desplazamlientos relativos en algdn Instante de tlempo durante
el sismo. Este valor méxImo se acostumbra a expresar en la -
préctlca como la razén entre el desplazamiento méximo y el des
plazamlento correspondiente al Ifmite eldstico. Esta razén de-
nominada factor de ductflidad, u, calculada segdn las hipéte-
sls del profesor Clough y usando el método de 1la aceleracién
llneal se muestran en las flguras 3.14 y 3.15 para el sismo de
Lima del 17 de Octubre de 1966, conslderando el modelo elasto-
pléstico. Estas flguras muestran la varlaclén del factor de -
ductllldad méxIimo, u, en funclién del perfodo de vibracién no a
mortiguado, T, de las estructuras y de su fracclén de amorti-
guamiento, b. Cada flgura representa los resultados de una ex
cltaclén sfsmica particular aplicada a una estructura simple
cuyo nilvel de carga de fluencla es alcanzado con una carga |-
gual al doble del corte basal de dlsefo, calculado segin el C6
digo sfsmlco de Callfornla, Estados Unldos, Edliclén 1973. Con-
s|{derando la amplla varlaclén del factor de ductllldad con el
perfodo de las estructuras, las curvas se dlbujan en escala se

ml-logaritmlico,

Es necesarlo relterar que los espectros de respuestas -
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considerando modelos elasto-pidsticos u otros modelos pueden u
sarse s8lo como una aproximacién en sistemas de varios grados

de libertad,
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Flg. 3./ CONFIGURACIONES EXPERIMENTALES USUALES PARA

MIEMBROS DE CONCRETO ARMADO
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ILUSTRANDO EL EFECTO DE QERRE DE 6RIETAS
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CAPLTULO v

RESPUESTA DE EDIFICIOS DISERADOS POR NORMAS DE

DISERO ANTISISMICO

v,1 INTRODUCCION

La respuesta sfsmica de una estructura, o de un elemento
de &sta, depende no s6lo del movimlento sfsmlico sino también =~
de las propledades de la estructura. Para poder sobrevivir a -
los movimlentos sfsmtcos la estructura deber§ ser a la vez lo -
suflcltentemente fuerte y ddctl) como para reslistir las cargas y
esfuerzos generados por las deformaclones Internas. La resisten
cla y ductlltdad es funcltén de la rigldez o flexlbl;tdad de la
‘estructura, de ta energfa absorbida dentro de ella o en las en-
trecaras entre la plteza en estudfo y su apoyo debldo ya sea al
amortliguamlento o al comportamlento lnelistltco, y de sus fre-

cuenclas naturales o perfodos de vibraclén.

Son ampltamente conocldos ejemplos de estructuras que ca
recleron de la reslistencla y ductliltdad sufliclente para rests-
tir los stsmos a que fueron sometidos. En los terremotos de Ca-
racas en 1967 y en Lima, 1974, oéu;rleron fallas en las colum-
nas y en p6rttcos de edtflclos cuando se alcanzaron resisten-

ctas y capactdades de absorctén de energfa Inadecuadas. En los
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terremotos peruanos de 1966 y 1970 y el de Nicaragua en 1972 -
han demostrado que la atbafillerfa sin refuerzo no es capaz de
resistir fuertes movimlentos de suelo. Otras fallas durante sis
mos son claramente debido a la falta de adecuados detalles de

soporte o de adecuada continuldad entre los elementos (ndividua

Una vez que una estructura ha sido dispuesta en planta y
el tamafio y ta reslstencia de sus diferentes elementos han sido
escogldos, entonces el an8lisls de las estructuras para condi-
‘clones dadas de carga dinfmica y movimiento de la fundacién pue
de ser reallzado por métodos bastante blen comprendidos, aunque
el andlisls pudiera ser targo y tedloso en el caso de un siste-
ma complejo. SIn embargo salvo que el disefador utlilice un pro-
cedimlento de dlsefio l1lamado ''disefio directo' deberd encarar el
problema de la elecctédn prelimtnar de la dispostcién estructu-
ral y de reslistencla de elementos antes de tener una estructu-
ra que analtzar. Los pasos que el disefiador debe segulr por lo

general son:
1. Selecclonar el regtstro stsmlco adecuado.

2. Eleglr el factor de seguridad o los |fmites tolera-
bles de deformaclén, o la probabllldad aceptable de

daflo o fatla. Esto puede depender del paso (3).

3. Escoger el ttpo o disposiclén de la estructura y esti

mar sos parfmetros dinfmicos y estfticos. Esto Inclu-
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ye a) Resistencla estitica y dinfmica, b) frecuen-
clas naturales o perfodos de vibracién, c) amortigua-
miento y absorcién de energfa apropiada para la res-
puesta deseada, d) ductilidad con la que se puede con
tar antes de la falla o pérdida de funcién. Estos pue
den aslgnarse en un proceso de disefio directo o son -
somet {dos a una revisién sucesiva en los métodos tra-

dlclonales.

A través del anflisis veriflicar lo adecuado de la es-
tructura escogtda y hacer los cambios necesarios en -
la disposicltén o en la resistecnia de elementos; repe
ttr los pasos (3) y (4) hasta consegulr un disefo sa-

tisfactorto.

Hacer un an8itsis m8s preciso del disefio flnal y ha-
cer varlos cambios o reajustes como pudieran necesi-
tarse. Repettr el paso (1) hasta el (4) si fuera nece

sarlo.

En algunos casos un procedimliento sumamente directo pue-

de ‘usarse Involucrando bfstcamente sélo los pasos (1), (2) y -

(3); 'a mayorfa de los '"C8digos de disefo estdtico' son de este

PUNCION PRINCIPAL DE LOS CODIGOS DE DISERO

dtseflador ademfs de tener entre sus responsablilidades



la de 1a estructura final, debe tener algdn método para confir-
mar que se han evitado graves errores, ademis de una base de -
comparact8n para asegurar que el disefio es adecuado en un senti
do general. El prop8stto de los c8digos y especificaciones de
construccién es llenar esta necesidad. Sin embargo todavfia no -
estd establecido que los c8digos de construcctédn puedan ampliar
esta labor stn la tntroducctédn de incomodidades y controles que
puditeran representar una severa desventaja en el desarrollo de
nuevos conceptos y procesos de disefio. Los c8digos de construc-
cté8n le dan cuerpo a los resultados de experfencitas y juiclios y
por lo tanto deben tratar implfcitamente si no expifcitamente ,

con tipos particulares de estructuras y configuraciones.

