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RESUMEN

El presente trabajo introduce una Conexion Precalificada llamada conexion con
alas no reforzadas soldadas y alma soldada (ANRS-AS) a ser usada en Edificios
con Porticos Especiales de Acero Resistentes a Momento (PEARM) fabricados
a partir de planchas soldadas. En una conexion con alas no reforzadas soldadas
y alma soldada se utiliza soldadura de ranura de penetracion completa para unir
las alas de las vigas con las alas de las columnas. Esta conexion es
completamente restringida y se espera presente un comportamiento dactil io
suficientemente grande como para resistir eventos sismicos moderados Y
severos. Ademas, se espera que los poérticos presenten articulaciones plasticas
en los extremos de las vigas y €n la base de las columnas de la planta baja sin

que el edificio colapse.

Una conexion ANRS-AS disefiada apropiadamente tiene varias ventajas: {1) la
conexion se puede disenar y construir sin verificacion analitica o experimental;
(2) la conexion tiene adecuada resistencia, ductilidad y gran capacidad de
disipacion de energia ante eventos sismicos; (3) existen especificaciones
pertinentes en las que s¢€ detallan procedimientos de disefio y limitaciones; ¥ (4)
su ejecucion es sencilla y economica en comparacion con ofras conexiones

precalificadas.
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E! objetivo principal de esie trabajo es el de desarrollar criterios de diseino
sismico con Conexiones de Alas No Reforzadas Soldadas y Alma Soldada
-(ANRS~AS) para Pdrticos Especiales de Acero Resistentes a Momento

(PEARM), fabricados a partir de planchas soldadas.

Con el fin de alcanzar el objetivo principal de este estudio, se desarrolld un
modelo analitico elastico lineal tridimensional con la ayuda del programa
SAP2000 para realizar el analisis y el disefio estructural de un edificio prototipo
de seis pisos compuesto por PEARM. Posteriormente, se desarrollé un modelo
analitico no lineal de uno de los PEARM, mediante el programa DRAIN-2DX, el
mismo que fue analizado estatica y dindmicamente para estudiar su desempefio
sismico. Para el andlisis es.tético se aplicaron fuerzas lateraies incrementadas
gradualmente (pushover) mientras que para los analisis dinamicos se utilizaron
diferentes registros de aceleraciones simulando  dos niveles sismicos

especificos.

Los resultados de estos analisis demostraron que el desempefio sismico del

PEARM es satisfactorio en términos de sobrerresistencia, rigidez inicial,
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resistencia, disipacidn de energia y deformacion para niveles de Sismo de

Disefio (DBE) y Sismo Maximo Considerado (MCE).
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Figura 8.15

Figura 8.16

Figura 8.17

en los niveles: (a) DBE, v (b) MCE.
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CAPITULO 1

1. Introduccion.

1.4

Generalidades.

En fos Ultimos afios se ha popularizado la construccion de edificios
de acero de pocos pisos en la ciudad de Guayaquil. Los Porticos
Especiales de Acero Resistentes a Momento (PEARM) son los

sistemas estructurales utilizados mas frecuentemente en la




construccion de los edificios. Las vigas de los porticos
generalmente son fabricadas utilizando armaduras © perfiles |
soldados mientras que las columnas son fabricadas utilizando
perfiles tubulares rectangulares formados a base de canales.
Tanto para el caso de las armaduras como para el caso de las
columnas, se utilizan generalmente los perfiles doblados en frio.
Para la construccién de estos edificios se han utilizado criterios de
disefio y detalles constructivos obsoletos, los cuales estan
asociados con modos de failas estructurales no ductiles ante la
presencia de sismos (Cassagne 2008). En consecuencia, el
desempefio de estas estructuras podria resuitar inadecuado ante

la ocurrencia de sismos moderados o severos.

Las lecciones aprendidas en los terremotos de Northridge en 1994
y Kobe en 1995 demosiraron que los edificios de acéro, disefiados
y construidos inapropiadamente, pueden experimentar fallas
fragiles en las conexiones a momento viga — columna y poseer
poca resistencia sismica. De acuerdo a FEMA 355E (SAC 2000Db),
(Federal Emergency Management Agency/SEAOC - ATC -

CUREe), varios miles de edificios, similares a algunos de los que




estan siendo construidos en Guayaquil, fueron dafiados
severamente (algunos colapsaron) durante el Terremoto de Kobe
de 1995. La Figura 1.1 presenta un edificio de acero que colapsé
durante este terremoto debido al uso de soldaduras de filete en las

conexiones viga-columna.

La ocurrencia de estas fallas fragiles en jas conexiones en los
Terremotos de Northridge y Kobe origind la revision de la practica
del disefio y de la construccion de los edificios con PEARM.
Investigaciones recientes han proporcionado nuevas metodologias
de disefio y detalles para la construccion de PEARM (FEMA 350-

SAC 2000a).

Ante las falencias observadas en estructuras compuestas por
PEARM, el presente estudio tiene como objetivo principal servir de
guia para los ingenieros que trabajan profesionaimente con
edificios de acero estructural en este pais, especialmente en la
ciudad de Guayaquil. La investigacion desarroliada comprende el
andlisis, disefio y evaluacion sismica de edificios con porticos de

acero resistentes a momentos elaborados a partir de planchas




soldadas. En esta investigacion se utilizd un edificio prototipo de
seis pisos y de seis claros en ambas direcciones. El analisis y el
disefio de este edificio prototipo serviran directamenie como una
guia para los disefadores en futuros proyectos, mientras que la
evaluacién sismica servird para confirmar y comprobar que la

estructura disefiada tiene un adecuado desempefio sismico.

Para edificios compuestos de porticos especiales de acero
resistentes a momento, el programa de investigacion llevado a
cabo por FEMA/SAC (Federal Emergency Management
Agency/SEAOC - ATC - CUREe) desarrolld una serie de
conexiones llamadas “Conexiones Precalificadas”. En la
actualidad, efa paises como Estados Unidos, los codigos de
construccién requieren que las conexiones a utilizar en los porticos
de acero resistentes a momento sean calificadas mediante un
programa que ensaye conexiones prototipos. - Las Conexiones
Precalificadas pueden ser disefiadas y construidas sin verificacion
tedrica y analitica. Las publicaciones FEMA 350 (SAC 2000a) y

ANSI/AISC 358-06 proporcionan recomendaciones,




especificaciones y procedimientos de disefio para cada conexion

precalificada.

Este trabajo presenta una Conexion Precalificada llamada
Conexién con Alas no Reforzadas Soldadas y Alma Soldada
(ANRS-AS) para ser usada en porticos de acero resistenies a
momento, fabricados a partir de planchas soldadas. La Figura 1.2

muestra la vista lateral esquemaética de una conexion ANRS-AS.

Una conexion ANRS-AS disefiada v fabricada apropiadamente
tiene las siguientes ventajas: (1) la conexion se puede disenar y
construir sin verificacidn teorica o analitica; (2) la conexion tiene
adecuada resistencia, ductilidad y gran capacidad de disipacion de
energia ante eventos sismicos; (3) existen especificaciones
pertinentes en las que se detallan procedimientos de disefio y
limitaciones, lo cual facilita su disefio: v (4) su ejecucion es
econdmica en comparacion con ofras conexiones precalificadas.
Entre las desventajas se puede mencionar gue una conexion
ANRS-AS requiere un riguroso control de calidad durante el

montaje y soldado de los miembros con el fin de conseguir un




desempefio sismico adecuado; ademas, hay limitaciones de
tamafios de vigas, lo que puede convertir a este tipo de conexion
no aplicable en algunos edificios.

1.2  Objetivos de la Investigacion.

LLos objetivos de esta investigacion consisten en:

Desarroliar criterios de disefio sismico con Conexiones de Alas

No Reforzadas Soldadas y Alma Soldada (ANRS-AS) para

Pérticos Especiales de Acero Resistentes a Momento

(PEARM), fabricados a partir de planchas soldadas.

e Introducir este tipo de conexiones para que puedan ser
utilizadas en la ciudad de Guayagquil y en el pais. |

o Evaluar el desempefio sismico del edificio a fin de estudiar su
comportamiento ante diferentes intensidades de movimientos
del terreno .

« Comparar el costo de la estructura de un edificio prototipo con

PEARM y conexiones ANRS-AS, fabricado a partir de planchas




1.3

soldadas, con el costo de un edificio similar pero en concreto

reforzado.

Alcance y Metodologia de ia investigacion.

A fin de cumplir los objetivos previamente mencionados, s€

desarrollé una investigacion analitica de un edificio con PEARM y

conexiones ANRS-AS.

El alcance de esta investigacion consistio en:

Resumen de las posibles deficiencias estructurales de los
edificios existentes con porticos especiales de acero resistente
a momento (PEARM) en la ciudad de Guayaquil.

Desarrollo de! concepto de la conexion de alas no reforzadas
soldadas y ama soldada, asi como también de
recomendaciones y criterios de disefio sismico para conexiones
ANRS-AS para porticos especiales de acero resistentes a
momento.

Disefio de un edificio prototipo siguiendo las recomendaciones

y criterios de disefio sismico.




1.4

« Desarrollo de modelo analitico de portico del edificio prototipo
disefiado.

e Desarrollo del analisis estatico lateral no lineal (pushover), vy
analisis dinamicos no lineales para estudiar el comportamiento
del sistema estructural ante cinco registros de aceleraciones
escalados a niveles de Sismo de Disefio (DBE) y Sismo
Maximo Considerado (MCE), con ei fin _de evaluar
sismicamente al edificio.

o Presupuesto estimado del edificio prototipo, para que pueda ser

comparado con un edificio similar de concreto reforzado.
Organizacion de la investigacion.

La presente investigacion se encuentra dividida en ocho capitulos
(Capitulos 2 - 9). E Capitulo 2 presenta la revision de la
informacion previa mas relevante acerca de edificios construidos y
disefiados con PEARM en nuestro pals, y la respuesta de este tipo
de edificios antes sismos moderados y severos ocurridos en otros

paises. Ademas se presenta la investigacion previa de estos




sistemas estructurales provistos de conexiones de alas no

reforzadas soldadas y aima soldada (ANRS-AS).

El Capitulo 3 presenta el enfoque del disefio propuesto, los niveles
de desempefio sismico y sus objetivos, los niveles sismicos, los
ostados limites, las demandas y capacidades estructurales, ios
criterios de disefio y el procedimiento de disefio de PEARM con

conexiones ANRS-AS.

El Capitulo 4 describe €l modelo elastico lineal del edificio prototipo
compuesto por PEARM ;:on ANRS-AS desarroilado con la ayuda
de! programa SAP2000. El capitulo incluye la descripcion de las
cargas y combinaciones de carga aplicadas, el calculo de las
fuerzas laterales equivalente, €l analisis estatico lateral del edificio

y el disefio de miembros y conexiones del edificio.

El Capitulo 5 describe el modelo analitico del PEARM con
conexiones soldadas desarrollado con la ayuda del programa de

computacion DRAIN- 2DX.
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El Capitulo 6 describe los ¢inco registros de aceleraciones usados

en el analisis dinamico no- lineal de los porticos.

E| Capitulo 7 presenta los resultados de la respuesta global y local

del portico iuego del analisis estatico lateral no- lineal (pushover).

El Capitulo 8 presenta los resultados de la respuesta global y local
de los analisis dindamicos no lineales a los que fue sometido el

pértico prototipo, y se evalitan los estados limites alcanzados por

el portico.

Finalmente, el Capitulo 9 presenta el resumen y las conclusiones

de la investigacion.

Notacion.

area del ala de una viga 6 columna;

area gruesa de la seccion (viga o columna);

area de resorte;

aceleracion maxima efectiva;

aceleracion maxima de suelo;

conexion con alas no reforzadas soldadas y alma soldadas;
area del alma de la seccion;

distancia libre entre las planchas que conforman las almas de
la columna cajon;

ancho de la columna;
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ancho de ala de la viga;

conexion empernada con placas de union rigidizada

~ Bolted Stiffened End Plates;

conexion empernada con placas de unidn no rigidizada -
Bolted Unstiffened End Plate;

factor de amplificacion de deflexion;

categoria de disefio sismico,

factor que considera la resistencia maxima de la conexion,
influenciada por el endurecimiento por deformacion,
restricciones  locales, refuerzos adicionales Y otras
condiciones de la conexion;

coeficiente sismico de respuesta;

factor de correccion de periodo;

coeficiente de fluencia en una conexion;

factor para estimar la demanda de deriva entrepiso;

factor de correccion de amortiguamiento ;

carga muerta/ distancia méas cercana a la zona de ruptura de
falla al sitio de estudio;

peralte de la viga;

sismo de disefio;

peralte de la columna;

desplazamiento incremental maximo de suelo;
desplazamiento maximo de suelo;

peralte del alma de la viga ¢ columna; /

peralte de la zona de panel medido entre las placas de

continuidad; _
modulo de elasticidad del acero/ efectos combinados de
fuerzas de sismo vertical y horizontal; ’
energia cinetica;

energia histerética;

energia de entrada;

maodulo de elasticidad secante del acero;

energia viscosa;

trabajo externo de la estructura;

factor de escala;

ala libre - free flange;

fuerza inercial en el nivel I;

esfuerzo probable a tensién del acero de la viga,
esfuerzo de fluencia Gltimo especificado;

fuerzas laterales de piso;
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fuerza lateral equivalente aplicada en cada piso en el sentido
X0y,

esfuerzo de fluencia minimo especificado del acero;

esfuerzo nominal a tension del acero de la viga/ esfuerzo de
fluencia de la viga;

esfuerzo de fluencia de la columna;

esfuerzo de fiuencia del aima de la seccion;

grupo de uso sismico;

altura de la columna;

altura de entrepiso;

altura desde la base hasta el nivel i;

altura del edificio desde la base hasta la parte mas alta,;
distancia entre centroides de alas;

promedio entre las alturas de los entrepisos sobre y bajo la
zona de panel,

altura de la zona de panel;

altura del edificio o portico de estudio;

altura desde la base del edificio hasta el nivel x;

factor de importancia ocupacional;

intensidad especiral;

trabajo interno de la estructurg,

exponente de distribucion relacionado con el periodo del
edificio;

rigidez,

rigidez inicial,

longitud del claro medido desde el eje central de la columna/
carga viva,

distancia entre articulaciones plasticas de una viga;

longitud libre de la viga/ espaciamiento maximo de
arrostramiento lateral de las alas de las vigas;

longitud de las posibles articulaciones plasticas

Método de los Factores y Resistencia de Cargas;

masa del sistema/ media aritmética;

magnitud de! sismo en escala Richter/ momento maximo de
ia conexion;

momento flector de la viga;

momento plastico en el centro de la columna en la conexion;
sismo considerado maximo;

el momento de disefio en la cara de la columna, obtenido del
procedimiento lateral de fuerzas laterales equivalentes con el
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cortante basal Vgis;

multiples grados de libertad;

momento en el lado izquierdo de la columna;

momento plastico nominal;

momento plastico nominal de la viga;

momento plastico minimo aproximado alcanzado por un
miembro o conexion ductil;

momento maximo probable;

momento en los dos resortes que son usados para modelar la
flexibilidad de la zona de panel;

momento de la viga en el lado derecho de la columna;
momento de disefio debido a la combinacion de las cargas
gravitacionales y sismicas;

momento adicional debido a ta amplificacion que produce la
fuerza cortante en el punto de Ia articulacion plastica;

objetivo de disefio por desempefio;

fuerza axial en el ala de la viga;

portico especial de acero resistenie a momento;

fuerza efectiva aplicada a la estructura;

pérticos especiales a momento;

resistencia axial nominal de una columna,

pérticos ordinarios a momento; _
carga axial residual en el analisis inelastico a una
deformacion residual, Or;

resistencia axial requerida de una columna usando las
combinaciones de carga de ASCE/SEl 7-05/ carga axial
Gltima en andiisis inelastico;

fuerza de compresion requerida en la columna utilizando las
combinaciones de carga del LFRD/ carga axial factorada de
Ja columna;

carga axial en la viga (o columna) que causa fluencia por
compresion en la seccion transversal;

efecto de las fuerzas sismicas horizontales;

cargas definidas por el codigo utilizado,

factor de modificacion de respuesta;

seccion de viga reducida,

resistencia nominal,

relacion entre el esfuerzo de fluencia ultimo y el esfuerzo de
fluencia Gltimo especificado, F, del material;

resistencia requerida (LRFD);
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resistencia nominal al cortante de ia zona de panel/ factor de
esfuerzo de fluencia probable;

relacion entre el esfuerzo de fluencia probable y el esfuerzo
de fluencia minimo especificado, Fy, del material;

radio de giro de la seccién sobre el ejey;

modulo de seccion de la viga;

aceleraciéon de respuesta espectral para un periodo de 1.0
segundo;

pseudo- aceleracion espectral;

modulo de seccidn de la viga;

desplazamiento espectral;

aceleracion de respuesta espectral de disefio para periodo a
un segundo;

soldadura de demanda critica;

aceleracion de respuesta espectral de disefio para periodo
corto; -
soldadura de filete;
distancia del eje de la columna a la localizacién de la rétula
plastica en la viga,

valor espectral del espectro meta;

valor espectral del registro de aceleraciones a ser escalado;
sistema resistente a fuerzas sismicas;

soldadura de ranura de penetracion completa;

aceleracion de respuesta espectral para periodo corto;
pseudo- velocidad espectral;

espesor de la zona de panel/ espesor del ala de la columna;
primer periodo modal o periodo fundamental de la estructura;
segundo periodo modal;

periodo fundamental aproximado del edificio;

espesor de ala de la columna;

duracion agrupada,

periodo de disefio del edificio, usado en el procedimiento de
fuerzas laterales equivalentes (maximo valor permitido);
espesor de ala de la viga;

espesor del ala de la viga;

méaximo valor de periodo del edificio definido por el codigo;
espesor de alma de la viga;

espesor de aima de la columna;

desplazamiento de la estructura;

aceleracion del suelo;
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un grado de libertad;

cortante basal

cortante de la columna debajo de |la zona de panel;

cortante basal para los niveles sismicos DBE y MCE,
respectivamente;

cortante basal de disefio del codigo;

fuerza cortante de la viga resultante de las cargas
gravitacionales;

velocidad incremental maxima de suelo;

cortante basal maximo al 5% de deriva total;

velocidad maxima efectiva;

velocidad maxima de suelo;

cortante en la articulacion plastica;

cortante de la zona de panel;

cortante ultimo de la zona de panel;

fuerza cortante de la zona de panel;

cortante producido por las cargas laterales equivalentes a
sismo;

cortante de Ia columna sobre la zona de panel;

cortante basal a la primera fluencia;

peso sismico efectivo;

placa soldada al ala - welded flange plate;

porcion de W asignada al nivel [;

conexion con alas no reforzadas soldadas y alma empernada
_  welded unreinforced flange bolted web;

conexién con alas no reforzadas soldadas y alma soldada -
welded unreinforced flange welded web;

porcién de la masa sismica asignada al nivel x;

ancho de la zona de panel entre alas de columna,

distancia de la cara de la columna a la articulacion plastica,;
distancia desde e! eje central de la viga hasta los nudos del
alma;

modulo plastico de un elemento,

modulo plastico de la viga;

madulo plastico de la columna;

madulo piéstico determinado en el eje sentido x de la seccion
transversal de un elemento;

deriva de entrepiso/ rotacion;

maxima deriva permisible;

angulo de rotacidn de las vigas;
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angulo de rotacion de las columnas;

deriva total estimada para los niveles sismicos DBE y MCE,
respectivamente;

rotacion en la cual las cargas gravitacionales ya no pueden
ser soportadas;

rotacion promedio en la cual las cargas gravitacionales ya no
pueden ser soportadas, determinada de los ensayos
expetimentales;

rotacion plastica;

rotacion plastica promedio, determinada de los ensayos
experimentales;

rotacion del resorte;

rotaciones plasticas maximas de las zonas de panel
interiores;

deriva total (de cubierta) del edificio;

demanda de deriva total (de cubierta) para el nivel sismico
DBE;

demanda de deriva total (de cubierta) para el nivel sismico
MCE;

intervalo de tiempo de integracion;

demanda de desplazamiento total (de cubierta) para el nivel
sismico DBE;

demanda de desplazamiento total (de cubierta) para el nivel
sismico MCE;

desplazamiento de cubierta para la cual el edificio entra al
rango inelastico; '

suma de momentos maximos probables en el centro de la
columna de una conexion;

suma de momentos en las vigas en la interseccion viga -
columna

suma de los momentos en la columna sobre y debajo de la
interseccion viga — columna

deformacion residual,

deformacion ultima;

desplazamiento inelastico del nivel x;

desplazamiento elastico del nivel x;

deformacién que causa fluencia;

limites de relacion ancho espesor para secciones compactas;
limites de relacion ancho espesor para secciones
sismicamente compactas;
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razon de amortiguamiento viscoso asignada a la estructura;
razén de amortiguamiento viscoso asignada a la estructura
igual al 5%,

factor basado en la redundancia del sistema;

desviacion estandar;

desviacién estandar de la rotacion en la cual las cargas
gravitacionales ya no pueden ser soportadas, determinada de
los ensayos experimentales;

desviacion estandar de la rotacion plastica, determinada de
jos ensayos experimentales;

esfuerzo de fluencia del material de la columna;

factor de reduccién de resistencia;

sactor de reduccion de resistencia de las columnas;
resistencia de disefno;

factor de reduccion de resistencia al corte;

frecuencia natural de un sistema UGDL;

factor de sobrerresistencia para los niveles sismicos DBE vy
MCE, respectivamente;

sobrerresistencia maxima,

sobrerresistencia en la primera fluencia;

distorsion por cortante en el punto de fluencia;

factor de carga;




18

Figura 1.1 Colapso de edificio metalico durante el terremoto de Kobe de 1995
(Tomado de EERI CD 98-02})




19

Soldadura de ranura de p&n&tracién>__'__j\'
compleia (1} ™~

f-"
A )
i~ ;
r
i
___V_-/‘ E
k \ A
A 1"} Anpujeros de accesc de

e de A | (‘l} golktadura
continuidad ¥ “‘;;_ ,’/ i 2O

dobleplacasy \ L7 Soldedurs ds filsie
X \

Perncs de
montaje ™~

P

B T S g

I Agujeros de acceso de
! & =zpldadura \

\

Soldgdura de ﬁlete>_rj)

Figura 1.2. Esquema de disefio de una conexion de alas no reforzadas
soldadas v alma soldada (ANRS-AS).