St la configuractén de una estructura es determinada por
requertmientos arquitectédntcos y otras, el ditsefador tiene una
eleccién restringida para el desarrollo de la resistencia y duc
tiltdad requertda para asegurar un comportamiento sfsmico ade-
cuado. No siempre es postble decir que algunas de las disposi-
clones del disefio son mejores que otras por su resistencia dind
mfca, aunque es bastante ciaro que elecciones diferentes de pér
ttcos pueden llevar a-requerimientos de resistencta y ductili-
‘dad grandemente diferentes. Por ejemplo una estructura aportica
da es generatmente menos rfglda y de m&s baja frecuencia que u-

na de moros-cortantes, aunque la ductillidad requerida sea mayor.

Los métodos de anditsts y las especificaclones de los de

tatles de disefio ttenen que ver también en el costo y en la fac
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tibilidad de llevar a cabo el diseio. Ajustes en procedimientos
de c§lculo Inconsclentes con la precisién de las suposiciones -
hechas y los par8metros utillizados pueden llevar a un falso sen
tido de segurltdad. SI las especiflicaclones son Indebldamente -
conservadoras el disefio puede ser forzado dentro de un tipo re-
sistente pero menos ddctl) que lo deseado. Es dIffcll evitar di
ferenclas en el grado de lo conservador entre diferentes tipos -
de estructuras y en algunos casos no es aconse]able hacerlo. Al
gunos materlales por su naturaleza, Incluso su varliabilidad o -
falta del adecuado control de propledades pueden requerir un -
factor de segurldad (d}ferente al requerido en el disefo) mayor
que otros cuyas propledades son determinadas con mayor control-
y preclslén. El margen entre la falla Inciplente y el derrumbe-
total puede varlar para diferentes materfales y por lo tanto -
puede involucrar un factor de segurlidad diferente al requerido-
en el disefio. Es aconsejable para el desarrollo de la base del
criterlo de comportamfento que la aproximacién del disefador no
tenga restrlcclones muy grandes. Por ejemplo puede ser muy con-
traproducente limltar la resistencia y la ductilidad de tal mo-
do que el balance entre los dos no puede ser acomodado para que
acepte las nuevas propitedades de los materlales o los nuevos ti
pos estructurales mientras se van desarrollando. Un trueque en-
tre ta ductllidad y la reslstencia deberfa ser asequible en los
mdtodos permitldos de tal modo que sea posible economizar sin -
sacriflcar la sequrtdad. Pero ya sea porque se estd Interesado-

en alcanzar reslistenclia o ductilidad, o ambos, se deben  wutlil-



zar los materfales en formas apropladas y se necesitan métodos-

de control e Inspeccltédn de la construcctédn para comprobarlo.

El tipo de cédigo de dlseio m8s aconsejable es aquel que
pone el menor ndGmero de restricclones en la Imaginacién, Inli
clativa e Innovacl!én del disefador. Tal c6digo puede involucrar
criterlos sé6lo al respecto de : 1) La carga o el medio ambiente.
2) E) nivel de respuesta, esfuerzos y deformaciones, o el com-
portamiento de la estructura bajo condicliones indicadas de car-
ga (de medto amblente). Tal aproximacién no necesita y de pre-
ferencla no deberfa Indicar cémo debe el diseffador alcanzar su
objetivo, siempre que &1 pueda demostrar a través de documentos
de conformidad, que ha alcanzado una estructura capaz de resis-
tir las condicliones especificadas del ambiente. Esta aproxima-
clén es por lo general la que se usa ahora para el disefio de
Plantas para Reactores de Fuerza Nuclear. Experiencias a través
de afios reclientes de aproximar criterios de disefo sismico de
esta manera arroja una serie de problemas pero también ha sido
razonablemente exltosa al evitar controversias debldo dnicamen-
te a las especififcaclones en sf, aunque ha habido controversias
basadas en las condliclones amblentales y los niveles de esfuer-

zo y deformaclones permisibles.

Iv.3 RIESGOS SHISMICOS

Un sismo que tiene una probabllidad de ocurrenclia relati

vamente alta es conslderado apropladamente como una carga para



la que el diseffio debe estar provisto de tal modo que el costo

de las reparaciones menores no sea excesivo. Mayor reforzamien-
to de una estructura para resistir fuerzas intensas es caro, vy
el costo de provisiones para tal disefio debe compararse con el
posible costo de reparaclones, de manera que se pueda decidir -
sl una resistencla y ductilltdad adictonal del disefio se Justifl

ca econdmicamente.

Normas del disefio deben considerar los dos valores Ini-
cfales de deterltoro permistble asoclados con sismos relativamen
te pequefios o comunes, y la aproximacién evaluada para éondlcig
nes casl de colapso correspondientes a los raramente largos o -
muy Improbabtes movimtentos sfsmicos. Se ha acordado en general
que el coltapso estructural de naturaleza tal que pueda poner en
peligro un gran nimero de vidas debe prevenirse mediante el di-
sefio adn para e) sismo m&s Iincrefble. Pero no serfa razonable -
nt econ8mico proveer resltstencia para stsmo extremo con el mis-
mo factor de segurtdad o margen de seguridad que el normalmente
usado. La eleccté8n de segurtdad para el m&s grande sismo proba-
ble depende en parte de la naturaleza y la Importancia de la es

tructura y en tas consecuenclas en caso que ésta fallara.