20

CAPITULO 2

2. Investigacion Previa.

2.1 Generalidades.

Este capitulo presenta una revision breve de las practicas
constructivas y de diseho en Guayaquil en edificios con Porticos
Especiales de Acero Resistentes a Momento (PEARM).
Adicionalmente, incluye una resefia historica de los dahos
ocasionados en estructuras de acero en sismos ocurridos en

otros paises y de las investigaciones mas relevantes acerca de
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los sistemas estructurales PEARM y sus conexiones

precalificadas.

Estado del arte y de la practica en edificios metalicos de la

ciudad de Guayaquil.

En los Ultimos afios, la construccidn de edificios de acero de
pocos pisos se ha popularizado en la ciudad de Guayaquil.
Para la construccion de dichos edificios se ha utilizado criterios
de disefio y detalles constructivos obsoletos, los cuales estan
asociados con modos de fallas estructurales no ductiles ante la
presencia de sismos (Cassagne 2008). Debido a esto,' el
comportamiento  de dichas  estructuras podria resultar

inadecuado ante la ocurrencia de sismos moderados 0 severos.

2.2 4. Sistema estructural

El sisterna estructural que se utiliza con mas frecuencia
en la construccion de edificios es el de Porticos
Especiales de Acero Resisiente a Momentos (PEARM).
Un PEARM tiene la capacidad de resistir las cargas

gravitacionales y las cargas laterales equivalentes a
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sismo y sus correspondientes deformaciones laterales.
Sin embargo algunas de estas estructuras, construidas
en Guayaquil, han sido disefiadas solamente para resistir

cargas gravitacionales.

En algunas edificaciones se ha utilizado la tipica losa
nervada de hormigén armado tal como lo ilustra la Figura
2.1(a); mientras que en otras edificaciones se ha usado
la losa de lamina acanalada de acero (steelpanel), como
se observa en la Figura 2.1(b). Este ultimo tipo de losa
se encuentra en apogeo y expansion tanto en este tipo

de estructuras como en las de hormigén armado.

2.2.2. Niembros

Las vigas de los PEARM generalmente son fabricadas
utilizando armaduras como las de la Figura 2.2 (a), o
perfiles “I" soldados; mientras que, las columnas son
fabricadas utilizando perfiles tubulares rectangulares
formados a base de canales como los de Figura 2.2 (b).

Tanto para el caso de las armaduras como para el caso
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de las columnas, se utilizan generalmente los perfiles

dobiados en frio y soldadura de filete.

Conexiones.

Las conexiones de los PEARM consisten generalmente
en conexiones soldadas por medio de soldadura de
filete. En ciertos casos, tanto alas como el alma de las
vigas estan soldadas a la columna, mientras gue en
otras ocasiones solamente las alas o el aima estan

soldadas a la columna (Cassagne 2008).

En otros edificios, como el de la Figura 2.3, se ilustra un
caso tipico de union vigas columna. Notese que en dicha
figura, la columna se interrumpe mientras queii-iés vigas -
se apoyan en ella por medio de una placa me.télica, lo

que ocasiona que la columna pierda continuidad.
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2.3. Dafos tipicos a PEARM en terremotos pasados.

2.3.1. Northridge 1994.

El terremoto de Northridge, ocurrido €l 17 de enero de
1994 y de magnitud 6.7, provocd mas de 30 millones de
dolares en pérdidas (Bruneau et al 1998), convirtiéndose
en uno de los desastres naturales mas costosos de

Estados Unidos.

inmediatamente ocurrido el terremoto, se reporto el
colapso de varios ‘edificios de concreto reforzado,
concreto prefabricado y de madera; sin embargo, no
hubo reportes de dafios significativos en edificios de
acero (ver Figura 2.4). Luego de meses, varios
ingenieros descubrieron danos en ciertos edificios de
acero, los cuales exhibian fracturas en las conexiones

viga — columna.

Para 1960 se empezd a construir edificios con porticos a
momento con conexiones soldadas. Se creia que estos

edificios eran invulnerables a sismos, y en caso de
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producirse algn tipo de dafio, gste se limitaria a la
fluencia ductil de las conexiones y elementos, pero el
colapso era inconcebible. La Figura 2.5 muestra una
conexion soldada tipica viga—columna pre—Northridge
para porticos de acero resistentes a momento. La
conexion estd compuesta por soldadura de penetracion
completa entre las alas de la viga y la cara de la
columna, con el aima de la viga empernada a una placa
de cortante soldada a la columna. La filosofia de disefio
de ese tiempo, consistia en proporcionarle al edificio la
habilidad de soportar el movimientc de! suelo sin
colapsar, con algunos dafios estructurales como
resultado. Para lograr esto se intentaba que el edificio se
comportara de manera ductil, es decir, soportar grandes
deformaciones inelasticas sin perder mucha resisiencia,

sin desestabilizarse y colapsar.

Después del terremoto de Northridge se detectaron
fracturas en las conexiones viga-columna de los PEARM
tal como se observa en la Figura 2.6. El programa de
investigacién desarrollado  por FEMA/SAC (Federal

Emergency Management Agency/SEAOC — ATC -
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CUREE) estudi6 el desempefio de los porticos de acero
resistentes a momento. Los edificios que experimentaron
dafios habian sido disefiados de acuerdo al UBC 1973,
1985 y 1994. En general, dichos edificios desarrollaron
ciertos dafios estructurales pero no colapsaron, tal como
se intentaba en los codigos. Sin embargo estos edificios
no tuvieron un desempefio adecuado, inciusive en
aquellos casos donde el movimienio del suelo fue menor
gue el de disefio. En los porticos de acero resistentes a
momento, se esperaba que al ocurrir el {erremoto, éstos
se deformaran plasticamente para disipar ia energia del
sismo. Estas deformaciones debian ocurrir a manera de
rotulas plasticas en las vigas, cerca de las conexiones. El
dafio que se esperaba consistia en una filuencia leve y
pandeo local en los elementos, mas no fallas fragiles

como las que se observan en 1a Figura 2.6.

Los resultados de los ensayos vy observaciones a las
conexiones pre — Northridge indican que las fracturas
empezaron a desarrollarse a bajos niveles de demanda
plastica y en muchos casos, cuando la estructura se

encontraba aun en el rango elastico. Como resultado de
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los estudios realizados, se conoce ahora que la conexion
tipica pre — Northridge tuvo un desempefio sismico
inadecuado debido a la combinacion de varios factores

que en resumen se presentan a continuacion:

a.) La calidad de la mano de obra y la inspeccion. Una
gran parte de los danos causados por terremotos, son a
causa de la pobre mano de obra y de la inspeccion
inapropiada y en el caso de Northridge no fue la
excepcion. En las investigaciones, se descubrit
evidencias de soldaduras defectuosas en las conexiones
jas cuales son a causa de la ignorancia de los
requerimientos estandar al soldar, estipulados en las
especificaciones de la AWS (American Welding Society).
Pero igual hubo edificios cuyas soldaduras en las
conexiones a momento eran impecables y que igual

fallaron.

b.) Ejecucion de la soldadura. En las conexiones pre-
Northridge, el alma de la viga crea un obstaculo para la
persona que debe soldar el ala inferior de la viga a la

columna. Como resultado, hay grandes probabilidades
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de que haya defectos, los cuales son dificiles de detectar

a través de inspeccidn ultrasonica.

c.) Mecanismo de fractura. Antes del sismo de
| Northridge no se retiraban las barras de respaldo que se
utilizaban para facilitar el proceso de soldar. Desde el
punto de vista de resistencia, esta barra era considerada
como material adicional. Sin embargo, desde el punto de
vista de “Mecanica de fractura”, un pequefiisimo vacio
entre la barra y la columna se comportara como un
iniciador de fracturas, bajo efectos de un sismo. Este
mecanismo se acentud con la baja tenacidad del
electrodo tipo E70T-4 que se utilizaba antes de
Northridge. La Figura 2.7 muestra los resultados de los
ensayos de tenacidad realizados a tires fipos de

soldaduras utilizadas antes del sismo de Northridge.

d.) Elevado esfuerzo de fluencia del metal base. Para
desarrollar el ériterio de columna fuerte - viga débil,
muchos ingenieros han utilizado acero A36 para las
vigas y acero grado 50 para las columnas. Sin embargo

a través de los afios, el esfuerzo de fluencia del acero
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A36 se ha incrementado substancialmente sin haber
cambiado las especificaciones técnicas de dicho acero.
SSPC (Structural Steel Painting Council, 1994) y SAC
(1995) reportaron esfuerzos de fluencia hasta de 72 ksi
en especimenes de acero A36. Consecuentemente, en el
© proceso de disefio probablemente se subestimd el valor
del esfuerzo de fluencia de las vigas y se selecciono
soldaduras mas débiles que el metal base, o cual
conllevd a obtener conexiones con caracteristicas de

viga fuerte — columna debil.

e.) Concentraciones de esfuerzos. La ausencia de placas
de continuidad produce concentraciones de esfuerzos en
el ala de la viga cerca al aima de la columna, como se
puede ver en la Figura 2.8. También existen

concentraciones de esfuerzos en el agujero de acceso.

f) Presencia de losa compuesta. La contribucion de
resistencia a la losa de concreto era ignorada en el
disefio sismico, ya que solo se tomaba en cuenta la

resistencia de la viga. No se consideraba el efecto de
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seccion compuesta que producen los conectores de

corte ubicados cercanos a la columna.

g.) Poca redundancia. Para crear un sistema estructural
mas econémico se colocaba porticos de acero
resistentes a momento solamente en los porticos
perimetrales de los edificios. Por [0 tanto, habia pocas
uniones viga-columna disefiadas como conexiones a

momento.

h.) Zonas de panel muy débiles. Esto incrementa ios

esfuerzos y deformaciones en las alas de la columna.

Kobe 1995 (FEMA 355E)

El 17 de Enero de 1995 a las 5:36:52 a.m. se produjo un
sismo de 7.2 de magnitud en la escala de Ritchter en la
ciudad de Kobe, Japén. El epicentro fue ubicado a 20

Km. del suroeste la ciudad de Kobe en la isla Awaij.

E| terremoto causé 5.100 muertos, 27.000 personas

heridas y 300.000 personas se quedaron sin hogar. El
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costo directo de los dafios estructurales causados por el

sismo excedio el valor de 150 mil millones de dolares.

Las estruéturas mas dafiadas fueron las casas
tradicionales japonesas con porticos de madera, paredes
débiles y techos de tejas de arcilla. Colapsaron edificios
de apartamentos y de oficinas de mediana altura, de
cuatro a doce pisos, de concreto reforzado. El terremoto
causo dafios devastadores en los pasos elevados y vias
a nivel del tren, carreteras, pasos a desnivel y puertos.
Ademas causo grandes incendios en el cenftro de la

ciudad de Kobe.

(a) Dafios en Edificios de Acero. El acero es un
material estructural muy popular en la construccion de
edificios Japoneses. La madera por afios fue el material
mas usado, pero casi exclusivamente para Ccasas
residenciales. El acero era el segundo en uso para la

construcciéon seguido por el concreto reforzado.

Ei instituto arquitectonico de Japdn (AlJ) condujo una

investigacién preliminar de los edificios dafiados en Kobe
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del 24 al 26 de enero de 1995, identificando 4530
edificios dafiados, incluyendo 1087 que colapsaron o
fueron dafiados severamente sin posibilidad de
reparacién. Una gran cantidad de edificios de acero gue
tenian mas de 35 afos de uso estuvieron sujetos al
terremoto. Desafortunadamente estos edificios tenian
poca resistencia en comparacién con los cddigos
modernos de disefio sismico. Muchos de estos edificios
también sufrieron corrosién y otro tipo de deterioro en los

elementos estructurales como se muestra en la Figura

2.9

Con respecto a los edificios modernos de acero, el AlJ
condujo una inspeccion detallada encontrando 988
edificios dafiados o colapsados. Entre éstos, 90 habian
colapsados, 332 estaban severamente dafiados, 266

moderadamente dafiados y 300 fenian dafos menores.

Los tipos de secciones usadas en Japén para los
clementos estructurales de los edificios de acero se
detallan en la Tabla 2.1. A diferencia de Estados Unidos,

en Japdn es mas comun usar columnas del tipo cajon,




formadas por placas soldadas. Este tipo de columnas se
han utilizado en la mayoria de los edificios metalicos

existentes en la ciudad de Guayaquil.

La Tabla 2.2 indica el tipo de detfalles de conexiones
encontradas en los edificios dafiados. E! tipo de conexion
mas utilizado en Japén es la llamada “Conexion de
diafragma a través de la columna”, donde la columna
cajon es cortada longitudinalmente en 3 piezas: una
usada para la columna del piso inferior, una para la zona
de panel, y una para la columna del piso superior. Dos
placas de diafragmas son insertadas entre las tres
piezas y soldadas en Vtodo su alrededor. La Figura 2.10
muestra esta conexién y la “Conexion de diafragma

interior”, otra conexidn tipica usada en Japon.

(b)  Dafios en los elementos estructurales en Edificios

de Acero.

e Columnas. La mayoria del dafo a las columnas
ocurrié cerca de las conexiones con las vigas. Los

dafios incluyeron plastificacion, excesiva distorsion y
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pandeo torsional lateral cerca del final de las
columnas. La Figura 2.11(a) muestra la fractura
ocurrida en el metal base de una columna, mientras
en Ia Figura 2.11(b) se observa el dafio a la conexion

entre una columna y una diagonal.

Diagonales. El dafio a las diagonales fue mas severo
cuando se usaron secciones transversales pequenas
(varillas, angulos). El dafio se concentrd en las
uniones con vigas y columnas. En la Figura 2.12(a)
se muestra un ejemplo de dafo en la conexion de la
diagonal, en la cual los pernos estan fracturados.
Ofro ejemplo, en el cual una viga conectada a un par
de diagonales presenta una fisura significativa en la
placa del alma y una distorsion fuera del plano, se

muestra en la Figura 2.12(b}.

Bases de las Columnas. La mayotia del dafio en las
bases de las columnas fue observado en las
conexiones estandar de Ia placa base. En los pernos
de anclaje se concentro el dafio en la conexion. En la

Figura 2.13 se muestran las conexiones tipicas
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usadas en Japon para las bases de las columnas en

la cimentacion.

o Conexiones Viga-Columna. Las fracturas en las
conexiones viga-columna se dividen en dos tipos. El
primer tipo de fractura, que se muestra en las Figura
2.14, ocurrio en las conexiones donde las columnas,
vigas y paneles de conexiéon estaban unidos con

soldadura de filete de poco espesor.

El segundo tipo de fracturas se observé en las.
conexiones con soldadura de ranura de p'enetracién'
completa, en los depositos de soldadura, zonas dé

fusion, el metal base (iniciado al pie del agujerowde

acceso de la soldadura), y placas de diafragma.

{c) Cambios después del sismo de Kobe. Se
suscitaron cambios en los cbdigos de la practica de
disefio y fabricaciéon de edificios con estructuras de
acero. Una especificacion de fabricacion de acero
ilamada "JASS-6", fue publicada por la AlJ en 1996, Esta

contenia nuevas recomendaciones con respecto a las
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formas y medidas de los agujeros de acceso & la
soldadura. De acuerdo a esta especificacion no se

requiere retirar las barras de apoyo de la soldadura.

El codigo de construccion japonés luego del sismo de
Kobe introdujo los siguientes puntos importantes dentro
del disefio y construccion con estructuras de acero: (1)
introduccién de nuevos metales que mejoren la dugtilidad
de la estructura, (2) nuevos procedimientos de disefio
para secciones tubulares dobladas en frio, (3)
descripcion de las propiedades requeridas para los
materiales, y (4) procedimientos detallados de disefio

para la bases de las columnas.

El uso de materiales con grandes ductilidades puede ser
una solucion para el mejor desempefio sismico de los
edificios de acero. Japon desarrolid un nuevo tipo de
acero con un buen margen entre los esfuerzos de

fluencia y Ultimo, y mayor resistencia a la fractura.

Con respecto' a la soldadura, el codigo japonés

recomienda el uso de electrodos con mayor resistencia,
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disminuir el rango de depdsitos de la soldadura y mayor

control de temperatura en la ejecucion.

Los principales cambios en los detalles de las
conexiones se dieron en la forma y tamafo del agujero
de acceso a la soldadura. La Figura 2.15 muestra los
diferentes detalles de agujeros propuestos. En Japon, se
piensa que el detalle de conexidn sin agujeros de acceso
puede asegurar el mayor desempefio de la ductilidad en

la conexion, como se observa en la Figura 2.15(c)

Ciudad de México, 1985 (FEMA 355E).

Osteraas y Krawinkler notaron que el sismo de 1985 fue
probablemente el primer evento en el cual un numero
significativo de edificios, incluyendo los modernos, fueron
sujetos a una prueba severa. En ja Tabla 2.3 Osteraas y
Krawinkler muestran el desempefioc de los modernos

sistemas estructurales de Ciudad de Mexico.

En la revisién de los edificios afectados se atribuyo el

motivo de los dafios, en su mayoria, a la pobre calidad de
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construccién de los edificios. Por ejemplo, en el edificio
77 Amsterdam Street, una estructura de 11 pisos, las
conexiones viga-columna consistian en una placa de
cobertura con soldadura de filete al ala de ia viga y
soldadura de penetracién completa en el ala de la
columna cajon. Las fallas ocurrieron en la soldadura
vertical de filete en la conexion. La soldadura de
penetracion completa no falié. Osteraas y Krawinkler
calcularon que las conexiones fueron apenas capaces de
resistir las cargas gravitacionales considerando los tipos

y excentricidad de las soldaduras.

Otra estructura estudiada fue el Complejo Pino Suarez,
E! grupo de cinco edificios sufrio los dafios mas severos
en el sismo. Un edificio de 21 pisos colaps6 sobre otro de
14 pisos, como se observa en la Figura 2.16, y ofro de 21
pisos tuvo severos dafos estructurales y el restante
estuvo cerca del colapso. Los edificios Pino Suérez
usaron columnas cajon a partir de 4 placas soldadas, las
cuales, después del sismo se encontraban fracturadas, y

fueron probablemente la razdn del colapso del edificio de
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21 pisos. La columna dafiada se muestra en la Figura

217.

La Torre Latino Americana, una estructura de 44 pisos,
no presento dafio estructural segin Osteraas Yy
Krawinkler “no es una sorpresa, considerando que el
edifico estaba bien disefiado para una estructura de
periodo largo”. Las conexiones de la Torre fueron hechas
con alas T todas remachadas como se muestra en la

Figura 2.18.

Posibles deficiencias en los edificios metalicos de la

ciudad de Guayaquii.

L as lecciones aprendidas de los sismos de Northridge
(1994) y Kobe (1995) demostraron que los edificios de
acero, disefiados y construidos inapropiadamente,
pueden experimentar fallas fragiles en las conexiones a
momento viga — columna y poseer poca resistencia
sismica. De acuerdo a FEMA 355E, varios miles de
edificios, similares a algunos de los que estan siendo

construidos en Guayaquil, fueron dafados severamenie
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(algunos colapsaron) durante el Terremoto de Kobe de

1905.

Del andlisis exhaustivo de los edificios muestreados,
desde interiores y exteriores, asi como tambien de la
serie de entrevistas realizadas a ingenieros se concluye
que para la construccion de algunos de los edificios de
acero de pocos pisos en nuestra ciudad, se ha utilizado
criterios de disefio y detalles constructivos obsoletos, los
cuales estan asociados con modos de fallas estructurales
no ductiles ante la presencia de sismos (Cassagne
2008). Debido a esto, el comportamiento de dichas
estructuras podria resultar inadecuado ante la ocurrencia

de sismos moderados 0 Severos.

El desempefio sismico inadecuado de estas estructuras
probablemente ocasionaria dafios severos o inclusive
colapsos acompafiados con pérdidas econdmicas y de
vidas humanas. Entre las posibles causas para un
desempefio  sismico inadecuado podrian ser |as

siguientes:
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a) Disefio de los PEARM. Como se menciono
anteriormente, en el caso de una estructura muestreada
se detectdé que habia sido disefiada solamente para
resistir cargas gravitacionales. Esto indicaria de que
existe Ia posibilidad de que ciertos de los edificios de
pocos pisos de esta ciudad no han sido disefiados para
resistir cargas sismicas. Esto en parte se debe a que
existe construccion informal (no disefiados por un
ingeniero estructural ni construido por un ingeniero} en el
medio. Por otro lado, para el caso en gque si se han
considerado cargas sismicas, algunos edificios tienén
caracteristicas estructurales inadecuadas tales, como por
ejemplo irregularidades en planta, en elevacion (ver
Figura 2.19) y de masa. Para otros que han sido
construidos en el centro y en el suburbio de la ciudad, se
debe afiadir que pueden experimentar “golpeteo” con
edificios adyacentes, porque no se ha dejado una

distancia minima entre ellos.

b) Calidad de mano de obra e inspeccion. Tal como
ocurto en el Terremoto de Northridge de 1994, una de

las causas de las fracturas fragiles en las conexiones
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viga-columna fue el resultado de mano de obra deficiente
y de inspeccién inadecuada (Bruneau et al. 1998). A
partir de las diferentes visitas a los edificios muestreados,
se ha podido detectar que en ciertos casos la soldadura
es inadecuada, insuficiente y realizada por soldadores no
calificados vy sin procedimientos de inspeccion

adecuados.

A partir de las lecciones aprendidas en los terremotos de
Northridge y Kobe, de los resultados de los edificios
muestreados y de la serie de entrevistas realizadas se
puede inférir que para el caso de las construcciones
informales, y posiblemente en el caso de ciertas
construcciones formales, de la ciudad existe una alta

probabilidad de fractura frégil_ en especial en la zona de

las conexiones viga-columna.

c) Conexiones. En las uniones viga-columna se han
encontrado deficiencias constructivas y de disefio que
probablemente provocarian desempefio inadecuado ante

la presencia de sismos moderados © severos.




Como primer ejempio se puede citar el uso de soldaduras
de filete (SF) en las conexiones en lugar de soldaduras
de ranura de penetracion completa (SRPC), como se
observa en la Figura 2.20. Se ha comprobade que la
soldadura de filete no tiene un comportamiento adecuado
ante sismos moderados o severos (FEMA 355E).
Adicionalmente, se encuentra que en unos casos la barra
de respaldo no es retirada, como se observa nuevamente
en la Figura 2.20 lo cual, como se vio en Northridge
1994, conllevo al desarrollo del mecanismo de fractura.
Por otro lado, en varias construcciones informales, se ha
podido también comprobar que en las uniones viga-
columna, se interrumpe la columna para dap paso a la

viga, como se observo en la Figura 2.3.

Como cuarto ejemplo se puede citar que algunas de las
conexiones no cumplen con el criterio de columna fuerte-
viga débil. Finalmente, en algunos casos se ha podido
comprobar que los empalmes de las columnas se
realizan en sitios de mayor demanda sismica, esto es, en
la unidn, sitios que estan prohibidos por las nuevas

recomendaciones sismicas.
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d) Sistema de losa. Tanto las losas nervadas de
hormigén como las losas steeipanel se encuentran
unidas a las vigas por medio de conectores de corte. Se
ha demostrado que la resistencia de Ia losa (et al FEMA
350) aumenta la resistencia de las vigas por efectos de
seccién compuesta, por lo que se recomienda que los
conectores de corte deben estar fuera de las zonas
protegidas de las vigas, donde se espera se formen
articulaciones plasticas. En esta ciudad, muy dificiimente

se sigue esta recomendacion.

e) Pefﬁles utilizados. Como ya se expuso en la seccion
222 en los miembros estructurales se utilizan
basicamente perfiles doblados en frio. Por pruebas
efectuadas (et al FEMA 350), se ha demosirado que por
el proceso de fabricacién de dichos perfiles, estos
pierden su capacidad ductil, por lo tanto, los miembros y
la estructura en general pierden ductilidad, lo que genera
una gran desventaja ante la presencia de sismos
moderados y severos, porque justamente en dichos

eventos se requiere que la estructura posea ductilidad.
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(f) Otros. Los criterios sismicos utilizados en algunos de
los edificios muestreados no incorporan las lecciones
aprendidas en los Terremotos de Northridge en 1994,
Kobe en 1995 y Ciudad de México 1985, lecciones que
en cierta forma ya han sido incluidas en las
“‘Recomendaciones Sismicas para Edificios de Acero
Estructural” (ANSI/AISC 341-05). Algunos de los
criterios estan relacionados a relaciones ancho-espesor
de los perfiles, tenacidad de los electrodos, detallamiento
de conexiones incluyendo los empalmes entre columnas
y la unién de la columnas con las placas base a nivel de

cimentacion.

Conexiones Precalificadas.

El terremoto de Northridge demostré que las conexiones
utilizadas hasta ese entonces eran inadecuadas para las
demandas sismicas. Después de este descubrimiento, se
empez6 a adoptar cambios en los codigos de construccion,
eliminando tas conexiones pre - Northridge y requiriendo que las

conexiones a utilizar en los porticos de acero resistentes a
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momento fueran calificadas a través de un programa que
ensayara conexiones prototipos. “The Interim Guidelines for
inspection, Evaluation, Repair, Modification and Design of
Welded Moment-Resisting Steel Frames” (FEMA — 237) cred
recomendaciones para permitir el uso de conexiones que hayan
demostrado ser apropiadas. Estas recomendaciones fueron
adoptadas con pequefas modificaciones por FEMA 302, The
Seismic Provisions 1997 y The Uniform Building Code 1997, los
cuales requerian que las conexiones para cualquier tipo de

porticos de acero resistentes a momento sean calificadas.

Bajo este criterio, FEMA investigé y calificé un grupo de
conexiones Hamadas Conexiones Precalificadas, las cuales
pueden ser disefiadas y construidas sin verificacion tedrica y
analitica. FEMA 350 ha precalificado 9 conexiones (soldadas vy
empernadas) y proporciona especificaciones, procedimientos de
disefio v limitaciones para cada conexion, algunas de las cuales
también constan en los codigos actualizados pertinentes tal
como es el caso de la publicacion “Prequalified Connections for
Special and Intermediate Steel Moment Frames for Seismic

Applications” (ANSI/AISC 358-05).
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Segun FEMA-350, los siguientes criterios fueron aplicados para

definir una conexidén como precalificada:

1.

Exista suficiente informacion experimental y analitica acerca
del desempefio de la conexion para establecer el probable

mecanismo de fluencia y modos de falla.

Se han desarrollado modelos racionales para estimar la

resistencia asociada a cada mecanismo y modo de falla.

Dadas las propiedades de los materiales y la geometria de
la conexion, se puede utilizar un procedimienio raci'onal con
el fin de estimar cual modo y mecanismo de falia controla el
comportamiento y capacidad de deformacion (deriva

rotacional de entrepiso).

Dados los modelos y procedimientos de prueba, la base de
datos existente es adecuada para permitir la valoracion de la

fiabilidad estadistica de la conexion.

En general, cuando una conexion es calificada para

sistemas de Porticos Especiales a Momento (PEM), io es
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también para Porticos Ordinarios a Momento (POM);
siempre y cuando los sistemas PEM presenien restricciones

en tamaho, luces y otros parametros de uso

Las Conexiones Precalificadas también son recomendadas,
sin analisis exhaustivos, en estructuras con sistemas duales,
como lo define FEMA - 302, en la medida que el
arrostramiento de la conexion no inhiba o altere el

mecanismo de fluencia de su configuracion.

2.4.1. Conexiones Solidadas.

FEMA -- 350 aborda procedimientos de disefic para
diferentes tipos de conexiones soldadas completamente
restringidas para PEARM; a aplicarse en nuevas
construcciones. La Tabla 2.4 muestra las diferentes

conexiones soldadas completamente restringidas para

PEARM.

Es importante destacar que en la ANSI/AISC 358-05,
que trata especificamente las conexiones precalificadas

para porticos especiaies de acero resistentes a
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momento, incluye las conexiones WUF-W (welded
unreinforced flange welded web — alas no reforzadas
soldadas y alma soldada, ANRS-AS) en un Borrador
para Revision Publica, de Mayo de 2008. Por otro lado,
las conexiones WUF-B (welded unreinforced flange
bolted web - alas soldadas no reforzadas y alma
empernada), FF (free flange - ala libre) v la WFP
(welded flange plate - placa soldada al ala) de la Tabla
2.4, no se las encuentra en ANSI/AISC 358-05 ni en el
Borrador para Revisidn Publica, porque al momento de
sus publicaciones estas conexiones soldadas se

enconiraban en proceso de revision.

Ahora bien, las conexiones ANRS-AS se trataran en la
seccion 2.4.3 de manera especifica, puesio que es el
fipo de conexion a utilizarse en este estudio. A
continuacién se da una breve reseha de las otras

cohexiones:

(@)  Conexiéon WUF-B. Esta conexién es Unicamente
precalificada para POM en uniones completamente

restringidas. En la unidn de las alas de las vigas con las
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alas de la columna, se aplica soldadura de ranura de
penetracion completa, respetando los criterios de FEMA-
353 (Recommended Specifications and  Quality
Assurance Guidelines for Steel Moment Frame
Construction for Seismic Applications); y placa de corte,
empernada, con pernos de alta resistencia, al aima de la
viga, y soldada al ala de la columna. La Figura 2.21
proporciona una informaciébn mas detallada de lo
expuesto. Ver seccion 3.5.1 de FEMA-350 para

informacion especifica.

(b)  Conexion FF. Precalificada tanto para POM como
para PEM. Este tipo de conexion uliliza soldadura de
ranura de penetracion completa, respetando los criterios
FEMA-353, pare unir directamente las alas de las vigas
con las alas de la columna. El alma de la viga es
removida en un corte simple en el area adyacente al ala
de la columna, y es reemplazado con una placa de corte
pesada de forma trapezoidal. La placa de corte es
soldada con soldadura de ranura de penetracion
completa al ala de la columna y soldada en todos los

lados con soldadura de filete al alma de la viga. La
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Figura 2.22 proporciona una mejor y mayor explicacion
de esta conexion. Ver seccion 3.5.3 de FEMA-350 para

informacion especifica.

(c) Conexion RBS (Viga de seccidn reducida).
Precalificada tanto para POM como para PEM. Esta
conexién utiliza cortes de radio circular tanto en el ala
superior como inferior de las vigas, para reducir el area
de las mismas en las longitudes cercanas al final del
claro de la viga (donde se formaran las posibies rotulas
plasticas). La soldadura de las alas de la viga con las
alas de |la columna es de ranura de penetraciéon completa,
respetando los requerimientos de FEMA-353. Las
uniones del alma de la viga, para este tipo de conexion,
pueden ser con soldadura de ranura de penetracion
completa, o placas de corte soidadas o empernadas.
FEMA 350 afirma que cuando se utiliza una conexion
con viga de seccion reducida, los calculos de derivas de
entrepiso elasticas deben considerar los efectos de la
reduccién de las alas. En lugar de realizar calculos
especificos, se puede considerar un incremento de la

deriva del orden de! 9% para reducciones de un 50% del
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ancho del ala de la viga. Para reducciones de alas de
viga menores del 50% se puede determinar el
incremento de la deriva mediante una interpolacion lineal.
La Figura 2.23 muestra de forma general la conexion. Si
se requiere detalles minuciosos ver seccion 3.5.5 de
FEMA-350, capttulo 5 de ANSI/AISC 358—05‘ y De la

Fuente (2007).
Conexiones Empernadas.

ANSYAISC 358-05 define las conexiones empernadas
completamente restringidas como aquellas que se
construyen soldando la viga a una placa de union, y ésta
empernandola al ala de la columna. La Figura 2.24

muestras las tres configuraciones precalificas por la

ANSVAISC 358-05.

El comportamiento de la conexidon empernada
completamente restringida, puede ser controlado por una
cantidad considerabie de diferentes estados limites, los
cuales se identifican como la fluencia a momento en las

vigas, fluencia a momento en las placas de union,
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fluencia de la zona de panel de la columna, falla a
tension o falla a corte de los pernos de las placas, o falla

de las diferentes soldaduras aplicadas.

Es de suma importancia recalcar, que el codigo pretende
por medio de este criterio de disefio, asegurar que exista .
una suficiente resistencia en los elementos de la
conexion, con el fin de que la deformacién inelastica de

la misma sea absorbida por la plastificacion de la viga.

La Tabla 2.5 muestra cuatros tipos de conexiones
empemnadas; donde las dos primeras son consideradas
en ANSI/AISC 358-05 y en FEMA-350, y pueden
apreciarse en las Figuras 2.25 y 2.26, mientras las dos

restantes sélo son consideradas por FEMA 350.
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2.4.3. Conexion de alas no reforzadas solidadas y alma

soldada (ANRS-AS).

La seccion 3.5.2 de FEMA-350 y capitulo 8 del Borrador
Publico para Revisién (mayo 2008) de ANSI/AISC 385-
05, ofrece pautas para diseflar las conexiones
complietamente restringidas ANRS-AS. Esta conexidon es
precalificada tanto para POM como para PEM, siguiendo
los parametros incluidos en la Tabla 2.6, cuya aplicacidn

se puede observar en el capitulo 4.

Las conexiones de este fipo, utilizan soldadura de ranura
de penetracion completa, siguiendo los requerimientos
de FEMA-353, para unir las alas de las vigas
directamente a ias alas de las columnas, v para unir el
alma de la viga al ala de la columna. En este tipo de
conexidbn no se aplica ningun tipo de refuerzo,
exceptuando una soldadura de filete aplicado a la
soldadura de ranura de penetracion completa. La
importancia del disefio adecuado de los agujeros de
acceso de soldadura para este tipo de conexion sera

tratado en lo posterior. Las Figuras 2.27 y 2.28 son una
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muestra tipica de este tipo de conexién y de los agujeros

de acceso de soldadura.

Es importante recalcar que el desarollo de las
conexiones ANRS-AS, para uso en PEM, ha requerido
de investigacion significativa, resultando en mayores
modificaciones a la usada comUnmente antes del sismo
de Northridge 1994. Las revisiones fueron especialmente
marcadas en cuanto a limitaciones de tamafios de la
vigas; metal de relleno con una tenacidad apropiada,
remocion de las barras de respaldo; esmerilado co‘:_n el fin
de limpiar la superficie de escorias o porosidad y édicién
de un refuerzo de soldadura de filete; disefio y acabado
de los agujeros de acceso de la soldadura; mejoras en el
control de calidad de! proceso de soldado y en los
métodos Yy requerimientos de calidad; y finalmente, en el

uso de una union de alma completamente soldada.

Las investigaciones indican que este tipo de conexion
puede tener desempefio sismico apropiado si son
cumplidos todos los procedimientos mencionados. Es

importante mencicnar que aunque esta conexion pueda
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parecer econémica, comparada a otras conexiones
precalificadas, el disefiador debe notar cuidadosamente
la importancia de sus componentes y los detalles que
mejoran su desempefo; para que de esta forma se
pueda considerar los efectos de dichos componentes en
el costo de la conexion, antes de seleccionaria.
Paralelamente, se debe recalcar en el hecho de que se
debe seguir un riguroso contro! de calidad durante el
montaje y soldado de los miembros, con el fin de
conseguir el desempefio exitoso deseado. Ademas, las
limitaciones de los tamafios de las vigas, puede convertir

a este tipo de conexion no aplicable en algunos edificios.

Estudios Experimentales y Analiticos

Segun indica FEMA-355D, el heneficio de combinar soldadura
de alto desempefio, barras de respaldo retiradas y detalles de
agujeros de acceso de soldadura mejorado, no seria suficiente
sin otras mejoras para asegurar el comportamiento ductil de los
miembros estructurales utilizados en los nuevos edificios con
porticos de acero. Adicional a esto, analisis no lineales, Ricles

et al., 2000) mostraron que los accesorios del alma, mas rigidos
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y resistentes, reducian las demandas inelasticas en las areas
criticas de la conexién. Como resultado de aquello, el efecto de
la conexion del alma fue examinado como un factor
determinante para conseguir un desempefio adecuado de la

conexion.

Andlisis inelasticos del comportamiento de la conexion (El Tawil
y Kunnath, 1998; Ricles et al., 2000) muestran que los
accesorios en el alma, tales como placas de refuerzo, a
menudo proporcionan muy poca iransferencia de fuerza
cortante hasta cuando ocurren deformaciones inelasticas
importantes. Esta transferencia de fuerza cortante depende no
solo del tamafie de los miembros, sino también de la rigidez y
resistencia del alma de la conexion. Cuando la conexion del
alma no transfiere su contribucion total de la fuerza cortante de
la viga, los andlisis concluyen que se desarrollan mayores
esfuerzos y deformaciones unitarias en las alas de la viga, entre
los agujeros de acceso de soldadura y la cara de la columna.
Como resultado, la soldadura del alma de la viga fue
examinada experimentalmente (Ricles et al., 2000) como una
forma de mejorar el desempefio sismico de la conexion de alas

soldadas en porticos de acero resistentes a momento.
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Entonces, fueron examinados tres niveles de soldadura, con un
minimo de pernos utilizados en el alma para simular un moniaje
temporal de la conexion. Las soldaduras de las alas fueron
tratadas como se ilustra en la Figura 2.30, y la geometria y
acabado de los agujeros de acceso fueron fratados como se
muestra en la Figura 2.31. E! primer nivel de soldadura, y mas
econdmico, considerd Unicamente la soldadura de filete en el
extremo de la placa de cortante como ilustra la Figura 2.32. El
segundo nivel de soldadura del alma, también ilustrada en la
Figura 2.32, consistié en soldadura de ranura de penefracion
completa. Finalmente, un tercer nivel de soldadura consistié en
la suma de los dos niveles anteriores. La soldadura del alma
tuvo una influencia considerable en el comportamiento de la

conexién como se explicard en lo posterior.

Los tres niveles de soldadura fueron examinados en
especimenes etiquetados como LU-T1, LU-T2 y LU-T3. Estos
especimenes estan basados en las pruebas Michigan (Lee at al,
2000), pero con mejoras en acabados de los agujeros de
acceso de soldadura como se ilustran en la Figura 2.31. El
espécimen LU-T1 solo poseia dos pernos, los cuales simulaban

la conexion temporal que seria necesaria para sostener la viga
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durante el montaje y soldado, pero el alma fue anclada con una
soldadura de filete entre el extremo de la placa de cortante y el
alma de la viga (primer nivel de soldadura) como se muestra en
la Figura 2.32. La rotacion plastica, 8,, alcanzada con este
espécimen es muy parecida con aquelia alcanzada con almas
empernadas, pero una inspeccion de la curva momento
rotacion demuestra que el ama empernada tiene mejor
comportamiento porque alcanzé en ambos ciclos un 8, de 0.018
radianes vy se fracturé en el ciclo inicial de 0.025 radianes,
mientras el espécimen LU-T1 fue incapaz de completar el
segundo ciclo de 0.019 radianes. Esta comparacion indica gue
las conexiones de alma soldadas con soldadura de filete son
iguales o ligeramente inferiores a las conexiones de alas

soldadas y aimas empernadas.

El alma de! espécimen LU-T2 fue anclado con soldadura de
ranura de penetracidn completa entre el alma de la viga y la
cara de la columna (segundo nivel de soldadura), y alcanzé un
8, de 0.025 radianes en ambos ciclos, y la fractura inicial
ocurrié a 0.035 radianes. La comparacion de LU-T1 y LU-T2
muestra que la soldadura de ranura de penetracion completa,

en el alma de la viga, resulta en una mejora significativa en la
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capacidad rotacional que aquella alcanzada con soldadura de

filete.

Finalmente, LU-T3 fue soldada con los dos niveles de
soldadura descritos anteriormente (LU-T1 y LU-T2), y efectuo
un ciclo completo de 0.035 rad de rotacion. Es importante
recalcar, que el espécimen se lo elabord con viga W36, y que el
hecho de haber alcanzado una excelente capacidad rotacional
en estas pruebas, nos demuestra que conexiones con almas
completamente soldadas, soldadura tenaz a la presencia de
muescas en las alas, barras de respaldo detallada (Figura 2.30)
y acabado de los agujeros de acceso de soldadura (Figura
2.31), pueden alcanzar una ductilidad adecuada para un amplio
rango de miembros y aplicaciones sismicas. La Figura 2.33
ilustra el comportamiento ductil del espécimen LU-T3. Como
consecuencia del buen desempefio del LU-T3, el uso de
soldadura dual fue utilizédo en especimenes representativos de
una conexion con los efectos que la placa de continuidad vy las
dimensiones de la columna podrian tener en el desempefio de
las mismas. Estos especimenes también alcanzaron una

ductilidad buena con modos de falla similares. Una mayor
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informacion se puede obtener de la Tabla 3.4 de FEMA-355D vy

del capitulo 4 de la misma publicacion.

E| mecanismo de fluencia de las conexiones con almas
completamente soldadas y las ecuaciones de fluencia por
cortante y flexién se muestran en la Tabla 2.7; mientras, los

modos de falla se muestran en la Tabla 2.8

Los experimentos mostraron otras consecuencias de los
accesorios del alma rigidos v resistentes. El primero, es que se
demostré que las vigas desarrollaron un mayor endurecimiento
por deformacion, ocasionando que los momentos maximos, de
las conexiones con este tipo de accesorios facilmente
superaran el momento pléstico, Mp. Ademas, se demostro que
los momentos maximos de la viga en la cara de la columna
fueran un 26 a 42% mas grandes que la capacidad plastica de
la viga, M,. Donde M se considera el esfuerzo de fluencia real
para el acero de la viga. Las vigas también desarroliaron
momentos en la cara de las columnas, entre un 10 a 20% més
grandes gue:

F + F:b

vh

ﬂﬁ{ p—Jaliu = Z.’ 9

ec. 2.1

]
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donde Fy es el esfuerzo probable a tension del acero de la viga,
Fyb €s el esfuerzo nominal a tension del acero de la viga y Zy es
el modulo de seccidn plastica de la viga. Investigacion previa
(Coons, 1999) también ha demostrado gue momentos que
excedian el valor determinado por la Ecuacion 2.1 serian
alcanzados plenamente por conexiones ductiles, y que este
valor de Mysis puede ser considerado como el valor minimo
aproximado alcanzado por un miembro o conexion ductil.
Ademas, un gran endurecimiento por deformacion significo que
los momentos flectores grandes serian transferidos a las
columnas. Es acostumbrado el disefiar pérticos de acero como
un sistema estructural de columna fuerte — viga débil de AlISC-
2005. La conexién de alas y almas soldadas causan un
aumento del momento flector en las columnas porgue el
momento flector de fluencia de la viga es incrementado
significativamente por el endurecimiento por deformacion. Esto
uitimo sumado a los grandes momentos en las vigas produce un

incremento en las deformaciones de la zona de panel.