Para especitflcar adecoadamente la Intensidad de un sismo
en uon dtsefio debe determinarse la positble aceleracién deil suelo.
Las caracterfsttcas de tos movimientos sfsmlcos tambl&n deben
ser descritos, de modo que sean representatlvos de las condicio

nes geoléglcas tomando en cuenta las condiclones locales del -
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suelo incluyendo el espesor de los estratos y sus caracterfisti-
cas, presencia de agua, profundidad de la base, rocosa y simlli
res. Una mejor medtda de los movimientos sismicos libres es una
descripcltédn que Incluya no sélo la m&xima aceleracién del suelo
stno también la mixtma veloclidad del suelo (en pocos casos tam-
bi&n el m&xtmo desptazamtento del suelo) con alguna medida de -
el ndmero de vibractones o la duracién del movimiento. Aunque -
los procesos de cidtcuto pueden ser empleados para estimar los -
movimtentos superftcltales, evaluaciones generales en la actuall

‘dad deben tnctotr constderactén de movimientos sfsmicos observa

dos y Julctos.

IV.h  FRECUENCIA NATURAL

La respuesta dtnfmica de una estructura es una funclién,-
entre otras cosas, de tas frecuencias naturales de vibracién en
sus vartos modos. Las frecuencias naturales pueden ser computa-
das de la masa y de ta distribucién de rigideces de la estructu
ra pero dichos célculos tnvolucran una Ideallzaclién de la es-
tractura para tos fines del andlisis. La Influencla de componen
tes no estructorales sobre las frecuenclias naturales puede ser
de parttcutar tmpertancta. Tambi&n las frecuenclas naturales -
pueden ser afectadas en un alto grado por la Interaccién cimen-

tacltd8n - estructura.

Espectflcaclones de disefio que involucran frecuenclias na
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turales tienen la desventaja que la estructura debe ser diseda-
da, por o menos de manera preiiminar, antes de poder determi-
nar las frecuencfas o si no las frecuencias deberdn ser estima-
das de factores que incluyen juicios y dimensiones totales. De
ahl que tales métodos pueden involucrar relativamente grandes e
rrores en la respuesta o st no el método de disefio deber§ ser u

no de contfnuas aproximaciones y revisiones.

IV.5 AMORTIiGUAMIENTO

El amorttguamfento en elementos estructurales y componen
tes asf como en apoyos y cimientos es funciédn de la intensidad-
del movimtento y del esfuerzo o niveles de deformacién dentro -
del elemento estructural o de la estructura, asfi como depende -
altamente de! revestimiento de 1a estructura y de los mecanis-
mos de absorcién de energfa de &sta. Por ejemplo una estructura
con ensambles de remaches o de pernos que pueden soportar rela-
ttvamente ei movimitento durante la deformacién, absorber$ una
gran cantidad de energfade friccién en estos ensamblies. Una vi-
ga de concreto armado que se agrfeta donde los elementos a am-
bos lados de ta fltsura se pueden mover con relaciédn uno al otro
con absorctén de energfa en la superficlie de falla, también ab-
sorber8 energla constderablemente. Por otro lado, una estructu-
ra s6ttda homogénea o ona estructura de acero soldada tfiene re-
lattvamente pequefas cantidades de pérdlida de energfa, y una vl

ga de concreto antes de agrtetarse tiene relatlvamente baja can
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tidad de pérdidas de energfasalvo las iInternas del material en

sl.

La Importancia del amortiguamtento estd sefialada por el
hecho que la respuesta dindmica de una estructura en un sismo -
puede ser afectada en un grado tan alto por amortiguamiento, co
mo por cualquler otro pardmetro. Esto es especialmente clierto -
en los casos que se presentan movimientos largos sostenidos ca-
sl arm8nicos. Es por este motivo que se encuentran grandes difi
cultades con especiftcactones de disefio donde las fuerzas del -
disefio no reftejan proptamente o realmente las diferenclias de a
mortiguamtento asoctadas con diferentes materiales, diferentes-

tipos de estructuras y diferentes niveles de deformacién y es-

fuerzos aceptables.

En cuanto al amertiguamtento de una estructura, se puede
decir que es uno de los problemas en que se cuenta con menor -
grado de Informaclién., Sin embargo, se debe distinguir entre el
caso elfstico y el tnelfstico. En el caso ei§stico es usual u-
sar un amortliguamltento de tlpo viscoso y se introduce en el ani
Itsis una vez desacopladas las ecuacliones del movimiento. Esto
se hace ante el convencimtento que las estructuras normales pre
sentan modos cl&isicos de vibrar y frente a la Imposibilidad de
construlr una matrtz de amortiguamiento basada en las propleda-
des de la estructura, Generalmente en estructuras de concreto -

armado se ha usado un amortiguamiento del orden del 5% del a-
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mortiguamiento erftico, valor obtenido empirfcamente al compa-
rar las respuestas analftica y experimental de estructuras some
tidas a excltacltédn sfsmica., S¢n embargo, es necesario reconocer
que la respuesta del concreto armade, en lo que podrfamos lla-
mar el rango eléstico (antes de la fluencla del acero), no
guarda la linealtdad suficlente para definirla como ltneal elas
tica, El amortiguamiente depende de la amplitud de la deforma-
ctén de la estructura y varfa fuertemente segdn el nimero de mo

vimientos sfsmicos experimentados por la estructura.

La Importanclia de la determinacién del coeflcliente de a-
morttgdamlento no es tanto sl se desea resolver el problema con
siderando la respuesta Ineldstico de la estructura. En este caso
generalmente se supone explfcfitamente algin mecanismo de distpa
ctén de energfa hister&tica, que Inclutrd gran parte del amort|
guamiento de la estructura (amortiguamliento hister&tico). En es
tas condicliones, el amortiguamiento de tlpo viscoso sélo repre-
senta otras formas de dlstpactén de energfa que son poco Impor-
tantes frente a la disltpactédn por histéresls, y su valor decre-
ce notorlamente frente al valor que tenfa en el caso de la res-
puesta el8stica con deformaclones del acero cercanas al punto

de fluencia.
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V.6 ANALISIS ELASTICO ESPECTRAL

IV.6.1 INTRODUCCION

Para determinar la solicitacliédn sfsmica a usar en el di-
sefilo de una estructura, es muy importante disponer de una ade-
cuada evaluactén del ritesgo sismico de la zona donde estard ubl
cada la estructura. Este problema ha sido resuelto en forma |-
mitada en diversas partes del mundo, debido especialmente a 1a
falta de antecedentes sobre la historta sfsmica de esos lugares
o zonas., Es necesario conocer las caracterfsticas de los sismos,
principalmente el m&ximo de intensidad que eilos pueden alcan -
zar, Para los efectos del disefio estructural estas caracterfsti
cas estdn en su mayor parte definidas si se conoce el espectro

eldstico de respuesta para estos mavimientos sfsmicos.

St se dispone de una historla sismica suficlenteen una zo
na o lugar, se padrd estimar con faclilidad el espectro teSrico-
elSstice de ‘respuesta para un conjunto,represewtatl;o de sismos
que han ocurrido. ﬁeneraimenté, las tendenclias de estos. espec-

tros. serdn. comunes..para los dlferentes sismos, slendo 1a dife-

rencla solamente en la Intensidad de respuesta obtenida.

S{ la historta sfsmica es [(nsuficlente para usar et pro-
ce:dimiento antarlar, ser§ necesarto recurrltr a los aentecedentes
de otras zonas, cuya smelo tenga propledades parecidas en lo re

ferente a 1a propagactén y flltro de las ondas sfsmicas y cuyos
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sismos presenten origen tecténico semejante.

En Estados Unidos la investigacién en Ingenierfa antisfls
mica ha estado por muchos afios dominada por el registro obteni-
do en la localidad de El Centro para el sismo ocurrido en Impe-
rtal Valley el 18 de Mayo de 1940. Las caracterfsticas del te-
rremoto de El Centro son indlcadas en los espectros de respues-
ta, ver flg., 4.1 , son comunes a las de la mayorfa de los slis-
mos ocurrfdos en la costa occldental de los Estados Unidos, y

se pueden resumir como sfigue:

a). Para sistemas con alta frecuencia natural de vibracién (so-
bre los 2 clclos por segundo) el espectro de aceleraciones-
es practicamente constante; sin embargo, la amplificacién -
de la aceleraci8n méxima de la estructura con respecto a la
aceleracié8n m8xtma del movimiento sfsmico en el terrenc es
una funclédn de su coeficlente de amortiguamiento. Para es-
tructuras muy rfgtdas (con frecuencia sobre los 15 ciclos -
por segundo) la mixima aceleracién de la estructura tiende
a confundirse con la midxima aceleracién del terreno Indepen

dientemente del amortiguamiento de aquella,

b) Para estructuras relativamente flexibles (frecuencia menor
que 0.3 cliclos por segundo) el espectro de desplazamientos
es constante, con amplificaclones pequefias respecto del des

plazamiento maximo del terreno.
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Para estructuras muy flexibles, el desplazamiento maximo -

del sistema es igual al valor miximo del terreno.

c) En el rango intermedio (Sistemas con Frecuencias entre 0.3
y 2 cliclos por segundo) el espectro de pseudo-veliocidades -
es constante con valores de ampiificacién muy influenciados
por el amortiguamiento de ia estructura. Este resultado, da
da de la relacién entre la energfa y la psuedo-velocidad,in
dica una absorcidn de energfa constante para estructuras =

dentro de este rango de frecuencias.

Las caracterfsticas enuncliadas son bastante (importantes
y aparecen reflejadas en casi todos los espectros eladsticos de
respuesta de los sismos norteamericanos, asf como también en
los espectros de respuesta promedio para los sfsmos mas Iimpor -
tantes de dicha regién. Estos resultados han llevado a varios -
Investigadores a proponer espectros eldsticos para disefiar basa
dos en valores m&ximos del movimiento sfsmico del terreno y en
la construccién de espectros suavizados de acuerdo a ias carac-

terfsticas ya I[ndicadas.

IV.6.2 METODOS DE ANALISIS ELASTICO EMPLEADO EN LOS CODIGOS.-

El disefo sfsmico indicado en los c6digos es generalmen-
te cuasl-el8stico. Las f8rmulas del cédigo para fuerzas de dise
Ao son obtenidas de un andlisis dindmico simpiificado y aproxi-
mado conjugando el buen juicto y experiencta. Las fuerzas de di

seflo especificadas por la mayorfa de los c6édigos son generaimep



b-15 -

te mas pequefias que los correspondientes valores miximos que se

obtendr8n por un anSlisis ditnSmico elSstico.

Los requerimlentos para fuerzas laterales del Reglamento
Peruanos de Disefio Antlsfsmlica, Edlctén 1970, basa el disefo es
tftico para fuerzas laterales sobre una respuesta dindmica a-
proximada del ediflclo. El desarrollo considera solo el primer
modo de leracl6n, dado que la influencia de los modos altos de
vibraclén son considerados de Importancia secundarla. Adem&s la
forma del primer modo se asume como lineal. Esto parece razona-
ble cuando se reconoce que la deformacién total del edificio es
generalmente una comblinacién de las deformaciones por fuerza -~
cortante en los niveles de plso de los pérticos y de las accio-
nes totales flexlonantes del edificio. La combinacién de las -
formas opuestas causadas por estos efectos frecuentemente se a-

proximan a una 1fnea recta. (Ver Flg. 4.2)

Comparando el Reglamento Peruano de disefio Antisfsmico ,
(1970) con la teorfa dinSmica de respuesta el8stica, segln se

muestra brevemente en la Tabla 1, se tiene:
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TABLA - i

COMPARACION DE LA TEORIA DINAMICA ELASTICA CON REGLAMENTO PERUA

NO DE DISERO ANTISISMICO, 1970

I. TEORIA DINAMICA

It. REGLAMENTO PERUANO 1970

1) vg = FPMI "efect | sVi
2) Sa' = w' Sv| = f(T', b')
| NP
3) Fk - vB n i
2 UM
d=1

b) La accién Inel§stlca afecta
grandemente las magnltudes~-
de las fuerzas dinSmlcas

1)

2)

3)

H= UK C P
C= S_a- _0925
3
g JT

Tomando en cuenta la accién |

neldstica.