Los modos de falla observados en las conexiones de almas
soldadas también proporcionan informacion significativa del

comportamiento de la conexidn. El espécimen LU-T1 desarrollo
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una modesta capacidad rotacional piastica, un muy limitado
endurecimiento por deformacidén y una pequefia plastificacion
de la zona de panel. Esta conexion desarrolid agrietamiento
inicial, que generalmente inicid en la region del ala de la viga.
LU-T3 desarrolld una mayor rotacion plastica, mayor
endurecimiento por deformacion, vy plastificacion de la zona de
panei significativa. La fractura inicial desarrollada en esie
espécimen es fuertemente influenciada, aparentemente, por las

deformaciones de la zona de panel.

El tema de la rotacion en la cual las cargas gravitacionales ya
no pueden ser soportadas, 6y, también parece estar
fuertemente infiuenciado por conexiones con alma mas
resistentes y rigidas. Por limitaciones del equipo de prueba, los
investigadores no han podido ejecutar experimentos con
grandes cantidades de deformacién para determinar mas
acuciosamente esta rotacion. Las conexiones con alma mas
resistentes y rigidas resultan en conexiones de comportamiento
rigido, por lo que el agrietamiento y ia fractura del ala de la viga
junto con el agrietamiento y fractura del alma de la conexion,
van acompafiados entre si. Por lo tanto 8 sera ligeramente

mayor a 8, para estas conexiones.
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Entonces, los investigadores han demostrado gue la adicion de
una conexion con alma mas rigida y resistente resulta en un
desempefio adecuado de la conexion. Por lo tanto, conexiones

comn.

o Elecirodos tenaces a la presencia de muesca para la
soldadura de alas.

o Bamas de respaldo inferiores removidas, limpieza de
escorias y remanente de soldadura; y refuerzo con
soldadura de tenacidad a muesca como se ilustra en la
Figura 2.30.

« Barras de respaldo superiores reforzadas con soldadura
de filete tenaces a la presencia de muesca, como indica
la Figura 2.30.

o la geometria y acabados de los aguieros de acceso
mejorado como en la Figura 2.31.

« Soldadura de ranura de penetracién completa entre el
alma de la viga y la columna, VY soldadura de filete
adicionales entre el alma de la viga y la placa de montaje

como lo ilustra la Figura 2.30




65

Resultard en un incremento de la ductilidad de la conexién. Es
importante resaltar, que la informacion de prueba para tales
conexiones fue basada en vigas W36. Un analisis estadistico de
las pruebas completadas desde el sismo de Northridge, donde

se cumplen las condiciones anteriores, muestran que:

ep. promedio = 0.041

con una desviacion estandar

Op = 0.03

Un decremento en el peralte de la viga, resultard en el
incremento de ia capacidad rotacional, por lo tanto estos limites
son aplicables para aquellas conexiones con peraltes de viga

menores a W36.

La maxima rotacion en la cual las cargas gravitacionales ya no
pueden ser soportadas, B8 ho puede ser determinado
directamente de estos experimentos, porque como ya se explico,

los especimenes no fueron sometidos a grandes deformaciones.

Como se observé que 8, siempre va a ser mas grande que 8p,
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un valor de 0.01 radianes mas grande que 8, seria conservador,

entonces:
Bg, promedio = 0.054
Y una desviacion estandar
Og = 0.002
Ventajas y Desventajas de la Conexion ANRS-AS.

El uso de una conexién ANRS - AS puede traer muchas
ventajas. Una de las mas obvias es el hecho de gue se pueden
disefiar y construir sin verificacion tedrica o analitica, ya que
han sido precalificadas por los codigos pertinentes; y por lo
tanto, se obtienen estructuras seguras ante eventos sismicos.
Este tipo de conexiones, como lo son las precalificadas, vienen
acompafiadas de procedimientos y limitaciones, las mismas que

ostan detaliadas en FEMA 350 y en ANSI/AISC 358 - 05.

Otra ventaja es que las nuevas filosofias de disefio intentan

incrementar la ductilidad y la capacidad de disipar energia de
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los porticos, disefiandolos para que desarrollen un mecanismo
globél de colapso, como el de columna fuerte — viga débil, para
lo cual es beneficioso que se desarrolle una articulacion plastica
en la viga. La conexién ANRS-AS tiene adecuada resistencia,

ductilidad y gran capacidad de disipacion de energia.

Ademas, los procedimientos detallados en FEMA-350 y en el
Borrador para Revisidn Puablica (Mayo 2008) de ANSI/AISC
358-05, facilitan el diseflo puesto que detallan los
procedimientos de disefio v limitaciones. Finalmente, su
ejecucion es economica en comparacion con otras cc;n_exiones

precalificadas.

Acerca de tas desventajas, se pueden citar las limitaciones que
se ponen en los codigos para esie tipo de conexion. Por
ejemplo el peralte, espesor, peso y el tipo de acero a utilizar en
las vigas; las limitaciones de este tipo se pue'den (Sbsewar en la
Tabla 2.6. Ademas, de que se requiere un riguroso control de

calidad durante el montaje y soldado de los miembros con el fin

de conseguir un desempeno sismico adecuado.
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Resumen.

Este capitulo presenté una revisién breve de las practicas
constructivas y de disefic en Guayaquil en edificios con Porticos
Especiales de Acero Resistente a Momento (PEARM), y un
vistazo histérico a lo ocurrido en este tipo de estructuras en
sismos ocurridos en otros paises. Como se pudo conocer, l0s
edificios de Guayaquil presentan deficiencias de disefio y de
construccion en sus elementos y en las conexiones de los
mismos, presentando fallas en el tipo y acabados de la
soldadura, geometria de los miembros y en general, en
configuracion estructural; las mismas, que ocasionaron serios

problemas en los sismos mencionados.

En la segunda parte, se traté el tema de los diferentes tipos de -
conexiones, donde se tratd con mayor amplitud la conexion de
alas no reforzadas soldadas y alma soldada (ANRS-AS), puesto
que es la conexion que se utilizara para el disefio de el edificio

modelo de esta investigacion.
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Finalmente, se justifico el uso de la conexion ANRS-AS, por
medio de la explicacion de los diferentes estudios analiticos y
experimentales que se efectuaron para poder crear esta

conexion adecuada para zonas de alto riesgo sismico.




Tabla 2.4 Secciones Transversales
dafiados en la ciudad de Kobe; (a) columnas, (b)
(Tomado de Cassagne, 2008)
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usadas en los edificios de acero
vigas, (¢) Diagonales.

(a) {b) ( {c)
s © . <.
Seccion | ropa | | S| TPOUE | Totq) Seccion | rqq)
Transversal = conexion Transversal
¢
=
d 235 o | Soldadura 12 Varilla 77
© {Dablado en 5 E -
£ frio) @12) | | g | Pemo 397 . Angulo 44
=] £ . = Placa
s o
S Q 8 i | Desconocido | 457 g horizontal 44
H 409 & 0 42
o)
0l Formada 70 H 8
Desconocido 288J |
Canal 4
Desconocido 227
Tabla 2.2 Tipos de conexiones usadas en los edificios dafiados en la

ciudad de Kobe: (a) Columnas, (b) vi
base de columna. (Toma

gas, (c) cone
do de Cassagne, 2008)

xion viga-columna v (d)

(a) (b) (c)
Tipo de | Tipo de P . B
conexion Total conexion Total Tipo de conexion | Total
% | Soldadura | 186 | | | Sodadua | 43 || 2 Soldadurade | 4
: 5 E FSoidaduad
3 Perno 19 > Perno 135 | | 2 oidadura ¢e 271
S 2 taller
© Diafragma a
Desconocido | 514 Desconocido | 283 -g’ través de la 144
| £ columna
g Diafragma exterior 6
= . . .
r (d) 3 Diafragma interior 8
i Placa-varilla 161
£ Tipo fi? Total
E conexion * Desconocido 516
© | Estandar | 270
G Concreto 70
3 | Embebido | 86
- Desconocido ; 9569
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sismo de la Ciudad de México. (Tomado
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ructurales de Acero, en el
de FEMA-355E)

Sistema
estructural

Rendimiento
estructural general

Comentario

Los porticos resisientes a
momentos tienen columnas
cajon, vigas con perfiles
doblados W18 o vigas
apuntaiadas. Dafio
concentrado en la conexion
viga-columna y en el
apuntalamiento de las

vigas.

41 inspeccionados, todos
menores de 12 pisos:

4 con dafio severo.

1 con dafio reparable.

3 con dafio menor.

Porticos resistenies a
momento

Porticos resistentes a
momentos con
espaciamientos
reforzados

Casi todo el dafio reportado
fue en el Complejo Pino
Suarez.

17 inspeccionados:
2 colapsos totales, 1 parcial y
4 con dafio estructural

Pérticos de acero con
muros de corte de
concrefo

21 inspeccionados:
1 con dafio significativo
3 con daho menar

La mayoria del dafio en el
acero es en el
apuntalamiento de las vigas |

Tabla 2.4. Conexiones Precalificadas Soldadas Completamente Restringidas
(Tomado de FEMA-350, Recommended Seismic Design Criteria for New
Steel-Moment Frame Buildings)

Connection Type Crireria Section Frame Type
Welded Unreinforced Flanges — Bolted Wek (WUEB) 3541 OME
Welded Unreinforced Flanges — Welded Web (WUF-W} 35.2 OWEF, 8MF
Free Flange (FF) 333 OWIF, ShIE
Reduced Beam Section (RBS) 334 OWIF, SMF
Welded Flange Plate (WEP] 353 OWF, SMF

Tabla 2.5. Conexiones Precalificadas Empernadas Completamente
Restringidas (Tomado de FEMA-350, Recommended Seismic Design Criteria
for New Steel-Moment Frame Buildings)

Connection Type Criteria Section l Frame Type

Botied Unstiffenad End Plate (BUEE) 361 OMNE. SME

Bolred Stiffened End Plate (BSEP) 382 OnE, SME

Buaited Flange Plate (BEP) 363 OMF, SME
Double Split Tee (DETY 391 OAfF

#This type of connection may be pardally or fully restrained depending on destzn,
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Tabla 2.6. Informacion para precalificar la conexion ANRS-AS.
(Tomado de FEMA-350).

General:

Sistemas aplicabes

POM, PEM

Localizacion de Rotula Pléstica (Sn)

de/2 + dp/27

Parametros Criticos de la viga:

Peralte maximo

W36 y menores

Minima Relacion luz- peralte

POM:5
PEM: 7

Espesor de ala

POM: 172" 0 menos
PEM: 1" 0 menos

Materiales permitidos

AG572 Grado 50; A913 Grado 50/575; A9S82

Parametros Criticos de la Columna:

Peralte

POM: sin limites
PEM: W12 y W14

Materiales permitidos \ A572 Grado 50; A913 Grado 50 y 65; AGS2

Relaciones Viga/Columna:

Resistencia de Zona de Panel

BEM: Seccion 3.3.3.2 (FEMA 350)

Resistencia al pandeo columna/viga

PEM: Seccion 2.9.1 (FEMA 350)

Detalles de Conexién:

Conexion del alma

Conexion especial. Ver Figura 2.30 solamente.

*ﬁ Espesor de placas de continuidad

Seccion 3.3.3.1 (FEMA 350)

Soldadura de alas

Seccion 3.3.2.5 (FEMA 350) |

Parametros del proceso de soldadura

Seccion 3.3.2.4, 3.3.2.5, 3.3.2.6 (FEMA 350) |

Agujeros de acceso de soldadura

Seccién 3.3.2.7 (FEMA 350)

* = Estudios realizados por Mao (2000} ubican la rotula plastica a do/2 + du/3
medidos del eje central de la columna.
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Tabla 2.7. Mecanismos de fluencia de la conexidn no reforzada Post-
Northridge (Tomado de FEMA-355D).

-

ecanisme de Fluencia

Ecuacion que define la resistencia a momento del mecanismo

de fiuencia en la cara de la columna

Fluencia por flexién de la viga Mipens: = i

Fluencia e |z zona de panel

La fluencia ocurre cuando Vp: es igual &

= 0.55F

‘
Fodiy

4 Jluewdo

-
~
o ﬂ{ﬁumda—ﬁgc L

d, L-d,
pero prefereniemente

Condicién de balance recormendada para
capacidad rotacional piastica mantima.

][h:db)s(0.9>0.55Fwdﬁw
2

4, L-d,

< ,
— ﬂf‘rj“wem.:—aiga L f}z - Q’-\a
\

- ] 2 (0.6)0.55F,,d 2

Tabia 2.8 Modos de falia de la conexion Post-
reforzadas soldadas y alma soldada, con mejoras

Northridge de alas no
en los detalles de los

agujeros de acceso de soldadura (Tomado de FEMA-355D).

‘Kodo de Falla

Ecuacién que define la resistencia a momento del
mecanismo de falla en fa cara_de la colmnna

Temas selacionados

iFractura de la
isaldadura del
rala de la viga

Ciertics experimentos indican que esle moda de falla es abolido para
conexiones post- Norhridge, si se ullizan glectrodos con tenacidad
a mussca y barras de respaldo detailado como se muestra en la
Figura 2.30

'Fractura en e}

Ciertas experimentos indican gue este modo de falia es abolido pata

‘agujero de conexiones con detallamento de baras de respaido como se muestra

iacceso te en 'z Figura 2.30, combinado con agujeros de acceso mejcrados

isoldadura tanto en st geormeiria ¥ acabados, cormg se observa en ia Figura 2.31

{Desgasramierito (Este es ot modo de falls mas propable para este tipo ge conexion.|Este modo de falla es probable gue
iiniciado enla  |E1 desgarramiento en la conexién soldada del alma podria conllevar

conexidn soldads
idel aima

a fraciuras en las alas de la vina.

plasticas y después de que se alcanza

ocurra Tuego de grandes deformaciones
el momente plastico de falla por flexién.

i e F.+F Esta capacidad & momenta  es
!LZLeEuvri] ;;iastlca ﬂ.,_fm=fb £ 2 probablemente  excedido por  esta
‘ ’ 2 conexion.

| & < 52

iPendeo del ala jparaalas o, 7.

i dy 418

_Fandec del controla sit -3 —==

1alma ta my,

iPantes <250|Jr3. iy, es la fongiud libre definido per la
:torsional {ateral F, AISC.

Las placas de continuidad son requeridas si

NOTA Esta scuacion era 1a disponible

B en el maomento de publicacion de
Placas de gcf 0.4 a0 FEMA355D. Para una geuacién mas
continuidad F_,.; actual, ver capitsin 2 de esta

PR invesligacion.

donde Pye= 1.8 14 by —- > : _J
- P Ef proponer un limite para controlar las
Flexidn de >E [F —}T‘] deformacmnes plasticas de la columna
columna débil L1« refigja el hecho de gue en esta

SZ-(F -;—F']

conexion  ocurre €N significativo
endurecimienta por deformacidn

Nota. Todas las propistades de los raleniales necesarios en esta tabl

oo valores probables mds no valores mininas
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alada dero (Steeipénel).

P
(b) Losa de lamina acan

Figura 2.1. Sistemas de losas utilizados en edificios metalicos construidos en el
centro de la ciudad de Guayaquil con PEARM (Tomado de Cassagne 2008).




(b) Edificio con columnas tubulares formadas con canales doblados en frio

Figura 2.2 Edificios metalicos construidos en el centro de la ciudad de
Guayaquil con PEARM (Tomado de Cassagne 2008).
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Unién vigas columna, donde se observan que la columna se

Figura 2.3.
las vigas (Tomado de Gassagne 2008).

interrumpe en ia interseccidon con
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(c) Edificio de acero, American Insurance Consultants.

os en distintos tipos de edificios despues del terremoto de

Figura 2.4 Daf
Northridge de 1994 (Tomado de EERI 98).
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I;laca de Continuidad

I%—( E70-T4.
4
o
Placa de
o)
o /Cortante
o
Agujero o T
de Acceso g
para la .
Soldadu}\_) Viga
e
N
Columna | | Barra de Respaldo
/] |

Figura 2.5 Conexion tipica viga-columna soldada Pre-Northridge para porticos
de acero resistentes a momento (Tomado de Cabaliero 2008)
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(b) Fractura del ala y éima de

(a) Fractura del ala superior de viga
columna

(d) Fractura en el ala de
columna

(c) Fractura en zona de fusion de
ala inferior de viga

Figura 2.6 Fracturas en las conexiones de edificios de acero (Tomado de EERI
g8 y FEMA 2000)
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Figura 2.7 Resultados de ensayos de tenacidad realizados a tres tipos de
soldaduras utilizadas antes del sismo de Northridge
(Tomado de Bruneau et al 1998)
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Figura 2.8 Distribucion de esfuerzos en el ala de la viga soldada con la cara de
la columna sin placas de continuidad, (Tomado del Journal of Constructional

Steel Research, Vol. 8, E.G. Popovy).
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Figura 2.9  Corrosién en los elementos de un pértico de un edificio antiguo de
parqueo, sismo de la ciudad de Kobe 1995 (Tomado de EERI 98).
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Figura 2.10 Tipos de conexiones viga-columnas populares en Japobn; (a)
conexion de diafragma a través de la columna; (b) conexion de diafragma
interior (Tomado de FEMA-355E).
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(a) (b}

Figura 2.11 Dafos en columnas; (a) Fractura en el metal base; (b) Dafio en la
conexion columna-diagonal (Tomado de EERI 98).

rzadas:(a) pernos destrozados;
en el alma de la viga y deformacion fuera del
plano (Tomado de FEMA-355E).

Figura 2.12 Dahos a jas conexiones refo
(b) fisuras




(@) (i) (e

Figura 2.13 Tipos de bases de columnas populares en Japon; (a) conexion de
placa base; (b) base de columna en concreto; (¢) base de columna embebida
(Tomado de FEMA-355E).

fal (b}

Figura 2.14 Fractura ala conexién viga-columna con soldadura de filete de
pequefio espesor, (a) fractura en la parte superior de la columna; (b) fractura al
final de la viga (Tomado de FEMA-355E).
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(a) () (c)

Figura 2.15 Detalles del agujero de acceso a la soldadura propuesta después
del sismo de Kobe; (a) detalles estandar pre-Kobe; (b) detalle modificado con
un agujero mas peguefo; (c) detalle sin agujero. (Tomado de FEMA-355E).

Figura 2.16  Colapso de un edificio del Complejo Pino Suarez, sismo de la
Ciudad de México, 1985. (Tomado de FEMA-355D).
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Figura 2.17 Dafio en la columna de! pértico de acero del Complejo Pino
Suarez, sismo de la ciudad de Mexico, 1085. (Tomado de FEMA 355E).

Figura 2.18 Conexion tipica sin dafio en la Torre Latino Americana, sismo de
la ciudad de México de 1985. (Tomado de FEMA 355E).
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Figura 2.19 Configuracion estructural: Se observa irregularidad vertical puesto
que las columnas posteriores de la foto no sigue en el mismo eje que las que
se encuentran en primer plano. (Tomado de Cassagne, 2008).

Figura 2.20. Unién viga — columna: Se observa claramente que la barra de
o ha sido retirada, los pobres acabados en la soldadura y el uso de

respaldo n
soldadura de filete (SF) (Tomado de Cassagne, 2008).
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Figura 2.21. Conexion de Alas no Reforzadas Soldadas y Alma Empemada
(WUF-B). (1) Soldadura de ranura de penetracidon completa. Soldadura QC/QA.
Categoria AH/T (2) Placa de corte empernada con pemos A490 o A325, y
soldada al ala de la columna con soldadura de filete a ambos lados o soldadura
de ranura de penetracion completa (3) Para placas de continuidad y dobie
placas ver Figura 2.29. (Tomado de FEMA-350)
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Figura 2.22. Conexion de Alas Libres (Free Flange - FF). (1) Soldadura de
ranura de penetracion completa. Soldadura QC/QA. Categoria AH/T (2) Ver
procedimiento de disefio 2 5 3.1 de FEMA-350 (3) 1/2” pulgada radio minimo (4)
Pernos de montaje: cantidad, tipo y tamafio seleccionado de acuerdo a ias
cargas de montaje (5) soldadura de ranura de penetracion completa doble bisel.
Soldadura QC/QA. Categoria BH/T (8) Soldadura de filete: tamafo y longitud
en seccion 3.5.3.1 de FEMA-350. Soldadura QC/QA. Categoria BH/L (7) Para
placas de continuidad y doble placas ver Figura 2.29. (Tomado de FEMA-350)
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Figura 2.23. Conexién con viga de seccion reducida (RBS) (1) Para
dimensiones de RBS ver seccion 3.55.1 de FEMA-350 & seccion 5.8 de
ANSI/AISC 358-05 (2) Ver Figura 2.28 para ejecucion de agujeros de acceso (3)
Conexion del alma: Pernos de montaje segun lo indiquen las cargas de montaje.
La placa de cortante puede ser soldada al alma de la viga con penetracion
completa; o la placa de cortante empernada a alma de 1a viga. (4) Para placas
de continuidad y doble placas ver Figura 2.29 (Tomado de FEMA-350)
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(a) 559232%2 [310 {b) Conexion rigidizada {c} Conexion rigidizada
Bg'm‘gq de 4 pemos. de G pernos.