W, h
k 'k
Fe = fH -

wj hj
j-l

donde f = 0.90 para ediflclos

cuya relacién alto/

ancho en la dlrec-
clén considerada ex
cede de 5.
0.95 cuando esta re
lacién no excede de

5.

E) resto . de la fuerza H se a-
plicar§ en el Gltimo nivel,.

-h) K = 0.67 a 1.33
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Considerando primero 1a teorfa dindmica, la fuerza cor-

tante en la base para el modo de vibracién '"i'" de una estructu-

ra estd dado por la ecuacién 1i, la cual muestra que la fuerza
cortante depende de la masa efectiva, del factor de . participa-
cién, del valor del perfodo de vibracién y de la velocidad es-
pectral., La ecuacién 82 Indica que la aceleracién espectral de-
pende del perflfodo de vibracién y del amortiguamiento. La ecua-
cién 13 muestra que el cortante en la base es distribufdo a o

alto del edificlo en proporeién a la masa distribufda y los de¥
plazamientos modales.- La ecuacidn 14 es simplemente una advertencia que las

fuerzas dindmicas pueden ser reducidas en gran parte por accién ineldstica.

Comparando estos factores biasicos de la teorfa dindmica,
en la columna de la derecha de la Tabla 1 se presentan algunas
de las princlpales dlsposiciones propuestas por el C6digo Perua
no (1970). La ecuacién Il1 indica que el cortante total en la -
base est8 dado por H = UKCP, donde U es un coeficiente que de-
pende de la ublcaclién (Reglonalizacién Sfsmica), uso de la edi-

ftcacién, k que toma en cuenta la capacidad de deformaciones |-

neldsticas de los diferentes tipos de construcclén. C es el coe

ficlente sfsmlco, y P es el peso considerado de la edificacién.
La ecuacién 112 muestra una expresién empirfca para el coefl -
clente sfsmlico dependliendo del perfodo de la estructura, no to-
ma en cuenta las condliclones del terreno de fundacién; es de im
portancla sefialar que el coeficiente C en la ecuacién 11 debe

tomar en cuenta los efectos de la energla de absorciénde la ac
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clén tnel&stica, 1a cual en gran parte modifica los valores de
la respuesta m&xIma. La ecuacién (i3 da una expresién para dlis-
tribulr el cortante en la base a lo alto de la edificaclién. Com
parando con la ecuaclién 13 vemos que los dos son simllares sl
la deformada correspondiente al modo de vibracién es lineal. EI
porcenta)e del cortante que se aplica en el UGltimo nlvel trata
de tomar en cuenta la Influencla de los modos altos de vibra-
clén. Como se ha Indlcado el factor k toma en cuenta la capacl-
dad de deformacién Inel&stica de los diferentes tlpos de cons -
trucclén; es evidente que conslderables cantidades de energfa -
han de ser absorbldas en deformacién ineldstica, consecuentemen
te es Importante que la estructura posee adecuada capacldad pa-
ra deformacién Inel8stica. El valor de k de 0.67 estd indlcado
a ser aplicado a tlpos estructurales que pueden experimentar

grandes cantldades de deformaclén I(neldstica sin sufrir mayores
dafios (estructuras aporticadas), mlentras que el factor de 1.33
deberd ser apllicado a estructuras que pueden experimentar sola-

mente pequeflas cantldades de deformacién Ineldstica.

De la comparaclién anterlor se aprecla un avance conslide-
rable respecto a la estructura rfgida (método del coeflclente -

sfsmico).

Reclentemente varlos Investigadores han propuesto espec-

tros de respuesta elfstica para diseflo basado en valores méx| -
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mos del movimiento sfsmico del terreno y en la construccion de

espectros suavizados.

Dentro de los valores mdximos del movimiento del terreno
destacan las proposiciones de Esteva (6), y de Newmark y Hall
(15). Esteva propuso en 1969 valores midximos de aceleracién '"a',
velocidad '"v' y desplazamlento ''d'" en terreno firme, funclién de
la magnitud del sismo y de la distanclia eplcentral. Por otra -
parte, Newmark y Hall han sugerido valores miximos basados en
los reglstros m&s Intensos obtenidos en la costa occlidental de
Estados Unldos, ellos son 0.50 g. (g = aceleracién de la grave-
dad), 61 cm/seg. y 46 cm. para un terremoto i(ntenso "normal" y
0.75 g., 91 cm/seg. y 69 cm. para el terremoto mis Intenso que
se pueda conceblr. (Los valores midxtmos registrados del terremo
to de el Centro fueron 0.32 g., 36 cm/seg. y 20 cm. respectiva-

mente) .

Una vez obtenldos los valores miximos de aceleraciones ,
velocldades y desplazamientos en terreno firme, existen diver =
sas proposiclones para estimar el espectro de respuesta de es -
tructuras de amortlguamiento pequefo, Blume, Newmark y Corming
(16) sugirieron valores espectrales miximos Iguales a 4a, 3v y
2d para la aceleracién, pseudo velocidad y desplazamiento res -
pectlvamente. Estas condlclones, wunldas a las caracterfstl-

cas generales Indlicadas, permiten el trazado de espec -~
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tros suavizados (Fig.4,3). Otro método, propuesto por Esteva y
Rosenblueth en 1964 (6 ), supone que las |fneas determinadas -
por a, v y d corresponden al espectro suavizado para 25% de a-
mortiguamiento crftico, y propone fé8rmuias para la determifha-
cié8n de los valores espectrales para otros valores del coefl -
clente de amortiguamiento (Fig. 4.3 ). También se puede clitar la
proposicién de Newmark y Hall (i15) para evaluar los valores es
pectrales m&ximos como funclén del coeficlente de amortiguamien
to. Una vez estimados las m&ximas aceleraciones, velocidad y -
desplazamiento del terreno, las |1fneas que se presentan estos -
valores pueden dibujarse en un cuadro logarftmico tripartito co
mo se Indica en el ejemplo de la figura 4.4, En la tabla 4.1,
se muestran los factores de amplificacién de los valores espec~
trales para diferentes percentiles y coefliclentes de amortigua-
mlento. Un valor de percentil de 90 significa que se puede espe
rar que un 90% de los valores estin en o bajo esa amplificacién
particular. La elaboracién de los espectros elasticos de diseiio
es dI}?cto como se llustra en la fig. 4.4. En el ejemplo de la
Flg. 4,4 , las 1fneas que muestran los méximos movimientos .del
suelo se dibujan para una aceleracidon maxima a de 1.0 g, velocl
dad,v, de 48 pulgadas/Seg (122 cm/seg) y desplazamiento d, de 36
pulgadas (91 cms). Estos datos representan movimientos del te-
rreno mfs Intenso que aquellos generalmente consliderados en -
cualqulier postulado de riesgo sfsmico. Sin embargo estafi aprox|
madamente en la proporcién correcta para un determinado : nimero

de Sreas del mundo, donde los sismos ocurren ya sea en .terreno
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firme, roca blanda o sedimentos de varlos tipos. Para sedimen -
tos relatlvamente blandos, las velocidades y desplazamientos pu
dleron requerir incrementos sobre los valores <correspondientes
a la aceleraci8n dada como se indica en la Fig. 4.4. No es pro-
bable velocidades m&ximas del terreno mayores de 4 a 5 pies/seg.

(120 a 150 cm/seg.) se obtengan bajo ninguna clrcunstancia.

TABLA 4.1

FACTORES DE AMPLIFICACION DE VALORES ESPECTRALES

]
PERCENTILES AMORTlGUAMWENTO AMPLIFICACION
3 A v A
0.5 1.97 2.58 3.67
2.0 1.68 2.06 2,76
50
5.0 1.40 1.66 2.11
10.0 1.16 1.34 1.65
0.5 2.66 3., b.65
2.0 2.24 2.68 3.36
75
5.0 1.83 2.10 2.48
10.0 1.47 1.66 1.89
0.5 3.28 4h.16 5.53
2.0 2.7h4 3.23 3.90
90
5.0 2.21 2.51 2.82
10.0 1.75 1.94 2.11




La determinacién de estos espectros el&sticos para terre
motos Iintensos es doblemente importante. En primer lugar, ellos
servirdn dlirectamente para el disefo de estructuras importantes
que se desea trabajar en el rango eldstico durante sismos de al
ta Intensidad; adem&s constituyen el punto de partida para la
obtenclén de espectros’de disefio eldstico aplicables a estructu
ras corrlentes. En segundo lugar, han servido hasta ahora para
la deduccién de los espectros de diseffio ineldstico y segulirdn ,
stendo usados en esta forma mientras no se adopte un método di-

recto para obtener espectros Iineldsticos de respuesta a partir

de las caracterfstlicas de los terremotos y de las propledades -

de la estructura,
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Iv.7 ANALISIS ESPECTRAL INCLUYENDO EN FORMA SIMPLE EL COMPOR-

TAMIENTO INELASTICO.

IV-7.1 Introduccién.- A menudo se ha observado que las fuer -

zas produclidas en un edifliclo durante un slsmo fuerte
exceden de aquellas especlflcadas por los c6digos eldsticos de
disefio, pero mucho de los ediIflclos disefados con el criterlo
del cb8digo han resistido dicho sismo sin fallar estructuralmen
te. Hay dos razones princlpales para esta aparente anomalfa.la
primera es la presencla de muros exterlores e Interlores, divi
slones y elementos secundarios no estructurales que en conjun-
to, dan al ediflclo capacldad para reslistir grandes fuerzas sfs
mlicas. La segunda, la mas Importante, es que algunos de los e-
lementos estructurales responden Ineldsticamente disipando e-
nergfa trasmitida a la estructura durante sismos fuertes. Ac -
tualmente hay la tendencla en los ediIficlos a usar materlales
menos flrmes, muros ligeros y a lImlitar el ndmero de divisio -
nes Interliores; de este modo decrece la reslistenclia en conjun-
to de los elementos no estructurales. Por lo tanto los cédligos
actuales deben ser mas dependientes de la acclén Ineldstlica de
las construcclones para compensar la diferencia entre las fuer

zas de dlsefo del c6digo y las fuerzas reales de slismo.

Podemos Indlcar algunas diferenclas bSsicas entre los
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espectros el&stlicos e Ineldsticos. En el caso fineldstico, la
fuerza sfsmlca mdxIma que solicita a la estructura ya no es una
funclén directa de su aceleraclén médxima, sino que depende de o
tras propledades del slistema estructural, ademids de la exclta -
cién sfsmica. M§s adn, las relaciones entre la aceleracién, 1la
pseudo-velocidad y el desplazamlento espectral que regfan en el
caso eldstico, ya no son v8iidas para el caso inelfstico y en
consecuencla el espectro de respuesta no se podr& representar
por una curva dnlca en el gré&flco tripartito como se represen -

tan generalmente los espectros el&stlicos.

En un sistema elfstico las caracterfsticas de la respues
ta estin deflinldas por el perfodo de vibraclén y el amortigua -
mlento de la estructura; en el caso ineldstico, la respuesta de
pende adem&s de la fuerza m&xima que pueda resistir la estructu

ra y de la ductllldad que esta pueda desarrollar.

Lo Importante en el caso fnelfstico es el control de 1la
deformaclién m&xima, pués se supone que la estructura desarrolla
rd su reslstencla mixIma; mlentras que en el caso eldstico Inte
resaba el control de la fuerza méxIma sobre la estructura, la

cual era una funclén llineal de la deformacién mixima.

IV.7.2 Mé&todos de andlisls empleado en los c6édigos.- La tenden

cla de la Investigaclién hasta ahora ha sido obtener es-

pectros Inelastfcos a partir de los espectros eldsticos, lo que
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Cfﬁéx - Fm&x

dy Fy

De la figura adjunta

dﬁn!x

Y

a la relacién se le llama Factor de Ductilidad, u ,

de)l elemento.

Se apreclia claramente que la estructura debe disefarse
para una resistencia méxima igual a la m&xima fuerza eilfstica
dividida por el factor de ductilidad que se puede lograr en 1a

estructura.