Figura 2.24. Conexiones rigidas empernadas: configuraciones precalificadas
por ANSI/AISC 358-05 (Tomado de ANSI/AISC 358-05)
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Figura 2.25. Conexion Empernada con Placa de Union No rigidizada (Bolted
Unstifiened End Plate — BUEP) (1) Placa de union A36 disefiada acorde
ANSVAISC 358-05 (2) Soldadura de ranura de penetracion completa que debe
respetar criterios de FEMA-353 (3) Soldadura de penetracion completa o filete
en ambos lados (4) Pernos pretensados ASTM A325 o A490 (5) La localizacion
de lo pernos de acuerdo a disefio de placa de unidén (6) Para placas de
continuidad y doble placas ver Figura 2.29 (7) Placa de relleno (cufia) de ser
necesario (Tomado de FEMA-350).
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Figura 2.26. Conexion Empernada con Placa de Union Rigidizada (Boited
stiffened End Plates - BSEP) (1) Placa de unién A36 disefiada acorde
ANSIAISC 358-05 (2) Soldadura de penetracion completa que debe respetar
criterios de FEMA-353 (3) Soldadura penetracion completa o filete en ambos
lados (4) Pernos pretensados ASTM A325 o A490 (5) La localizacion de lo
pernos de acuerdo a disefio de placa de union (6) Para placas de continuidad y
doble placas ver Figura 2.29 (7) Los rigidizadores deben tener la forma de
ilustrada, los espesores deben ser iguales al del alma de la viga (8) La
soldadura de los rigidizadores debe ser de ranura de penetracion completa de
doble bisel (9) Placa de relleno (cufia) de ser necesario (Tomado de FEMA-350)
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Figura 2.27. Esquema de disefio de una conexion de alas no reforzadas
soldadas y alma soldada (ANRS-AS). (1) Soldadura de ranura de penetracion
completa en ala superior e inferior (a) En el ala superior, se debe remover la
placa de respaldo, esmerilar hasta dejar supetficie libre de escorias 0 residuos
de soldadura, y se debe adicionar minimo 5/16” de soldadura de filete o (b) se
puede dejar la placa de respaldo pero se debe adicionar 5/16" de soldadura de
filete bajo el mismo. En el ala inferior se debe remover la barra de respaldo vy
debe adicionarse un minimo de 5/16" de soldadura de filete. Soldadura: QC/QA.
Categoria; AH/T (2) Agujeros de acceso de soldadura. Ver Figura 2.28. (3)
Soldadura de penetracion completa a lo largo del alma entre [0S agujeros de
acceso. Proveer de placa de apoyo no fusible. Remover las placas de apoyo
luego del procedimiento de soldado. Soldadura: QC/QA. Categoria: BH/T (4)
Espesor de la placa de corte igual al del alma de la viga. La longitud de la
misma (lado vertical) debe traslapar en minimo 1/8" a los agujeros de acceso, Y
el ancho de la placa debe extenderse minimo 2" en la viga, medidos a partir del
extremo de los agujeros de acceso. (5) Soldadura de penetracion parcial.
Soldadura: QC/QA. Categoria BM/T (6) Soldadura de filete para unir placa de
corte a la viga. El tamafio de la soldadura debe ser igual al espesor de la placa
menos 1/16”. La soldadura debe extenderse en el tercio superior e inferior de la
altura de la placa en la viga v a lo largo de la parte inferior y superior.
Soldadura: QC/QA. Categoria BL/L (7) Pernos de montaje: cantidad, tipo, ¥y
tamafo segun las cargas determinadas (8) Para placas de continuidad y doble
placas ver Figura 2.29 (Tomado de FEMA-350)
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Figura 2.28. Esquema de los agujeros de acceso de soldadura (1) Bisel
requerido por AWS D1.1 segun el procedimiento de soldadura seleccionado (2)
El mas grande entre ty © %" (mas Y2 tpr, 0 Menos Y tpe) (3) De % fora tor %
minimo (& %7 (4) radio minimo de 3/8” (5) 3ty (= V2 ") (B)Ver FEMA 353, para
detalles de fabricacion. (Tomado de FEMA-350)
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Figura 2.29. Esquema de las Doble Placas y Placas de Continuidad. (1) Doble
placas de alma de columna en caso de requerirse ver seccion 3.8 Soldadura
QCI/QA y Categoria BL/L (2) Placas de continuidad de ser necesarias ver
seccion 3.8 (3) Resistencia Total Requerida de la Soldadura = 0.6tpi(Lnet)Fypl-
QC/QA. Categoria BL/L (4) Soldadura de penetracion completa tipica QC/QA.
Categoria BM/T (5) Soldadura de filete continua minimo, cOmMo lo especifica
AISC, bajo la barra de respaldo (6) Un ancho que minimo cubra el ancho de la
viga (7) Remover barras de soldadura hasta que sobresalgan maximo " de las
placas de continuidad (8) Para conexion ver de Figuras 2.21 a 2.27. (Tomado
de FEMA-350)
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Figura 2.31. Detalle de la geometria y acabo del agujero de acceso de
soldadura (Tomado de FEMA-355D)
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(Tomado de FEMA-355D)
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CAPITULO 3

3. DISENO DE PORTICOS DE ACERO RESISTENTES
A MOMENTO FABRICADOS CON PLANCHAS
SOLDADAS.

3.1 Generalidades.

En este capitulo se detalla el enfoque propuesto para disefar los
porticos especiales de acero resistentes a momento (PEARM) con
conexiones completamente restringidas con alas no reforzadas
soldadas y almas soldadas (ANRS-AS) a partir de planchas
soldadas. El esquema que se plantea es el del disefo basado en

desempefio, el cual tiene el objetivo de relacionar un nivel de
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desempefio sismico del edificio con un nivel sismico esperado. Los
niveles de desempefio sismico son determinados por los estados
limites (i.e., pandeo local © fluencia de vigas) y capacidades
estructurales, mientras que ios niveles sismicos vienen dados por la
probabilidad de ocurrencia de los eventos sismicos, en donde
sismos con una baja probabilidad de ocurrencia produciran mayores

demandas estructurales (i.e., derivas de entrepiso, fuerzas, etc.).

En este capitulo se definen los niveles de desempeiic sismico de
edificios y los niveles sismicos de un sistema con conexiones ANRS-
AS. También se precisaran los criterios de disefio sismico utilizados.
El capitulo finaliza con el procedimiento de disefio que se utilizé para
disefiar una estructura compuesta por PEARM con conexiones

ANRS-AS a partir de planchas soldadas.

Enfoque del Disefio Propuesto.

Para iniciar ! proceso de disefic, el primer paso es fa seleccion de
los objetivos de disefo por desempefio (ODD). Un ODD es una
relacion entre el nivel de desempefio sismico esperado en el edificio
y los niveles de sismicidad, es decir las intensidades de los

movimientos del suelo. Los ODD asi como también los niveles de
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desempefo sismico y los niveles de sismicidad considerados en Ia
presente investigacion, son los considerados en FEMA 350 (SAC
2000). La razén fundamental de esta consideracion se debe a que
los requerimientos sismorresistentes estipulados en FEMA 350 han
sido adoptados por cédigos como el “International Building Code”
(IBC) 2003 y e! “Minimum Design Loads for Buildings and Other
Structures” (ASCE/SEIl 7-05), publicaciones que se han utilizado
durante el desarrolio de la investigacion por inciuir el estado de la
practica y del arte mas actualizado en el area de diseno

sismorresistente de edificios con PEARM. Los niveles se presentan

a continuacion.

3.2.1. Niveles de desempefic sismico de edificios

Los niveles de desempefio sismico de edificios proporcionan
jos niveles de dafo estructural y no estructural que pueden
ocurrir, en donde los diferentes niveles de dafio se determinan
basandose en la frecuencia con los cuales estos dafios ocurren
y en las consecuencias que tienen sobre los usuarios vy 1a
comunidad. En la Figura 3.1, FEMA 350 (SAC 2000) identifica
cuatro niveles de desempefo para edificaciones, los cuales

proporcionan los objetivos de disefio minimo de las
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edificaciones para los distintos Grupos de Uso Sismico (GUS).
FEMA asigha a los edificios un grupo de uso sismico (GUS)
basandose en su uso y ocupacion. Los niveles de desempefio
son: Operacional, Ocupacion Inmediata, Segquridad de Vida y
Prevencion del Colapso. En la Tabla 3.1, propuesta por FEMA
350, se describen los niveles de dafio estructural y no
estructural esperados en edificios a fin de cumplir con los
niveles de Prevencion del Colapso y Ocupacion Inmediata. La
descripcion de los niveles de desempefio no es precisa y puede
presentar variaciones para diferentes edificios dentro de un
mismo nivel de desempefio. La Tabla 3.1 también compara
estos dos niveles segdn las recomendaciones de FEMA-350 y
FEMA-302 (BSSC 1997) para las edificaciones asignadas al
Grupo de Uso Sismico | (GUS-1). La Tabla 3.2 describe el dano
estructural que alcanzan los elementos tipicos de un portico de

acero resistente a momento con conexiones soldadas.

E! disefio para sistemas con PEARM y conexiones ANRS-AS
fabricados a partir de planchas soldadas utiliza dos niveles de
desempefio definidos por FEMA 350: Seguridad de Vida y
Prevencién del Colapso. A continuacion se describen estos dos

niveles, incluido también el de Ocupacion Inmediata.




3.2.1.1 Nivel de Desempefio Sismico de Ocupacion

inmediata.

FEMA-350 define el nivel de desempefo de Ocupacion

Inmediata de la siguiente manera:

sEl nivel de desempefio estructural de Ocupacion
inmediata esta definido como el estado de desempeno
en el cual un dafio estructural iimitado ocurre. Se
anticipa que el dafo ocurrido es insignificante, por lo
que no es necesario inspeccionar el edificio despueés
del terremoto, y aunque se pueda presentar un minimo
dafio, este no requerira de reparacion. Los sistemas
resistentes de fuerza lateral y vertical del edificio
conservan casi toda la riéidez y resistencia que tenian
antes del sismo. El riesgo de amenaza de vida como
resultado de dafio estructural es muy bajo. Las
edificaciones gue se encuentran dentro de este nivel de
desempefio deben ser seguras para su ocupacion

inmediata después del sismo, suponiendo que el dafio
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de los componentes no estructurales es ligero y que la

utilidad de sus servicios esta disponible.”

El enfoque de disefio propuesto para sistemas con
conexiones ANRS-AS recomienda esta definicion para el

nivel de desempefio de Ocupacion Inmediata.

3.2.4.2 Nivel de Desempefio Sismico de Seguridad de Vida

Como puede verse en la Figura 3.1, el nivel de
Seguridad de Vida se encuentra entre el de Ocupacion
inmediata y el de Prevencion del Colapso. Este nivel se
lo define como el estado de desempefio en donde ha
ocurrido dafo signfﬁcativo, pero existe un minimo
margen de seguridad con respecio al colapso parcial o
total. Este margen es diferente para FEMA 273 (ATC
1997) y FEMA 302. FEMA 350 escribe en el

comentario:

“Debido a las definiciones un tanto arbitrarias del
nivel de desempefio de Seguridad de Vida y el

hecho de que diferentes codigos y normas han
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seleccionado definiciones alternativas para este...,
el nivel de éeguridad de Vida no ha sido incluido en
estos Criterios Recomendados. Sin embargo... los
usuarios que deseen evaluar el nivel de desempenio
de Seguridad de Vida pueden hacerio interpolando
entre los criterios de aceptacién proporcionados
por los niveles de Prevencion del Colapso y

Ocupacién Inmediata.”

Como referencia, la Tabla 3.3 presenta la definicion
para el nivel de desempefio de Seguridad de Vida de

acuerdo a FEMA 273 (ATC 19897).

El enfoque de disefioc propuesio para sistemas con
conexiones ANRS-AS  recomienda el mismo

comentario.

3.9.1.3 Nivel de Desempefio Sismico de Prevencion del

Colapso

FEMA-350 da la siguiente definicién para el nivel de

desempefio de Prevencion del Colapso:
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“El nivel de desempefio estructural de Prevencion
del Colapso estid definido como el estado de dafo,
en el cual la estructura se encuentra al limite de
experimentar colapso parcial o total. La estructura
experimenta dafio substancial, incluyendo una
degradacion significativa en la rigidez y resistencia
del sistema resistente a fuerza lateral, grandes
deformaciones laterales permanentes de la
estructura y degradacion en su capacidad de resistir
cargas verticales. Sin embargo, todos los
componenties del sistema resistente de cargas
gravitacionales deben continuar resistiendo su
demanda de cargas gravitacionales. La reparacion
de la estructura podria ser impractica desde el punto
de vista técnico y econdmico y no €s segura para su
reocupacion; las réplicas posteriores al sismo

pueden inducir al colapso.”

El enfoque de disefio propuesto para sistemas con
conexiones ANRS-AS recomienda esta definicion para el

nivel de desempefio de Prevencion del Colapso.
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3.2.2. Niveles Sismicos

FEMA 302 recomienda dos niveles especificos de intensidad
sismica: Sismo Considerado Maximo (MCE) y Sismo de Disefio

(DBE).

El MCE es el nivel sismico méas severo para el disefio y no
necesariamente es el sismo mas fuerte que pueda ocurrir en la
regidn. EI MCE tiene una probabilidad del 2% de excedencia en
50 afios, esto es un periodo de retorno de aproximadamente

2500 ahos.

El DBE es el nivel sismico basado en las fuerzas laterales de
disefio, utilizado en cédigos como el “International Building
Code” (IBC) 2003. EI DBE es 2/3 de la intensidad del MCE y su

periodo de retorno dependera segln la sismicidad de la zona.

El disefic propuesto para sistemas con conexiones ANRS-AS

también usa estos dos niveles sismicos.
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3.3 Estados Limites

El desempefio sismico se define por medio de la magnitud del daho
de los elementos estructurales y ho estructurales. A su vez esta
magnitud del dafio se define por los estados limites alcanzados. Los
estados limites a considerar para un PEARM con conexiones ANRS-
AS seran aquellos estipulados en FEMA 350 y presentados en las
Tablas 3.1 y 3.2. La Tabla 3.2 compara los estados limites para los
niveles de Desempefio Sismico de Ocupacién Inmediata v
Prevencién del Colapso, mientras que la Tabla 3.3, tomada de
FEMA-273, presenta los estados limites para el nivel de Seguridad

de Vida.

3.4 Obijetivos del Disefio por Desempefio

Los objetivos de! disefio por desempefio son:

1. Para un terremoto al nivel del sismo de disefio (DBE), el

desempefio del sistema debe satisfacer el nivel de desempeho de

Seguridad de Vida.
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2. Para un terremoto al nivel del sismo maximo considerado (MCE),
el desempefio del sistema debe satisfacer el nivel de desempefio de

Prevencién del Colapso.

Demandas Estructurales.

Las demandas estructurales cuantifican las deformaciones y las
fuerzas internas de un PEARM con conexiones ANRS-AS para los
niveles de Sismo de Disefio y Sismo Considerado Maximo. Las
demandas estructuraies usadas en el criterio de disefio (descritos en
la Seccion 3.7) v en el procedimiento de disefio (Seccidn 3.8) estan
basadas de acuerdo a lo siguiente: (1) Demandas basadas en el
codigo, (2) Demandas amplificadas basadas en el codigo, (3)
Demandas basadas en analisis no lineal, y (4) Demandas basadas
en capacidad. Cada punto de demanda estructural es descrito en

esta seccion.

3.5.1. Demandas Basadas en el Codigo.

El procedimiento de fuerza lateral equivalente del ASCE/SEI 7-

05 (ASCE Standards) define las siguientes demandas:
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« Deriva de entrepiso, la cual es basada en el factor de
ampiificacion de deflexion, Cq;
¢ Cortante basal, Vi,

» Fuerzas laterales de piso, Fxdis.

3.5.2. Demandas Amplificadas Basadas en el Codigo.

En PEARM con conexiones ANRS-AS, las demandas de
deformacion bajo efectos de un sismo son mayores que las
demandas basadas en el codigo. Esta seccion estima la deriva
de entrepiso v la deriva total, que se producen bajo efectos de
sismos DBE y MCE, basados en un procedimiento de
amplificacion de cilemandas basadas en el céd'igo. En este
procedimiento, aplicado para PEARM, el factor Cd (que es igual
a 5.5) es reemplazado por un factor de modificacion de
respuesta R igual a 8 (como se describira en la Seccidn 4.3.2,
en este estudio se utilizé un factor R igual a 6 para PEARM, por
lo que el factor Cq resultante fue de 4.5). La base de este
procedimiento es el principio de desplazamientos iguales baijo
los efectos de carga inelastica (como se describe

posteriormente). Un resumen de las férmulas de demandas

amplificadas basadas en el cddigo se presenta en la Tabla 3.4.
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3.5.2.1 Desplazamiento y deriva total.

El principio de desplazamientos jguales es usado para
estimar la demanda del desplazamiento total (de
cubierta). Este principio se aplica a estructuras de
periodos largos y asume que el maximo desplazamiento
de una estructura elastopidstica es igual al
de'splazamiento maximo de una estructura elastica, la
cual es igual al desplazamiento elastico (Aet-dis)

multiplicado por el factor de modificacion de respuesta,

R.

ASCE/SE1 7-05 provee un espectro de respuesta de
disefic con un amortiguamiento del 5%, pero el
disefiador podria asumir que la estructura posee menor
amortiguamiento al indicado. En este caso, se utiliza un
factor de correccion de amortiguamiento (C:) para
estimar el maximo desplazamiento. El factor de
correccion de amortiguamiento es basado en un factor
de correccion esténdar para espectros de respuesta

suavizados recomendado por el Instituto de Arquitectura
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de Japén (AlJ 1893) El factor de correccién de

amortiguamiento es:

e 256,

= e

Donde £so, = 0.05, y £ es la razon de amortiguamiento

viscoso asignada a la estructura.

El analisis elastico recomendado por el codigo (parte del
procedimiento de disefio descrito en la Seccion 3.8) es
basado en el cortante basal de disefio (Vgs). El periodo
usado para estimar el cortante basal de disefio, Tgis, NO
necesariamente es el verdadero periodo del portico. El
capitulo 4, explica que en ASCE/SEI 7-05, Tais (ecuacion
4.6) es el valor mas pequefio entre el primer periodo
modal del edificio (T¢) y el méximo valor de periodo
(Tmax) definido por el codigo. En el caso donde Tgis NO €8
igual a T4, un factor de correccion de periodo (Cr)
necesita  aplicarse  para  estimar gl  maximo

desplazamiento, donde




T (3.2)

| a ecuacion 3.2 es valida Unicamente cuando Vais €58 Una

funcion de 1/T, como ocuire en ASCE-SE! 7-05.

Las demandas de desplazamiento total (de cubierta)
para el Sismo de Disefio (DBE) y el Sismo Maximo
Considerado (MCE), son estimadas usando el principio
de desplazamientos iguales y los factores de correccidn
para amortiguamientos Y periodos, como sigue a

continuacion:

A ota.0BE = C;’ CrRA s (3.3a)

A et McE = 1‘5C§CTRAeI—dzs (3.3b)

Donde R, es el factor de modificacion de respuesta, y Aa.
4s es el desplazamiento elastico total (de cubierta)
cuando el cortante basal es igual al cortante basal de
disefio, Vqs. El factor 1.5 para el MCE es basado en las

definiciones de DBE y MCE dados en la Seccion 3.2.2.




Dividiendo el maximo desplazamiento total para la altura
total del edificio medido desde el nivel del suelo hasta la
cubierta (hy), la demanda de deriva total (de cubierta)

correspondiente a los niveles sismicos de DBE y MCE

son.
9 — cf CT RA el—cdis
toial DBE ~ 2 (343)
!
; 1.5C,CrRA gy
total MCE (34b)

h

!

3.5.2.2 Deriva de entrepiso.

La deriva maxima de entrepiso, 6, es estimada a partir
de los resultados del andlisis dindmico no lineal del
PEARM prototipo. Se encontré que la relacion de deriva
maxima de entrepiso y deriva maxima total (0/0otal) S€
encuentra en un promedio de 1.35 para registros DBE y
MCE. Un factor para estimar la demanda de deriva

entrepiso, Cg, es introducida donde:
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C,=—=1L5 (3.5)

De las ecuaciones 3.4 y 3.5, la deriva total estimada para

niveles sismicos DBE y MCE somn:

CGC.'.’C ‘RAB—dfs
O pps =—— ]: ' (3.62)

!

1.5C.C.C.RA,_,.
Opes =——— hT 2 (3.6b)

1

3.5.3 Demandas Basadas en Analisis No lineal.

La Figura 3.2 muestra que la demanda del cortante basal para
niveles sismicos DBE y MCE (Vpee ¥ Vwce, respectivamente)
son mas grandes que el cortante basa! de disefo. Vpee ¥ Vmce
pueden determinarse directamente por un andlisis estatico no
lineal pushover, sujetando la estructura a estimaciones de
deformaciones totales basadas en demandas estructurales
amplificadas basadas en el codigo (Ecuacion  3.3).
Alternativamente, Vpee ¥ Vmce pueden determinarse por medio

de las siguientes ecuaciones:
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Vpe = Q ppel i (3.7a)

Vice = eV ais (3.7b)

Donde Qpee v Qmce son factores de sobrerresisiencia para
niveles sismicos DBE y MCE, respectivamente. Valores tipicos
de sobrerresistencia para PEARM estan en el orden de 3
cuando el facior de modificacion de respuesta R = 8. El capitulo
7 demuestra que el valor de sobrerresistencia anda en el orden
de 4 cuando se utiliza un factor de modificacion de respuesta R

=0.

Analisis Dinamicos No Lineales también pueden ser
desarrollados para estimar el cortante hasal, deriva total (de
cubierta) y deriva de entrepiso; en reemplazo de los

procedimientos de los codigos.
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2.5.4 Demandas Basadas en Capacidad.