Fmdx ElSstica

F'Dlseﬂo - }g

El factor de ductilidad representa la cantidad de de -

formacién Ineldstica considerada como aceptable en la estructu
ra. Sin embargo, este método sélo es v4lido para estructuras -
que presenten una distribucién uniforme de deformaciones Ine -
1§sticas alternativamente, el comportamiento inelistico para
un diseio dado puede ser evaluado aproximadamente a partir de
los factores de ductilidad del elemento, dado por la relacién
de la m&xima fuerza eldstica en el elemento a la conocida re -

sistencia del elemento, (/Al- Fo /Fy ).

8x

El factor m&s Importante que influye en los requerimien
tos de ductilidad de una estructura, para un terremoto dado,es

el nivel de carga de fluencia, V¢ , definido como 1la méxima
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fuerza que puede alcanzarse en fluencla. La elecclén de la re -
sistencla en fluencla es una '" declslién de disefdo arblitraria '.
Segin el Profesor Ray W. Clough, puede asumirse para las resis-
tencias de vigas y columnas como 2 y 6 veces al corte basal de
disefo calculado de acuerdo al Cédigo Sfsmico del Estado de Ca-

l11fornia, Estados Unidos, (SEAOC), (3ra. Edicién 1973). Para es

timar el corte basal podemos usar el Reglamento Peruano de Dise
fo Antisfsmico, Ediclién 1970, que es similar al de Californlia,
Ediciédn 1973. Utilizando el criterio del Profesor Clough se Ili

ga al concepto de disefio de '""Columna fuerte-viga débl1'",

La propuesta de actualizaciédn de las Normas Bislicas de
Disefio Antisfsmlico, 1975, reallzada por los Profesores : Jullo
Kuroiwa*, Roberto Morales*, Alejandro S&nchez Olano*, Eduardo
Temoche* y Rlcardo Yamashiro*, considera el comportamiento Ine-
1§stico de las edificaclones adoptando el mé&todo del Factor de

Ductllidad. La fuerza horlzontal sfsmica se calcula seglin la

fé6rmula :
Het —32C p
lD
Donde ISZCP representa la m&xIma fuerza horlzontal sfsmica

elistica, vy ,

RD es el factor de ductilidad.

* Profesor del Departamento Académlico de Estructura y Construc
ctén y Mtembro del Comlt& de tngenterla Antisfsmica de la =~
Unlverstidad Naclonal de tngenterfta.
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Método de Igualdad de energfa.- Algunas investligacliones
han propuesto lgualar la energfa absorbida por la estruc -
tura para los casos de comportamiento eldstico e inel&stli-

co. Esto equivale a fgualar las 4Sreas OED y OABC en la

Fig. 4;6

Fuerza
ElSstica

Fuerza

InelSstica

SRR S e ST

Flg. 4,6 IDEALIZACIONES PARA [GUALDAD DE ENERGIA

Area OED = Area OABC (1)

De la Figura : Area OED = —%—-( J;max)( F;méx) (2)

2
Area OABC (

Inax - d,
ndx O3 )r, (3)
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En (1) : &;méx Femax = ( 2 I méx - cfy)ry (&)

Fe - 2 d - d} - de

De (4)
FY dre CfY

§o ~\d, ad- I (5)

Reemplazando (5) en (4) vy despejando

F de Fe Fe Fe
Y (2d-dY) ( 2d - Iy ) 2d™-
I e e
d, (2d-d )
‘ Fe Fe d.méx
- - » pero f =
’ 2§ -4, Jrzi-ﬂ Iy
J‘Y drY
F - e . ————— (6)

Algunos Investlgadores concluyen que este método es acep
table para estructuras rfgldas o ublcadas en el rango Interme -

dlo.

La propuesta de actuallzacitén, 1972, del C6digo Japonés
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de Disefo AntisTsmico considera el comportamiento analftico a -
doptando el ME&todo de lgualdad de Energfa. La fuerza de corte

en el nivel k se calcula segdn la expresién

. Velastlcok
Disefio ———n
2 P 1

v

E! cortante elS§stico en el nivel k 1o determina usando un ansl [

sts espectral, y es el coeflciente de ductilidad, (mayor que 1).

tv,7.3 Comentarlo.- Adn suponfendo que se pudiesen aplicar los

critertos anterlores para obtener espectros Inelisticos
a partir de los elfsticos, exlsten algunos problemas que es ne-
cesarto aclarar antes de proceder a usarlos en el disefo de es-
estructuras de varlos plsos. En primer lugar debe recordarse -
que los espectros son s8lo aplicables en vigor a sistemas de un
grado de llbertad. En el caso del comportamiento elistico, se
ha usado mucho el hecho que la respuesta de sistemas de varlos
grados de libertad puede obtenerse por superposiclén modal. Los
valores de disefo dependen en un alto porcentaje de la respues-
ta correspondiente al primer modo de vibracién.- Durante el com
portamiento Ineldstico, el concepto de modos de vibracién plier-
de su Importanclia y no resulta tan claro representar la distrl-
bucién de los valores extremos de la respuesta por aquella co -
rrespondiente al modo fundamental de vibraclién eldstico.sEn se-

gundo lugar, al hablar de la ductilidad requerida por un disefio
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ineldstlico, es Imprescindible precisar a que tipo de ductilldad
se est§ haciendo referenclia. lEs la ductilidad asocliada a la de
formacién puntual de un elemento de la estructura (rotacién en
el extremo de una viga por ejemplo)?; &0 es la ductilidad que
se refiere a la deformacién relativa entre dos pisos consecuti
vos de la estructura; o bten la ductilldad asoctada a la res -
puesta total, come ser la deformacién absoluta de un piso de la
la estructura?, Estas dudas s8lo se podré&n dilucidar wuna vez
que se encuentre forma de emplear espectros de respuesta inelés
tlco en el diseffio estructural de sistemas de varlos grados de
Itbertad al mismo tlempo que se disponga de los antecedentes -

que permitan su verliflcacién experimental.
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CAPITULO v

CONCLUSIONES

Hablendo estudlado en los Capftulos Il y Ill los méto-
dos dindmlicos de An&lisls SPfsmico, donde se han dlscutldo los
princlipales factores que Influyen en la respuesta dindmlica de
ediflcaclones. | en el Capftulo IV se ha estudlado la respues
ta de edtflcaclones dlsefados por Normas de Dlsefio Antisfsmi-
co. En este capftulo dliscutimos los procedimlentos corrlentes
de Oflclnas de Disefo Estructural con los actuales progresos

y procedImientos usados en la Investligaclén.