En ciertas instancias, la demanda es basada en la capacidad.
E| criterio de columna fuerte — viga débil y el criterio de disefo
de zona de panel (descritos en la Seccién 3.7), son ejemplos de
esto. En estos casos la demanda en la columna y zona de
panel, respectivamente, son ambas basadas en la capacidad a

momento de la conexion.

3.6 Capacidades Estructurales.

Las capacidades estructurales inciuyen, implicitamente, la capacidad
presentada por miempros estructurales y conexiones de las mismas,
de la estructura en si. Para un edificio con porticos especiales de
acero resistentes a momento (PEARM), las capacidades
estructurales estan relacionadas con los estados limiles que se
esperan ocurran ante 0s sismos considerados en los objetivos de
disefio por desempefio (ODD). La Figura 3.3, muestra la relacion
existente enire los ODD vy la respuesta global de estructura, que para
un PEARM con conexiones ANRS-AS, son Seguridad de Vida vy

Prevencién del Colapso, para niveles sismicos de DBE y MCE,
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respectivamente. Como se puede observar de dicha figura, ésta
describe los estados limites que se esperan ocurran entre los sismos
considerados en los ODD. Basados en esta teoria, y en la mostrada
en la Seccidon 3.5, la capacidad debe estar fundamentada en el
método de Disefo a Resistencia usando el Método de los Factores
y Resistencia de Cargas (LRFD — Load and Resistance Factor
Design). Este método de disefio es basico, puesto que nos indica
que la resistencia de disefic de cada componente estructural debe
ser igual o exceder la resistencia requerida bajo las combinaciones

de carga de la Seccion 4.3.3.

Partiendo de este concepto, se fiene que el diseno, debe ser

desarrollado de acuerdo a la ecuacion 3.8:

R, <R, (3.8)

Donde: R, = Resistencia requerida (LRFD)
R, = Resistencia nominal
¢ = Factor de reduccion de resistencia

¢R, = Resistencia de Disefio

O dicho de otra forma:
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> 7,0, S 0R, (3.9)

Donde: Q; = Cargas definidas por el codigo utilizado (Seccion
3.7.2)

yi = Factores de cargas (Seccion 3.7.2)

Partiendo de este método que tiene fundamentos elasticos
estructurales, se espera que la estructura tenga un desempeno
adecuado antes las demandas estructurales expuestas en la
Seccion 3.5, a pesar de que en los niveles sismicos estudiados, la

estructura incursionara en el rango inelastico.
Criterios de Disefio.

Los criterios que se detallan a continuacién, serviran para asegurar
que se cumplan los requerimientos de disefno sismico para PEARM
con conexiones ANRS-AS fabricados a partir de planchas soldadas.
Estos criterios han sido adoptados del “Seismic Provisions for

Structural Steel Buildings” (ANSVAISC 341 -05).
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La razon fundamental de adoptar los criterios estipulados en
ANSI/AISC 341-05 se debe a que los mismos son compatibles con

las especificaciones detalladas en el IBC 2003, ASCE/SEl 7-05 ¥

AISC-LFRD 2005.

3.7.1 Criterios Generales.

La resistencia requerida y otras disposiciones sismicas para
Categorias de Disefio Sismico (CDS)y Grupos de Uso Sismico
(GUS), v las limitaciones de altura, irregularidad y deriva de
entrepiso de disefio seran determinadas segun lo especificado

en el codigo de construccion aplicable.

En la Seccion 1.3.1, la ASCE/SEI 7-05 define que la resistencia
de edificios y de otras estructuras debe ser tal, que sus
elementos deben ser disehados para resistir las cargas
factoradas en combinaciones de cargas especificados en dicho
codigo, sin exceder los limites de resistencia de los materiales
de construccién empleados {ver Seccion 3.6). A su vez, indica
gque los sistemas estructurales, y por ende sus miembros,
deben ser diseflados para tener una adecuada rigidez que

limite deflexiones, derivas de entrepiso, vibracion y cualquier
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otro tipo de deformaciones que adversamente afecten el uso y

desempefio de edificios y otras estructuras.

3.7.2 Cargas, Combinaciones de Cargas Yy Resistencias

Nominales.

Las cargas y combinaciones de carga a aplicarse, seran

determinadas segtin lo estipulado en el ASCE/SEI 7-05.

| a resistencia nominal de los sistemas, miembros y conexiones
utilizados en este estudio deberan cumplir con la especificacion
ANSVAISC 360-05, a menos que ANSVAISC 341-05 indigue

algo diferente.
3.7.3 Materiales
3.7.3.1 Especificaciones del mafterial

El minimo esfuerzo de fluencia que debe tener gl acero
utilizado en miembros en los cuales se espera
comportamiento inelastico no debe exceder de 50 ksi

(345 MPa) para porticos especiales de acero
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resistentes a momento (PEARM). Esta limitacion no se
aplica a columnas, en las cuales el unico
comportamiento ineléstico esperado es la fluencia en la
base de las columnas. Los aceros estructurales usados
son los permitidos por las especificaciones de la
“American Society of Testing and Materials” (ASTM).
Para el caso de edificios, los aceros disponibles en
nuestra ciudad son los A36 y A572 Grados 42(290),

50(345) o 55 (380).

3.7.3.2 Propiedades de Materiales para la determinacion de

la Resistencia Requerida de Miembros y Conexiones.

La resistencia requerida en un elemento se
determinara a partir d'el esfuerzo de fluencia probable,
el cual se caloula multiplicando el esfuerzo de fluencia
minimo especificado Fy por un factor de esfuerzo de
fluencia probable Ry. Ry se define como la relacion
entre el esfuerzo de fluencia probable y el esfuerzo de
fluencia minimo especificado, Fy, del material. La
resistencia disponible de un elemento, ®Rn, debe ser

mayor o igual que la resistencia requerida, donde R, es
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la resistencia nominal de la conexion. La resistencia a
la tension probable RiFy, y el esfuerzo de fluencia
probable R,F, se pueden usar en lugar de Fu y Fy,
respectivamente, para determinar la resistencia
nominal R, de los estados limites de ruptura y fluencia
en un mismo miembro. Los valores de Ry ¥y Ry para

distintos tipos de acero se presentan en la Tabla 3.5.

De la Tabla 3.5 se puede observar que el valor de Ry
para edificios metalicos fabricados a partir de planchas
soldadas es de 1.3 para materiales ASTM A36 y de 1.1
para materiales ASTM A572 Grado 50 y AB88. Ya que
en nuestro pais se estan importando pianchas de acero
de varios paises del mu.ndo (i.e. Kazajastan, Ucrania,
China, etc.) y debido al creciente uso de estas
planchas para los edificios de nuestra ciudad, se
emprendio, paralelamente  a este estudio, una
investigacion a fin de determinar los valores de Ry y Ry
de las planchas de acero. Los valores determinados
por Cassagne (2008), calculados por métodos

estadisticos, a partir de datos proporcionados por las




empresas importadoras de planchas, fueron los

siguientes:

Acero A36: Ry=1.31
Rt =1.27

Acero A572, grado 50: Ry=1.17
th 1.23

Acero A588: Ry=1.17
Ri=1.14

Como se puede apreciar, los valores de Ry vy Ry, en &l
acero A36, que es de los mas populares en la
construccion de edificios en Guayaquil, presenta una
diferencia de un 6% en el caso de Ryy de menos del
1% en el caso de Ry; lo que indica que los valores
dados por ANSVAISC 341-05, pueden ser utilizados sin
que se presenten grandes diferencias en el disefo
final. Ahora bien, con respecto al acero AB72 y A588,
se puede concluir exactamente o mismo puesto que

presentan un maximo del 6% de diferencia.
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3.7.4 Conexiones.
3.7.4.1 Alcance

Todas las conexiones deben cumplir las especificaciones
del capituto J del AISC-LFRD 360-05 vy las adicionales

requeridas en esta seccion.

El disefio de las conexiones para un miembro gue es
parte de un Sistema Resistente a Fuerzas Sismicas
(SRFS) debe realizarse de tal forma que el efstado limite
ductil, ya sea en la conexion o los miembros,' controle €l

diseno.
3.7.4.2 Conexiones Soldadas

E! proceso de soldadura debe realizarse segun o
estipulado en el apéndice W de ANSVAISC 341-05.
Adicionalmente, el proceso de soldado debe ser

gjecutado en concordancia con una especificacion de
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procedimiento de soldadura (WPS) como es requerido

en la AWS (American Welding Society) D1.1.

{a) Requerimienios Generales.

En soldaduras de demanda critica (SDC), el material de
relleno debe ser capaz de proveer como minimo una
tenacidad Charpy de muesca en V de 20 Ib-ft (27 Jya 0°
F (-18°C) como se determina en las especificaciones

AWS.

(b) Soldaduras de Demanda Critica

Una soldadura de demanda critica es aquella que tiene

requerimientos adicionales de calidad y tenacidad.

Todas las soldaduras usadas en miembros y conexiones
en un Sistema Resistente a Fuerzas Sismicas (SRFS)
deben ser hechas con un metal de relleno que produzca
soldaduras capaces de proporcionar como minimo una
tenacidad Charpy de muesca en V de 20 Ib-ft (27 J) a -

20° F (-29°C) tal como se€ determina en las
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especificaciones AWS y 40 Ib-ft (54 J) a 70°F (21°C)
cuando el pértico esté encerrado vy mantenido a una

temperatura de 50°F (10°C) o mas.

Electrodos SMAW clasificados en AWS A5.1 como
E7018 o E7018-X, electrodos SMAW clasificados en
AWS 5.5 como E7018-C3L o E8018-C3 vy electrodos
solidos GMAW, se eximen de cualguier tipo de ensayo
cuando la tenacidad Charpy de muesca €n V del
electrodo iguala o sobrepasa los 20 b-ft (27 J) a una
temperatura maxima de -20° F (-29°C), tal como

determinan los meétodos de clasificacion de AWS.

L as soldaduras de ranura de penetracion completa entre
las columnas v las placas base deben ser consideradas
de demanda critica. En forma similar los empalmes
soldados de columnas. Ejemplos tipicos de soldaduras
de demanda critica para porticos especiales resistentes

a momento son.

« Soldaduras de alas y almas de viga a las columnas;

» Soldaduras de placas de cortante a columnas; y
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Empalmes soldados de columnas, incluyendo placas

base de las columnas.

Los electrodos que se pueden utilizar se especifican en

el Seismic Provisions for Structural Steel Buildings 2005

Seccion 7.3b.

3.7.4.3 Zonas Protegidas

Donde una zona protegida sea designada por

ANSIAISC 34105 o ANSIAISC 358-05, ésta debe

cumplir lo descrito @ continuacion:

(1) Dentro de las zonas protegidas, 1as discontinuidades

creadas por operaciones de fabricacién o montaje,

deben ser reparadas Ssegun la disposicion del

Fiscalizador.

(2) Conectores de corte soldados Y accesorios de piso

gue penetren el ala de la viga no deben ser ubicados

dentro de las zonas protegidas. Soldadura punteada
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de arco para pisos con laminas metalicas acanaladas

pueden usarse.

(3) Anclajes soldados, empernados © atornillados para
fachadas exteriores, tuberias, u otras construcciones,

no deben existir en las zonas protegidas.

Las zonas protegidas son ampliamente definidas en la

Seccién 3.7.6.2.

3.7.4.4 Placas de Continuidad y Rigidizadores.

ANSIAISC 341-05 comenta que las esquinas de las
placas de continuidad vy rigidizadores, ubicados en las
almas de perfiles rolados en caliente y soldados, deben

ger recortadas como se describe a continuacion.

A lo largo del alma, el recorie debe extenderse al menos
38mm mas alla de la zona k (zona de unién entre alas y
alma de los perfiles rolados en caliente que se lo hace
para darle continuidad a la seccion; también considerado

en los pertfiles soldados) de la columna, mientras si se
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asta considerando el lado que estd en contacto con el
ala de la columna, entonces el recorte debe extenderse
un maximo de 12mm mas alla de la zona k. El recorte
debe ser detallado con el fin de facilitar los acabados de
la soi.dadura tanto del alma como de las alas. Si se usa
un recorte curveado, debe tener un radio minimo de

12mm.
3.7.5 Niiembros.

3.7.5.1 Alcance.

Los miembros estructurales en un Sistema Resistente a
Fuerzas Sismicas (SRFS) deben cumplir con las
especificaciones AISC-LRFD 360-05, con ia Seccién 8
de AISC/ANSI 341-05, y la Seccion 2 de AISC/ANSI 360-

05

Los perfiles estructurales fabricados a partir de planchas
soldadas para su utilizacion en porticos especiales de

acero resistentes a momento (PEARM) deben satisfacer:
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(1) Las alas y aimas deben tener dimensiones (ancho,

peralte y espesor) similares a las secciones W laminadas

en caliente y cumplir con las limitaciones especificadas

en ANSI/AISC 358-05.

(2) Las almas deben estar conectadas continuamente & las

alas de la siguiente forma:

(a)

(b)

Vigas. En una longitud medida desde la cara de la
columna hasta la distancia do (peralte de la viga)
mas alla de la localizacion de la articulacion
plastica, las alas y almas deben conectarse por
medio de soldadura de ranura de . penetracion
completa (SRPC) mas un par de soldaduras de
filete de refuerzo. El tamafo minimo de la soldadura
de filete debe ser el menor valor entre 8 mm y el

espesor del alma de la viga.

Columnas Cajon. La relacion ancho espesor (b/t) de

las planchas usadas como alas no deben exceder €l

valor de 0.6, /E,/F, . donde b debe ser considerado

como la distancia libre enire las planchas gue

conforman las almas. La relacién ancho espesor
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(hfty) de las planchas usadas como almas deben
regirse a los requerimientos de las Provisiones
Sismicas de la AISC. Es importante recalcar, que
dentro de la zona comprendida entre 108 300 mm
por encima del ala superior y en los 300 mm por
debajo del ala inferior de las vigas, las alas y almas
de la columna deber ser unidos con soldadura de
ranura de penetracion completa. Fuera de esta
zona, las alas y almas pueden ser unidas mediante
soldadura de filete o soldadura de ranura de

penetracion completa.

Para una mejor comprension de lo descritc en los

literales anteriores, se recomienda ver Figuras 3.4(a) y

3.4(b).

2 7.5.2 Clasificacidon de Secciones por Pandeo Local.

{(a) Secciones Compactas.

Los miembros estructurales (vigas Y columnas) de un

SRFS deben tener alas conectadas continuamente a
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las almas, y las relaciones ancho espesor de los
elementos a compresién no deben exceder los limites
\o, de la Tabla B4.1 de la especificacién AISC —

LRFD 360-05.

(b) Secciones sismicamente compactas.

Los miembros estructurales (vigas y columnas) de un
SRFS deben tener alas conectadas continuamente a
las almas, y las relaciones ancho espesor de los
elementos a compresion no deben exceder los limites

Aps especificados en la Tabla 3.6.

3.7.5.3 Resistencia de Columnas.

Cuando P,,/gol.P,, ~ (0.4, sin considerar la carga sismica

amplificada,

donde: ¢ = 0.9 (capitulo E de ANSI/AISC 360-05)
Py = Resistencia axial nominal de una

columna, Ton (N)
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P, = Resistencia axial requerida de una

columna usando las combinaciones de

carga de ASCE/SE! 7-05, Ton (N)

se deben cumplir los siguientes requerimientos:

(1) La resistencia axial requerida a compresiony a fension,

considerada en la ausencia de la aplicacion de

momento alguno, deben ser determinadas usando las

combinaciones de carga estipuladas en ASCE/SEI 7-

05, incluyendo la carga simica amplificada.

(2) Tanto la resistencia axial requerida a compresion y

resistencia a tension, no deben exceder cualquiera de

los siguientes valores:

a. La maxima carga transferida a la columna

considerande  1.1Ry multiplicada  por las

resistencias nominales de fas vigas.

b. El limite determinado a partir de la resistencia de la

cimentacion al volcamiento.
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3.7.5.4 Empalme de Columnas

Los empalmes deben cumplir con la Seccion 8.4a del
“Seismic Provisions for Structural Stee! Buildings” 2005.
Los requerimientos mas importantes de esta seccion se

resumen a continuacion.

a) Resistencia Requerida.

La resistencia requerida de 10s empalmes de columnas
en un SRFS debe ser igual a la resistencia requerida

de las columnas.

b) Empalmes soldados a Tension.

Los empalmes soldados de columnas sujetos a un
efecto de carga de tension, determinada utilizando las
combinaciones de carga estipuladas por el codigo
aplicado incluyendo la carga sismica amplificada,

deben satisfacer los siguientes requisitos:
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e La resistencia disponible de las soldaduras de
ranura de penetracion parcial debe ser al menos

igual al 200 por ciento de la resistencia requerida.

e La resistencia disponible para cada empalme de las

alas debe ser al menos igual a 0.5R,F Ay, en donde

R,Fy es el esfuerzo de fluencia probable del material
de la columna y As es el area del ala de la columna

mas pequefia conectada.

Cuando hay cambios de espesory ancho en las alas ©
almas en empalmes de columnas, no se reguiere
transiciones biseladas para el uso de soldadura de

ranura de penetracion parcial.

c) Empalmes en almas de columnas

Adicionalmente, los empalmes en el alma de las
columnas pueden ser empernados O soldados, ©
soldados en una columna y emperfiados en la otra. En

los porticos de acero resistentes a momento, los
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empalmes empermados, placas o canales deben ser

usados en ambos lados del alma de la columna.
[ ocalizacion de los empalmes

E| centroide de los empalmes de las columnas,
ejecutados con soldaduras de filete o con soldaduras
de ranura de penetracion parcial, debe estar localizado
a 4 pies (1200 mm) o mas de las conexiones viga —
columna. Cuando la altura libre entre conexiones viga —
columna es menor a 8 pies (2400 mm) los empalmes
deberan estar localizados a ia mitad de la aitura libre.

i

Empalmes Soldados

Cuando se usen soldaduras de ranura para los
empalmes, ellas deben ser de penetracion completa de
tal forma que cumplan los requerimientos sismicos
mencionados en la Seccion 37.4.2. Las barras de
respaldo deben ser removidas. Cuando los empalmes
no son hechos con soldaduras de ranura, ellos deben

tener una resistencia requerida a la flexion por lo
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menos igual a RyFyZy de la columna mas pequefia. La
resistencia requerida al cortante de los empalmes del

aima de la columna debe ser por lo menos igual a:

2 My
= (3.10)

en donde T My €s la suma de las resistencias plasticas
nominales a flexion de las columnas situadas arriba y

abajo del empalme y H es la altura de entrepiso.

3.7.5.5 Placas de Base para Columnas

a) Resistencia axial requerida

La resistencia axial que requieren las bases de las
columnas Yy su union con la cimentacion, debe ser ja
suma de las componentes verticales de las
resistencias requeridas de los elementos de acero

que estan conectados a la base de la columna.
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Resistencia Cortante Requerida

La resistencia cortante requerida por las bases de las

columnas y su union con la cimentacion, debe ser la

suma de los componentes horizontales de las
resistencias requeridas por los elementos de acero
que estan conectados a la base de la columna. Para
columnas, la componente horizontal de la resistencia
al cortante debe ser igual o mayor que el menor de

los siguientes valores:

2R F.Z,
H

(3.11)

o el cortante calculado usando las combinaciones de

carga estipuladas en el codigo pertinente.

Resistencia de flexién requerida

La resistencia de flexion requerida para las bases de
las columnas y su union con la cimentacion, debe ser

la suma de las resistencias requeridas por los
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elementos de acero que estan conectados a la base
de la columna. Para columnas, la resistencia a flexion
requerida debe ser igual o mayor que el menor de los

siguientes valores:
L.IR,F,Z (3.12)

o el momento calculado usando las combinaciones

de carga estipuladas en el codigo pertinente.
3.7.6 Porticos Especiales Resistentes a NMomento.
3.7.6.1 Alcance

Se espera que los porticos especiales de acero
resistentes a momento (PEARM) sujetos a resultantes
del sismo de disefio soporten deformaciones inelasticas
significativas. Estos porticos deben satisfacer los

siguientes requerimientos.
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3.7.6.2 Conexiones Viga- Columna

(a) Requerimientos

Las conexiones viga-columna utilizadas en el

Sistema Resistente a Fuerzas Sismicas (SRFS)

deben satisfacer los siguientes requisitos:

La conexién debe ser capaz de sostener una
deriva de entrepiso de por lo menos 0.04

radianes.

La resistencia medida a la flexion de la
conexién, en la cara de la columna, debe ser
igual a por lo menos 0.80M, de la viga
conectada cuando la deriva de entrepiso sea de

0.04 radianes.

La resistencia requerida al corte de la conexion

debe determinarse a partir de ia cantidad:




(b)

(c)
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=t (3.13)

en donde M, es el momento plastico nominal, L’ es
la distancia entre las articulaciones piasticas y Ry se

obtiene de ia Tabla 3.5.

Demostracion de conformidad

Existe una serie de requisitos adicionales para las
conexiones de porticos especiales resistentes a
momento. Sin embargo, como seé esta utilizando
una conexion precalificada incluida en FEMA-350,

estos requisitos se cumplen automaticamente.

Soldadura

Las soldaduras utilizadas en las alas de vigas,
placas de cortante y aimas de vigas conectadas a
las columnas deben ser de ranura de penetracion
completa y deben ser soldaduras con demanda

critica; para mas detalles ver Seccidn 3.7.4.2
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Zonas Protegidas

La region en cada exiremo de la viga sujeta a
deformaciones inelasticas debe ser disefiada como
una zona protegida Yy deberan cumplir con los
requerimientos de la Seccion 7.4 del “Seismic
Provisions for  Structural Steel  Buildings”
(ANSV/AISC 341-05). Una zona protegida es aquella
que va a estar sometida a deformaciones
inelasticas importantes y due por lo tanto no debe
ser perturbada por otros sistemas de operacion del
edificio. La longitud de la zona protegida se
extiende desde la cara de la columna hasta un
medio del peralte de la viga mas alla del centroide
de la articulacién plastica. La Figura 3.5 ilustra
esquematicamente ja longitud de una Zona
protegida. Es importante recalcar que en el borrador
para la revision publica de ANSIAISC 385-05, de
mayo de 2008, la longitud de la zona protegida es
igual al peraite de la viga para conexiones ANRS-

AS.




2.7.6.3 Zonas de Panel y Placas de Continuidad en

Conexiones Viga-Columna
(a) Resistencia al Cortante de la Zona de Panel

La resistencia al cortante de la zona de panel debe
determinarse a partir de la suma de los momentos
eh las caras de las columnas obtenidos a partir de
los momentos probables en los punfos de
articulaciones plasticas. L.a resistencia de disefio al

cortanie es:

o R =10R, (3.14)

en donde ¢y es el factor de reduccion de resistencia
al corte, que en este caso €8 10y Ry, es la
resistencia nominal al cortante de acuerdo al estado
limite de fluencia por cortante, determinada segun

la Seccion J de ANSVAISC 341-05.
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(b} Espesor de la Zona de Panel

El espesor, t, de la zona de panel se rige por la

ecuacion:

(d.+w.)
90 (3.15)

tz

en donde w, es el ancho de la zona de panel entre
alas de columna y d, es el peralte de la zona de
panel medido entre las placas de continuidad, {ver

Figura 3.5).

(c) Doble Piacas en la Zona de Panel

Las doble placas deben soldarse a las alas de la
columna usando soldaduras de ranura de
penetracion completa (SRPC) o soldaduras de filete
(SF) que desarrolien la resistencia al cortante

disponible del espesor total de las doble placas.
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Cuando las doble placas se coloquen en el aima de
la columna, se deben soldar a lo largo de las partes
superior e inferior a fin de desarrollar la proporcion
de la fuerza total que es transmitida a la doble
placa. Cuando las doble placas se cologuen lejos
del alma de la columna, deberan colocarse
simétricamente en pares y soldadas a las placas de
continuidad para desarroliar la proporcion de fuerza

total que es transmitida a la doble placa.

2 7.6.4 Limitaciones para vigas y columnas

(a)

Los requerimientos de la Seccién 3.7.5.1 deben
cumplirse, asi como también lo descrito a

continuacion:
Limitaciones ancho — espesor.

Las vigas y las columnas deben cumplir lo
estipulado en la Seccion 3.7.5.2, de lo contrario,
éstas deberan ser calificadas mediante ensayos y

analisis.
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(b} Alas de las vigas.

Cambios abruptos en el area de las alas, en
regiones de articulaciones plasticas no son
permitidos; & menos gue se efectiien las pruebas
necesarias con el fin de demosirar que se
consiguen articulaciones plasticas de
comportamiento estable. La configuracion debe ser
consistente con una conexion precalificada de los
codigos o publicaciones. Si se trabaja con una
conexion nueva, deben efectuarse ensayos de

calificacion para su verificacion.

3.7.6.5 Placas de Confinuidad

las placas de continuidad deben ser consistentes con

la conexion precalificada disefiada en FEMA -350.
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2.7.6.6 Criterio Columna Fuerte — Viga Débil

La siguiente relacion debe satisfacerse en la conexién

viga — columna:

>1.0
S, (3.16)

en donde My s la suma de los momentos en la
columna sobre y debajo de la interseccidon viga -
columna y ¥ My, es la suma de momentos en las vigas
en la interseccion viga — columna. En la Figura 3.6 se
muestran los diagramas de cuerpo libre que ayudan a
calcular los valores de las formulas que se encuentran

a continuacion:

SM,= ZZC[F),C - %;) (3.17)

g

S M, =Y IRF,Z, + M,,) (3.18)
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d{'
M, = Vp(x +“é—] (3.19)

en dande, Mg se determina sumando las
proyecciones de las resistencias nominales a flexion
hasta el centroide de las columnas superior e inferior a
la conexion de la viga con una reduccion por la carga
axial de la columna. ¥ My, se determina sumando las
proyecciones de las resistencias a flexién de las vigas
en los punios de articulaciones plasticas hasta el
centroide de la columna. Ag es el area gruesa de la
columna; V, es el cortante en la articulacion plastica;
Fyc es el esfuerzo de fluencia de la columna; My es el
momento adicional debido a la amplificacion que
produce el cortante en la articulacion plastica hasta el
centroide de la columna; Pu €S la fuerza de
compresion requerida utilizando las combinaciones de
carga del LFRD; Zy es el médulo plastico de la viga y Zc

es el madulo plastico de la columna.
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3.7.6.7 Arriostramiento lateral de vigas

Ambas alas de la viga deben estar lateraimente

arriostradas, con un espaciamiento maximo de:

E
L, =0.086r, — .
b Ty ja (3.20)

1

en donde r, es el radio de giro y E es el modulo de
elasticidad del acero. E! arriostramiento lateral debe
colocarse cerca de cargas concentradas, cambios de
seccion transversal y otros sitios donde el analisis
indica que se formara una atticulacion plastica durante
las deformaciones inelasticas del portico especial
resistente a momento. La resistencia requerida del
arriostramiento  lateral  provisto adyacente a

articulaciones plasticas debe ser:

M
P, =0.06= (3.21)

a
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en donde h, es la distancia entre centroides de alas. La
colocacion del arriostramiento lateral debe ser

consistente con ANSI/AISC 360-05.
3.7.6.8 Empalmes de Columnas

los empalmes de columnas deben cumplir lo
especificado en la Seccién 3.7.5.4. Adicionalmente, es
importante acotar que debe usarse soldadura de
ranura de penetracion completa, que cumpla con los
requerimientos de la Seccion 3.7.4.2, para realizar los
empalmes. Ademas, las barras de respaldo deben ser

removidas.

Es importante resaltar que cuando los empalmes de las
columnas no sean realizados con soldadura de ranura,
estos deben tener una resistencia requerida a flexion
como minimo igual a RyF,Z, de la columna mas
pequeha. La resistencia requerida a corte de los
empalmes del alma de la columna debe ser por lo

menos igual @ EMp/H, donde Mg es la suma de las
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resistencias nominales plésticas a flexion de las

columnas por encima y por debajo del empalme.

3 8 Procedimiento de Disefio de PEARM con conexiones ANRS-AS.

El procedimiento de disefo de un edificio con PEARM con

conexiones ANRS-AS es descrito a continuacion:

3.8.1 Paso 1: Suposiciones iniciales recomendadas

Para este proceso se recomienda algunas suposiciones

iniciales para el disefo:

1. Para el predisefio y disefio de las vigas s€ utiliza la

formula:

Z, =" (3.22)

en donde Z, es el modulo plastico de seccion; My es el

momento de disefio debido a la combinacion de las cargas




152

gravitacionales y sismicas; y ¢ €8 el factor de reduccion de

resistencia a flexion, que es igual a 0.90.

_ E| disefio de las columnas de un PEARM generalmente es
gobernado por el criterio de columna fuerte — viga debil.
Por lo tanto, para el predisefio y disefio de las columnas
se utilizara este criterio, el mismo que se detalla en la

Seccion 3.7.6.6.

_ Las secciones de vigas y columnas utilizadas deben ser
sismicamente compactas. Es decir, que para las vigas y

columnas se utilizaran los limites Aps, obtenidos de la Tabla

3.6:
, E
Alas de vigas: A, =0.30 #? (3.23)
v
, E
Almas de vigas: Ap =245 = (3.24)
\J ;

’ E
Columnas: A, =0.64 7 (3.25)
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en donde E es el modulo de elasticidad del acero y Fy es

el esfuerzo de fluencia minimo especificado.

4. Las vigas secundarias fueron disefiadas como
simplemente apoyadas. A fin de lograr una estructura
econdmica, se considerd que las vigas secundarias actien
como seccion compuesta con la losa de concreto

reforzado (con malla electrosoldada).

3.8.2 Paso 2: Determinacion de las Fuerzas Laferales

Equivalentes

Las secciones del sistema estructural con conexiones ANRS-
AS fueron disefiadas tomando en consideracion que las
columnas Yy vigas principales son pér’[e de un portico de acero
especial resistente a momento (PEARM). Un portico PEARM
esta definido por el AISC como aguel que debe resistir
deformaciones inelasticas significativas cuando estd sujeto a

fuerzas resuliantes provenientes del sismo de disefio”.
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Del codigo (IBC 2003 y ASCE/SE! 7-05) se obtienen los
siguientes parametros para gl procedimiento de fuerzas

iaterales equivalentes:

. Factor de modificacion de respuesta, R;

. Cortante basal de disefio, Vs,

. La fuerza lateral equivalente aplicada en cada piso Fx vy
Fy: y

. La maxima deriva permisible, 8,

3 8.3 Paso 3: Realizar analisis elastico

Luego de realizar el analisis cdn las fuerzas laterales :
equivalentes incorporadas al modelo, se hace uh analisis
elastico del portico. Con este modelo se determinan las fuerzas.
internas en los elementos y las derivas de entrepiso. De esta
manera se puede comprobar i ol sistema estructural satisface
los criterios de resistencia y de derivas adecuadamente. Lo mas
probable es que el criterio de derivas de entrepiso controle el .
disefio del PEARM en este paso. Si los criterios del codigo no
se satisfacen, se deben cambiar las secciones de vigas y/o

columnas. Como las fuerzas laterales equivalentes son funcion
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del periodo del edificio, el cual a su vez es funcién de las
secciones de las vigas y columnas, si se cambian las secciones
de las vigas y/o columnas, se deben determinar nuevamente

las fuerzas laterales equivalentes.

Es recomendable que el modelo elastico incluya zonas rigidas
tanto en vigas como en columnas, para que las rigideces
obtenidas de! modelo elstico no sean muy distintas a las de un
modelo mas sofisticado que considere todo tipo de detalles de

conexion.

Una vez que se han seleccionado las secciones de vigas y
columnas v los requisitos del codigo han sido satisfechos, del

analisis se obtienen los siguientes parametros:

« Desplazamientos y deformaciones para el cortante basal de
disefio (Vais);

« Los momentos de disefio de la viga en la cara de la columna,
M, determinados segun la combinacion de cargas gobernante;
b

o Las fuerzas axiales y momentos de disefio de las columnas

determinados segun la combinacion de cargas gobernante.
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3.8.4 Paso 4: Diseno de la conexion

Para el disefio de la conexién de alas no reforzadas soldadas y
alma soldada, primero debe verificarse si se cumplen todas las

limitaciones estipuladas por FEMA-350 para vigas y columnas.

A continuacion de esta verificacion se debe calcular el momento

maximo probable Mp:

M, =C,RZF, (3.26)

fx

Donde C,r es un factor que considera la resistencia maxima de
la conexion, influenciada por el endurecimiento  por
deformacion, restricciones locales, refuerzos adicionales y otras
condiciones de la conexion; y donde Ry, Zy y Fy fueron definidos

anteriormente.

A continuacion se calcula la fuerza cortante en el centro de la
articulacion plastica en cada extremo de ia viga. Esta fuerza se
la puede determinar por medio de un diagrama de cuerpo libre

de la porcion central de la viga, tal como se muestra en fa
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Figura 3.6. Este diagrama de cuerpo libre debera incluir el
momento gue se produce en cada articulacion plastica y las
cargas gravitacionales que acttian en la viga, donde el cortante

seria, de forma general:

V,=Vaw TV, (3.27)

Fed aray stsm

Luego de este procedimiento se debe calcular los valores My
Cy, que son el momento plastico en el centro de la columna en
la conexion y el coeficiente de fluencia en una conexion. El
momento M., se lo determina por medio de un diagrama de
cuerpo libre de la porcion entre las rotulas plasticas de!_ las vigas

!
adyacentes a la columna, tal como se muestra en la Figura 3.7.

Finalmente, a partir de esios resultados se determinaran los

espesores de la zona de panel y de las placas de continuidad.
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3.8.5 Paso 5: Disefio de ias Placds de Continuidad.

3.8.5.1 Espesor de las Placas de continuidad

El espesor de las placas se debe determinar como se

especifica a continuacion:

. Para conexiones exteriores las placas de continuidad
deben tener como espesor minimo la mitad del
espesor del ala de la viga.

o Para conexiones interiores, el espesor de las placas
de continuidad debe ser por lo menos igual al
espesor mayor de las alas de las dos vigas que se

encuentran a cada lado de la columna.

Las placas de continuidad deben cumplir con los
requerimientos de la Seccidn J10 de las especificaciones

AISC-LFRD.
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3.8.5.2 Union de la Placa de Continuidad con la Columna

Las placas de continuidad deben estar soldadas a las
alas de la columna mediante soldadura de ranura de
penetracion completa, mientras que las placas de
continuidad pueden estar soldadas al alma de la columna
mediante soldadura de filete. La resistencia requerida de
la suha de las conexiones soldadas de las placas de
continuidad al aima de la columna debe ser ia menor de

las siguientes:

L ]

La suma de las resistencias de disefio a tension de

las areas de contacto de las placas de continuidad al

ala de la columna que tienen unién a las alas de la

viga.

. La resistencia de disefioc a cortante del area de
contacto de la placa con el alma de ia columna.

« La resistencia de disefio a cortante de la zona de
pane! de la columna.

« La suma de las resistencias de fluencia probables en

las alas de la viga gque transmiten la fuerza a las

placas de continuidad.
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3.8.6 Paso 6: Diseno de {a Zona de Panel

Para el disefio de la Zona de Panel referirse a la Seccidn

3.7.6.3
3.8.7 Paso 7: Realizar Analisis No Lineales

Se reccl>mienda un andlisis estructural no-lineal para edificios
PEARM con conexiones ANRS-AS con diferentes disposiciones
estructurales respecto al estudiado en esta investigacion.
Pueden desarrollarse analisis estaticos laterales no-lineales
(pushover) con un modelo que incluya todos los detalles de una
conexion ANRS-AS. También puede desarrollarse un analisis
no-lineal con registros de aceleraciones. Los resultados de los
andlisis deben ser verificados para asegurar que se satisfagan

los objetivos de disefio y los criterios de diseno.

Este paso debe ser omitido para edificaciones con PEARM que
tengan una disposicion estructural similar a la del edificio

prototipo estudiado en esta investigacion con tal de que el
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modelo elastico de la estructura incluya la flexibilidad de fa zona

de pane! y las placas de refuerzo.

3.9 Resumen.

En este capitulo se presentd el disefio basado por desempefio para
disefiar un PEARM con conexiones ANRS-AS. Se definieron
objetivos de disefio que relacionan el nivel de desempefio sismico
de edificios con el nivel sismico esperado. A continuacion, se
describieron los objetivos v criterios de disefio sismico; para finalizar
con el procedimiento paso a paso de disefio de un PEARM con

conexiones ANRS-AS.
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Tabla 3.1 Niveles de Desempefio de Edificios (Tomado de FEMA-350, SAC

2000).

Niveles de Desempeito Sismice de Edificios

Mivel de Prevencion del Colapso

Hivel de Ocupacién Inmexdiata

Daiic

Severa

Leve

General

L& estructura posee resistencia v rigidex
residual minime:, peto las cargas
gravitacionales son soporiadas. Presenta
grendes deformaciones permeanertes.
Las paredas podtian tener dafio extenso
y algunas fallas lotales podrian ocukrit,
Le edificacion esté cerca de experimentas
colapso.

La estructura permansce con 1a
resistencia y rigidez origingl. Ocurren
fisuras menores en paredes, iumbados y
elemerios estructursles. Los gistemas
cordra incendios ¥ elevadores esién en
funcicnamiento.

Componertes no-estruciurales

Defin extensivo.

Equipos permanecen generaimente
seguros, pero podiian no operar debido &
fallas mecanicas.

Comperscion con el desempefio
esperado por FEMA-302 para
edificaciones asifnadas &l Grupo
de Uso Sismico F{GUS-) sujetas
al Sismo de Disefio.

Dafio significetivo v mayar figsgo.

Dafio desprecighie y menor riesgo.

Comparacién con el desempefio
esperado por FEM&-302 oars
edificaciones asignadas al Grupo
de Uso Sistnica | (GUS-) sujetas
&l Sismo Considerads Maximo,

Igusl nivel de desemperio.

Dafia tdesprecishle y Menor riesac.
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Tabla 3.2 Niveles de Desempefio Estructural (Tomado de FEMA-350, SAC

2000).

Niveles de Desempefio Estructural

Eiementos

Nivel de Prevencion de Colapso

Nivel de Ocupacidn Inmediata

Viga

Distorsion extensiva; pandeo y fluencia
local. Una pocas vigas pueden
experimeniar fracturas parciales.

Menar fluencia y pandeo local en pocos
lugares.

Columna

Distorsion moderada; algunas columnas
experimentan fluencia. Pandeo local en
algunas alas.

No se abserva dafio o distorsién.

Conexiones Viga-
Columna

Muchas fracturas con algunas
conexiones cerca de experimentar fa
pérdida fotal de su capacidad.

Menos del 10% de la congxiones se
fracturan en un pisa particular; algo de
fluencia en otras conexiones.

Zona de Panel

Distorsion exiensiva.

Menar distorsion.

Union de Columnas

No fracturas.

No fivencia.

Placa de Base

Fluencia extensiva en los pernos y en la
placa de base.

No se observa dafio o distorsion.

Deriva de Entrepiso

Grandes valores de deriva permanente.

Menor que et 1% de la deriva
permanente.

Tabla 3.3 Niveles de Desempefic Sismico para PEARM (Tomado FEMA-
273, ATC 1997) :

Seguridad de Vida
Elementos
PEARM
Viga Farmacion de articulaciones
Pandeo local de algunas vigas
Columna Formacion de articulaciones en la base
de las columnas del primer entrepiso
Conexion Eracturas de ciertas conexiones
y —
Deriva residual 2’51;’ ((trar\(;sltosr a)
de Entrepiso o (residual)
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Tabla 3.4 Demandas Estructurales Amplificadas Basadas en el codigo

Demanda donde...
_ J1+25&,
A ratpas = CeCrRB g d J1+258
A gt pice = H3CCrRA s C. = Ty
LT
CE CT‘RA el~dis
O otal pBE = "
f ————
1 ‘SCECT' RA ef—dix
@ et i = - ;
1,
CHC:CTRAef—dis
DRE T
¢ C, = 9 s

1 SC(.; C: C';' -RA elwelis

MCE

h,

toial
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Tabia 3.5 Valores de Ry y R para distintos tipos de acero (Tomado de
“Seismic Provisions for Structural Steel Buildings” ANSI/AISC 341-05)

Application R, R,

Hot-rolled structural shapes and bars:
»  ASTM A3G/AZGM 1.5 1.2
= ASTM AST2/572M Grade 42 (290} 1.3 1.1
«  ASTM ABT2/57214 Grade 50 (345) or 55 (380, 14 1.1

ASTM AD13/A813M Grade 50 (345}, 680 (415}, or 85 (450},

ASTM ABBRIALEEM,

ASTM AQ02/AD92M, A1011 HELAS Grade 55 (3B0)
+  ABTM AB2Q Grade 50 (345) 1.2 1.2
«  ASTM AB2Q Grade 55 (380) 1.4 12
Hollow structural sections (HSS):
«  ASTH ABDO {Grade B or G, ABTM A1 1.4 1.3
Fipe:
«  ASTM AS3/A53M 1.6 1.2
Plates:
»  ASTH A26/AIEM 1.3 12
«  ASTM ARTZ/AET2N Grade 50 (345), 1.1 1.2

ASTM ASBB/ASEBIM
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sismicamente compactos a compresion (Tomado de “Seismic Provisions for
Structural Steel Buildings” ANSI/AISC 341-05)

- i Limiting Width-
I W'dth' Thickness Ratios
Desctiplion of Element Thickness
Ratio i"\-ps:
(seismically compact)

Flexxurs in flanges of rolled or built-up e
I-shaped sactions [a], {<]. [e], [g]. ih] bt 08t \fE/E‘:’
Unifarm compression in flangss of e
rolled or buiit-up I-shaped sections bt 0.30 \!E/I;Z
bl [h]

@ | Uniform compression in flanges of ; {

= | rolled or built-up Lshaped sections [d} bit 0.32 N Efk

% Unitorm compression in flanges of

i | channels, outstanding legs of pairs . ! '

= | of angles in continuous contact, and bit 0.30 N Ery

% braces [c], [g]

% Uniform compression in flanges of ; N g

@ | Hepile sections bA C.45 \!E/[i

= | Flat ars [} bit 25
Unitarm compression in legs of single ‘
angles, legs of double angle members bt 03¢ \}_ E/R
with separators. or flanges of tees [g]
Uniform compression in siems of . —
tees [g] dit 0.30 ,{E/F

Mate: See continued Table 1-8-1 tor stiffened elements.
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elementos sismicamente compactos a compresion (Tomado de “Seismic

Provisions for Structural Steel Buildings” ANSI/AISC 341-05)

Limiting Width-

L. “'}ﬁdth' Thickness Ralios
Description of Element Thickness
Ratio L, Aps
{seismically compact)

Wehs in flexurat compression in e

beams in SMF, Section &, uniess ity 2.45 JE/,

hoted otharwise

for C, % 01285 [k]

4 3,14 fg_:i_m 84C, )
@ | Webs in flexural compression \ F,
£ | or combined flexure and axiel aft,
2 | compression (&} e}, [g], {h. fil. L] for C, » 0.125 (K]
T s
z 142 E: (283-C,} 21.49 £
g (% 5
& ——

Round HSS in axial and/or flexural -

compression o], [g] i 0.044 E/Fy

Rectangular HSS in axial and/or blt or =

fiexural compression [c], {g] hit,, 0.64 \!E A

Webs of H-Pile sections h 0.84 \} E/R
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Miveles de Deserapeho de Edificaciones

‘Ocupacidn  Seouridad  Prevencidn

Operacional  fnmediata de Vida del Colapso
Sismo \ . 3
Frecuente ; Desempeafiojpara edificios:
(50%-50 afios) | Grupo |
- ;
o
=2
£ Sismade Grupo Il
] Disefin
< (213 de MCE)
o Grupo 0
=
Sismao
Considerada ‘ v
Méximo (MCE) §
(2%-50 aftog)

Mota: ASCESSEI 7-05 usa Categoria de Ocupacion en lugar de Grupos
de Uso Siemico

Figura 3.1 Objetivos Minimos del Disefio por Desempefo para los diferentes
Grupos de Uso Sismico (GUS) de las edificaciones (Tomado de
FEMA 350).