Muchos Ingenleros son persuadldos de que la Ingenleria
Antlsfsmica es sImlilar a la Ingenlerfa para otras fuerzas que
usualmente se producen. Esto es debldo a que la mayorfa de Cé
dligos de Dlselio Antisfsmlico conslideran el concepto de fuerzas
estitlcas equlvalentes. Y en la mayorfa de la prictica Inge -
nierll de dlsefio las fuerzas actuantes son conocldas y por tan
to con adecuados factores de segurlidad se provee adecuada re-
sistencla, SIn embargo en el disefio sfsmico la magnltud de las
fuerzas y movimientos son en realldad desconocldos, aunque se
han hecho constderacliones para poder estimar el movimlento del

suelo,



Generalmente las fuerzas de dlsefio especlificadas en los
cddigos son menores que las fuerzas reales actuantes durante -
un slsmo severo, por consigulente el problema de disefo en i{n
genlerfa debe concernlr no s6lo a la resistencla de la estruc-
tura slno en forma preferente a la resistencla post-elastlica -
de manera que se controle la ductllidad y las deformaclones de
entreplsos con el fln de asegurar la establliidad de la estruc-

tura en largas deformaclones.

Hay elementos Importantes que son diferentes cuando se
comparan las hip6tesis usuales en la [nvestligaclén, y los pro-
cedimlentos y métodos corrlentes de diseffio y requerimientos de
la Ingenferfa antislfsmica. Es necesarlo que esta diferenclasea
reconoclda en ambos grupos de manera que las necesldades y las

limlitaclones sean entendldas por todos.

Los métodos de andlisis y disefo usados en Investiga -~
clé8n preceden en una cantldad conslderable a los métodos de u-
so prictico de oflclina y por lo tanto clertas hip6tesis en su
and8lisls no han slido probadas. El Ingenlero estructural debe -
proyectar una estructura, dimensfonada, y que sea segura; cuan
do €] emplea los resultados de Investigaclones, debe estar en-
terado de las hipStesls Involucradas, sus poslbles efectos en
los resultados y las consecuenclas de usar técnlcas de ansdli -
sls distintas, que son usadas en Investigaclones, compardando -

las a aquellas usadas en su oflcina de diseRo.



Las princlpales concluslones son

1.- La mayorfa de los procedimlentos de andlisis de di
seffo en la pr8ctica son hechos sobre una base el8stica, mien-
tras que los an8llists actuales de Investligaclén antisfsmica -
se reallzan sobre una base elasto-pl&stica (algunos usan mo-
delos mas refinados). Hay diferencias b&slicas en el comporta-
miento asf predecido por estos métodos, que s6lo pueden ser a
proximados de una manera general. Adem&s la mayorfa de los ac
tuales anSdlisls de Investigaclén despreclian el deterioro de -
los materlales estructurales para cada ciclo de recarga din&-
mica, los esfuerzos de segundo orden tal como PA cuando los -
mtembros son llevados al rango pl&stico del esfuerzo, y la du
racién del tiempo del sismo. Todos estos efectos tlienen una
Importante Influencla en el comportamiento estructural duran-
te un sismo y son generalmente desprecliados en los an8lisis -
de Investlgaclén y enteramente Ignorados en los anilisls de

dlisefo corriente.

2.- Todos los an&lisls requeridos por los c6digos y la
mayorfa de los andlisils de dlsedo practico de Ingenierfa per-
miten c8lculos separados para cargas verticales y laterales,
dependiendo del principlo de superposicién para combinar efec
tos. La mayorfa de las primeras y algunas actuales Investiga-
clones contindan esta pr&ctlica, despreciando el hecho de que

en el comportamiento Inel8stico, é€sto es Imposible y conducen



a resultados clertamente engafosos. La secuencia de formaclién
del "punto de fluencla'" y la descarga de los miembros deforma
dos plésticamente y los empalmes crean esfuerzos y deformaclo
nes que son [mposibles de predecir usando el principlo de su-

perposlclién de cargas.

3.- Las varlas deflinlclones de ductlilidad y su Incorpo
raclén del andlisis y la relacién asumida entre los métodos -
de dlisefio elSstlico y elasto-pldstico son mayormente <confusos
para los Ingenieros y para muchos investigadores. Hay diferen
clas Importantes en las definlclones que pueden afectar los
resultados del disefo o la Interpretaclén del andllsls en un

alto porcentaje.

4L.- Mientras que mucha lnvestligaclén se ha hecho en cl
mentaclones y respuesta del suelo, el tema es tan complicado
o ftrreconoclible por los Ingepleros de modo que pocos céb6dligos
naclionales han Intentado slqulera de Introduclr este Importan
te factor de manera reallsta. Es de esperar que se encuentre
un procedimlento simple para que pueda ser usado por los Inge

nleros estructurales.

56.- El mds Importante elemento de dlisefo antlsfsmico ,
el "amarre' de la estructura para hacerla actuar como una uni
dad, no estd menclonado o reconocldo en los c6digos y no se
ha hecho ningdn Intento de Investligaclén para cuantiflicar es-

te factor.



6.- Muy poco se ha hecho para estudiar los resultados
de la falla del miembro estructural, la trasmisién de funcién
a otros miembros, o las consecuencias de la falla comparando
el colapso total con otros tlpos de falla mayor que pueden -

causar muchos menos acclidentes.

De lo anteriormente expuesto se concluye de la necesi-
dad de difundir los conocimientos teSricos de los métodos dli-
n&micos haclendo hincaplé en las lIimitaclones de sus hip6te -
sls de an8lisis y disefio, para de esta manera estar en mejo -
res condiciones de poder Interpretar los alcances y limitacio
nes de los procedimlientos de andlisis y disefio Incliufdos en

C8digos de Diseffio Antisfsmico.
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