[ —
QHC‘E \’I’rj.is - ﬁ{MCE
ngBE \"'dis: — \ PBE wlrrravaTiimIT RIS n NI

£

V.i;g. i ' Jil Km ,"II[ Kui

]

; . ’ ‘ : A
ﬂ L &tmal.DBE .&tmall{m toral
o )-das ; '
ﬁ[mal,ﬂ .&total_&l
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169

AV PREVENCION DEL COLAPSO

SEGURIDAD DE VIDA

T

1“"JEACE L . ""'"':;W

T !4-——0“---—Hr--——n.——--‘-u—.--—.———..

VDBE -
Y

-Fomnacion de anticuiaciones

plasticas en vigas, ¥ algunas
gon pandeo focal.

~

- Fotmacion de anticulaciones
plasticas en base de columnas
de planta bajz,

Wiis oo

. Fracturas en ciertas conexianas

2.5% v residual de 1%

Ll

1

:

1

)

. Deriva residual transitoria de H
1

§

. Las vigas presentan pandeo ¥ fluensia
local, ¥ unas pocas fracturas.

. Lms columnas presentan distorsién
moderzda, algunas fluyen v, prasentan
pandeo en |as akas (en perfiles wy

. Whichas conexiones cop frasturas ¥ A
punto de perder su capacidad {

:
- Distorsidn exgesiva en zona de pantl

. Mo se presentan facturas en uniones de
colurnnas.

- Fluencla extensiva en pernos ¥ en placas base
. Grandes wvalores de derivas permanenles.

- Croral

Dtotal, DBE Droralmce

Figura 3.3 Objetivos de Disefio por Desempefio (ODD) relacionado a la

respuesta global




170

_..;..ﬂ‘, B A
o | \—P T A

dp o ' '

LB

@ Centroide de ariculscidn
pléstica

s Disiencia sl certroide de
la erticutacidn plastica

Core A- A

&8
8mm bty | dm ¥
[

Cofie B - B'

\81ﬂm AT Lt\ -2 I:dtl+ 5

=

(a) Soldadura en vigas

Figura 3.4 Esquema de soldadura de los perfiles fabricados a partir de
planchas soldadas, de (a) vigas y (b) columnas.




171

l. Corlg A-A'
SR N R [
—_ I. ........ ql I
o ~<
SRR I O R — ™~
o a— Nt
300 mm | % i ;: J.r& \ “
: ' - e
et —
r ' L Corte B-B'
Bt B
& i :
‘: : \m_\\
300 mim l . er \ 6
Al . _‘_/
D E—
(b) Soldadura en columnas
Figura 3.4 (continuacién) Esquema de soldadura de los perfiles fabricados a

partir de planchas soldadas, de (a) vigas y (b) columnas.




172

-—T—r\ﬂ—-’ & Ceniroide de articulacion _—'_n'lf_'——_
: : dk nléstica . ‘
' : y 2 sy Distancia sl centroids de X .
| VS la aeticulacidn piastics : :
boooeed % o ’
bmmmr=a r===-- 1
all Wy Lo
|| ¥ o db ® Do
— o
FR— 3 P— i
! + | Zona Protegida Mota: En el borrador para revision plblics de ' ‘
! ' e ANSIFAISC 358-05, 1z zona protepida s exiiende ! !

: A ' una distancie de d, desde Ja cara de is columna. : § : |_

Figura 3.5 llustracion esquematica de la longitud de una Zona Protegida y de
las dimensiones de la zona de panel

f

iy
1

Articulacion
Piéstica {]}P
o
v =

- i

j__

1

J

Y :
L S !
I“_"! ".I -
i Voo
a 1 l. H
- HIH
| I s
' w1
M [ﬁu:;u:cﬂuillsm-wnwim ‘i
8 ‘("a_ —‘.L";'/') MF’
\ A
7% R —

Tomando sumatoria de Momentos en "A" =0

M+, +PLPR+E LR
Fp=—= —

<
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Figura 3.7 Diagrama de cuerpo libre a partir del centro de una rétula plastica de
una viga hasta la rotula plastica de la otra viga de (Tomado de
FEMA-350).
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CAPITULO 4

4. DISENO DEL EDIFICIO PROTOTIPO.

4.1

Genetralidades.

Este capitulo presenta el analisis estatico lineal y el disefio del
edificio prototipo que se estudia en este trabajo. El edificio prototipo
esta compuesto por porticos especiales de acero resistentes a
momento (PEARM) con conexiones con alas no reforzadas soldadas

y alma soldada (ANRS-AS).
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Se describira detalladamente las cargas a las cuales fue sometido el
edificio, los resultados mas relevantes del analisis estatico lineal, el
disefio del portico prototipo, para finalizar con el disefio de vigas,

columnas y de la conexion no reforzada de alas y almas soldadas.

Planta y Elevacion del Edificio Prototipo.

E| edificio prototipo a analizar en este trabajo estd disehado para

oficinas, consta de seis pisos y esta ubicado sobre suelo rigido.

La disposicion en planta de los porticos del edificio protfotipo se
muestra en la Figura 4.1. La elevacion del edificio con la distribucion
de las alturas de entrepiso se muestra en la Figulz‘a 4.2. El edificio
tiene seis luces de 9.15 metros (30 pie) en ambas‘direcciones y su
altura es 24.60 metros (80 pie) medidos desde !?a planta baja. E!
edificio esta compuesto por 7 PEARM en cada direccion, ios mismos
que resisten las cargas gravitacionales y sismicas. El disefio de
estos porticos se detalla en la Seccion 4.5. Todas las vigas
secundarias estan orientadas en direccion paralela al eje Y globai,

tal como se observa en ia Figura 4.1y estan separadas cada 2.28

metros (7.5 pie). Ademas se asume que las vigas secundarias
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trabajan como seccion compuesta y se encuentran simplemente

apoyadas.

E{ edificio se disefi® de manera simétrica para que: 1.} el centro de
masas coincidiera con el centro de rigideces Yy 2.) evitar cualquier

tipo de irregularidad horizontal ylo vertical.

Cargas

4.3.1 Cargas Gravitacionales y Masas Sismicas

La carga muerta viene dada en toneladas por metro cuadrado
(ton/mz) y se detalla en ia Tabla 4.1. La Tabla 4.2 muestra la
carga viva requerida por el “Minimum Design Loads for
Buildings and  Other Structures”  (ASCE/SEl  7-0%),
requerimientos gue a su vez son adoptados por el “Internacional

Building Code” (IBC) 2006 (ICC 2006) para oficinas.

La masa considerada en el andlisis estatico es el peso sismico
efectivo, W, dividido para la aceleracion de la gravedad, g. W se
lo calcula de acuerdo con las provisiones del ASCE/SEI 7-05.

Los valores respectivos de las cargas para el célculo de las
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masas se presentan en la Tabla 4.1 mientras que los valores de

ias masas se muestran en la Tabla 4.3.

4.3.2 Fuerzas Laterales Equivalentes

Para el calculo de las fuerzas laterales equivalentes se utilizo el
procedimiento descrito por el ASCE/SEl 7-05. Las siguientes

consideraciones se tomaron para el calculo de las fuerzas.

1. El peso sismico efectivo W; que es la suma de los pesos de
la losa, steelpanel, paredes, baldosas, vigas principales,
secundarias y columnas. El valor del peso sismico efectivo

total del edificio es de 10334 toneladas.

2. Categoria de Disefio Sismico D y Factor de Importancia de
Ocupacion, I, igual a 1.0, valor que se considera para

edificios para oficinas.

3. E| edificio estd situado sobre un suelo  rigido,

correspondiente a la Clase de Sitio D.
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4. Para la determinacion de las aceleraciones del terreno, se
utilizd el espectro deterministico correspondiente a un nivel
sismico MCE tal éomo lo estipula la seccion 21.2.2 de los
requerimientos esténdar del ASCE/SE! 7-05. Se utilizaron
los valores de 1.5 para la aceleracion de respuesta espectral
para periodo corto, Ssi ¥ 0.6 para la aceleracion de

respuesta espectral para un periodo de 1.0 segundo, Si.

5 La estructura estd compuesta por porticos especiales de
acero resistentes a momento. Las especificaciones estipulan
un factor de modificacion de respuesta R = 8 para porticos
especiales de acero resistentes a momento. Sin embargo,
en este trabajo se ha utilizado un valor de R F 6 a fin de
tomar en ocuenta que en la ciudad de‘ Guayaqtjii
generalmente  hay poca experiencia en edificios
sismorresistentes de acero  estructural. Esta poca
experiencia se traduce en disefios inapropiados, mano de
obra poco calificada y falta de inspectores de jerarquia
(Cassagne 2008). Se recomienda investigar
exhaustivamente valores apropiados de R para usar en este
tipo de estructuras, no solo para suelos rigidos, sino también

para otros tipos de suelos.




179

Usando las consideraciones mencionadas en los numerales 3 y
4, se puede determinar los coeficientes de sitio Fa y Fy, Cuyos
valores son 1.0 y 1.5, respectivamente. Con los valores de Fa y
F, se pueden calcular las aceleraciones de respuesta espectral
de disefio para periodo corto, Sps, ¥ @ Un segundo, Spy; CUYOS

valores son 1.0 y 0.6, respectivamente.
El cortante basal sismico, Vs, €S!

Vch.\‘ = C.\'Hf : (41)

en donde W se describio anteriormente y C. es el coeficiente

sismico de respuesta definido a continuacion:

C — SDS

= 4.2
e (4.2)

Los valores maximos y minimos permitidos para Cs son:

S
C) =—2 4.3
( .\)max (-R/IL)T ( a)
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(c,),, =0.01 (4.3b)
(€ = -8;% (4.30)

en donde T es el periodo del edificio.

ASCE/SEI 7-05 provee un maximo valor permitido para T,

Tmax = cn Ta (44)

en donde C, es 1.4 para Spy < 04, y T, es el periodo

fundamental aproximado del edificio:

T{r = C'I'hu-‘. (45)

Para porticos de acero resistentes a momento C; es igual a
0.028 y x es igual a 0.8. h, es la altura de! edificio desde la base
hasta la parte mas alta. Para el edificio prototipo Tmax €8 igual a

1.31 segundos.

Para el calculo de C, por resistencia; es decir, para el disefio de

los elementos, el periodo que se utilizd en la ecuacion 4.3a es:
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7=T, =min(7,,..7,) (4.8)

en donde T4 es el periodo fundamental del edificio, o del portico
analizado. El primer periodo, fundamental, del edificio esen Yy
tiene un valor de 1.51 segundos, mientras que el segundo es en
Xyes 1.22, el Tmax resulté 1.31. De esta manera, respetando la
ecuacion 4.6, se utilizé 1.31 segundos para Yy 1.22 segundos
para X para el céiculo de Cs en la ecuacion 4.3a. El cortante
basal que se utiliza para determinar la resistencia se calcula con

la formula 4.1.

Para determinar si el edificio cumple los limites de deriva, el
cortante basal, calculado mediante la ecuacidon 4.1, se

determina considerando que T =Ty enla evaluacion de Cs.

Del analisis anterior, es importante notar que en la direccion Y
el cortante basal por resistencia es mayor que el empleado para
determinar las derivas, mientras que para la direcciéon X, el
cortante basal por resistencia es igual al empleado para

determinar las derivas.
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Para la distribucion de las fuerzas en cada piso, se utilizo la

formula:

k
F, =y, (4.7)

k
Z w,

=1

en donde:

k es un exponente de distribucion relacionado con el periodo del
edificio. Para estructuras con periodos de 0.5s 0 menos, k =1,
para estructuras con periodos de 2.58 0 mas, k =2, y para
estructuras con periodos entre 0.5 y 2.5, k se debe determinar
con interpolacion lineal; hy y hy son la altura desde la base hasta
el nivel i 0 X, ¥ Wi ¥ Wy son ia porcion de W asignada al nivel i 0

X.

Las Tablas 4.4.a y 4.4.b presentan la distribucion de fuerzas
laterales vy los cortantes de entrepiso para resistencia y derivas,

aplicados al edificio en las direcciones Yy X, respectivamente.
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4.3.3 Combinaciones de Cargas

Las cargas de disefio y las combinaciones fueron tomadas del
ASCE/SEI 7-05. Las combinaciones de carga consideradas

para el andlisis del edificio prototipo fueron:

GRAV =12D+16L (4.8)
EQ1=12D+E+0.5L=14D+ pQ, +0.5L (4.9)
EQ2=09D+E=0.1D% pQ, (4.10)

en donde E = pQe+0.2SpsD (con Sps = 1.0) es el efecto
combinado de las fuerzas de sismo vertical y horizontal;, Qe es
el efecto de las fuerzas sismicas horizontales; p es un factor
basado en la redundancia del sistema, igual a 1.0 (ver
ASCE/SE! 7-05); D es la carga muerta (ver Tabla 4.1}, y Lesla

carga viva (ver Tabla 4.2).

4.4 Analisis Elastico del Edificio Prototipo.

Se utilizd el programa SAP 2000 (Habibullah y Wilson, 1997} para

realizar un analisis estatico lineal del edificio prototipo. Las
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siguientes son las suposiciones mas relevantes para el andlisis del

edificio.

« Todos los porticos del edificio son resistentes a momento;

« A nivel de la planta baja, las columnas se gncuentran
empotradas;

e Se consideraron zonas rigidas para las vigas y columnas;

¢ No se consider la flexibilidad de la zona de panel;

. Se asumid conexiones totalmente restringidas para todos los
poriicos;

e Un diafragma rigido une todos los nudos de un mismo nivel. Se
asumio que los diafragmas de piso son lo suficientemente rigidos
para distribuir las cargas sismicas a cada uno de los PEARM;

e Para modelar torsion accidental, recomendado por el PiSCEISEl :
7-05, se ubico otro nudo en cada pisc a una distancia de 2.75
metros del centro de masas, excentricidad equivalente al 5% de
la longitud del edificio. Las fuerzas laterales fueron ubicadas en
estos nudos excéntricos;

« No se tomé en cuenta la interaccion del suelo — estructura; y

. No se modeld ia conexion ANRS-AS.
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4.5 Disefio del Edificio.

El disefio del edificio prototipo, que se describe en esta seccidn,
asume el uso de conexiones con ANRS-AS. El procedimiento de

disefio se baso en los pasos detallados en la seccion 3.8.

Las secciones finales del pértico prototipo se muestran en las Tablas
4.5 (a) y (b). Las derivas de entrepiso controlaron la seleccién de las
secciones de las vigas de los porticos paralelos al eje Y. Se aplico el
criterio de columna fuerte — viga débil para el disefio de los porticos
especiales de acero resistente a momento, tal como lo recomienda
el “AISC Seismic Provisions” (AISC 2005). En general, este criterio
gobierna el disefio de las columnas del PEARM. Para la seleccién de
los perfiles, se considerd que tanto las vigas principales como las

columnas sean sismicamente compactas.
4.5.1 Requerimientos de Derivas de Entrepiso
Con la ayuda del programa SAP 2000, se determinaron a

partir de las deflexiones elasticas del edificio las deflexiones

inelasticas por medio de la ecuacion:
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5 _ (Cd ’ 5‘\1')
X I

(4.11)

en donde Cq es un factor amplificador de deflexion que depende
del tipo de sistema que resiste las fuerzas sismicas; Oxe SON 1as
deflexiones elasticas obtenidas del SAP 2000; e | es el factor de

importancia.

E| valor de Cq utilizado en la presente investigacién fue de 4.5.
Este valor se obtiene multiplicando éi valor de C4 recomendado
por el ASCE/SE] 7-05, es decir 5.5, por el factor 6/8, el mismo
que relaciona los coeficientes de modificacion de respuesta
usado en esta investigacion (R = 6) y el propuesto por el
ASCE/SEl 7-05 (R = 8). Es decir, 55 X 6/8 = 4.13, que

redondeado es 4.5.

Una vez obtenidas las deflexiones inelasticas, se utilizd la

siguiente ecuacion para poder calcular las derivas de entrepiso:

9__: (5\' "'5.\-—1) <9

4.12
1250, (4.12)
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en donde By y 8x.1 son las deflexiones inelasticas de los pisos X
y x-1; h es la altura de entrepiso y B, es la deriva de entrepiso
admisible. E! valor de 6, para edificios asignados a la categoria

de ocupacion | es de 0.02 radianes (2%).
Las Tablas 4.6 (a) y (b) y las Figuras 4.3 (a) y (b), muestran las
derivas de entrepiso obtenidas de los analisis en las direcciones

Xy 'Y, respectivamente.

Otros resultados del anélisis estatico lineal se encuentran

detailados en la Tabla 4.7, donde:
Mgs = el momento de disefio en la cara de la columna,,obtenido
del procedimiento lateral de fuerzas laterales equivaléntes con

el cortante basal Vs,

Mp.n = el momento plastico nominal de la viga, igual a oy Z, en

donde oy, = 2.5x10* ton/m” y Z es el modulo de seccion;
T, = periodo fundamental del edificio, o portico analizado; y

Tqs = periodo de disefio, utilizado para estimar V.
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4.5.2 Disefio de Columnas y Vigas

Tal como se menciono anteriormente, el criterio de columna
fuerte — viga débil controlo el dimensionamiento de las
columnas. Posteriormente, el disefo de los elementos fue
realizado revisando en forma manual que los estados limites de
los elementos mas criticos no sean excedidos. Esta revision fue
complementada con el uso del post-procesador del programa

SAP 2000.

Para el caso de las columnas, se revisd la ecuacién de
interaccion y que la capacidad al cottante de las columnas sea
mayor o igual a la demanda producida por las cargas

gravitacionales y laterales.

Para el caso de las vigas, los estados limites considerados

fueron:

o Estado limite de resistencia a la fluencia;
e Estado limite de resistencia de fluencia al corte; vy

e Estado limite de serviciabilidad.
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E| estado limite de resistencia a ia fluencia se revisd con la

ecuacion:

@th = gDhF!'Z.\' (41 3)

en donde @y = 0.9, F, es 2.5 ton/cm® y Zy es el mddulo plastico

de la viga.

E| estado limite de resistencia a la fluencia al corte se determina

mediante la siguiente ecuacion:

¢l']7n = @\'O'GEW‘AW (4‘14)

en donde @, = 0.9, Fy es el esfuerzo de fluencia del alma de la

viga y Ay s el drea del aima de la viga.

Para revisar serviciabilidad de los elementos, s€ calcularon las
deflexiones en las vigas en donde todas las vigas cumplieron
las siguientes relaciones:

L

AL S—
L max 360

(4.15)




4.5.3

1%0

L
A.’)-n',max S;{a : (416)

en donde Aimax €S la maxima deflexion producida por la carga
viva de servicio ¥ Ap+Lmax €S la maxima deflexién producida por

las cargas de servicio muerta mas viva.

La Tabla 4.8 detalla los calculos de las capacidades y de las
demandas a flexion y a cortante de las vigas tanto en sentido X

como en sentido Y.

Criterio Columna Fuerte — Viga Débil

En esta seccion se comprobara si el criterio de columr{))a fuerte -
viga débil se cumple para ia conexion B2 (ver Figura 4.1) dei
primer piso del edificio. Las secciones de los miembros que'.
convergen a esta conexion son una columna HSS 550 x 550 x
30, dos vigas de alas de 200 x 25y alma de 600 x 10 {eje X), ¥
dos vigas de alas de 200x20 y alma de 500x8 (en Y), (ver Tabla
45a y 4.5b). Pero, para calcular este criterio se debe
considerar e! eje de las vigas mas resistente (eje X) v

comparario con el tado correspondiente de la columna.
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El criterio de columna fuerte — viga débil se basa en la
evaluacion de las ecuaciones 3.16, 3.17, 3.1 y 3.18
presentadas en la seccion 3.7.6.6, las mismas que por facilidad

se repiten a continuacion.

2Mu (3.16)

szh -
S, = };zc(a,c -%—] (3.17)

&

ZMpb =z(1'1RyFth.\’ +Mzn’) (318)
M, = Vp(x—i—%—') (3.19)

Todas las variables que intervienen en estas ecuaciones fueron

definidas anteriormente.

Reemplazando en la ecuacion 3.17 los siguientes valores: Z¢ =
12225 ormd, Fye = 2.5 tonfom?, Py = 482 ton y Ag = 624 cm?, se

fiene que:

0
S M, = 2-12225(2.5 36%;}100

= 415.331on-m
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Para resolver el denominador de la ecuacion 3.16 se sustituye
la ecuacion 3.19 en la 3.17, para luego reemplazar los valores:
R, = 1.3, Fy, = 2.5 ton/om®, Z = 4025 cm®, V, = 80.3 ton y X +

d.f2 = 42.58 cm.,

=2(1.1-1.3-2.5-4025+80.3- 42.59)+100

= 356.1%t0n-m

donde x + d¢/2 corresponde 2 la distancia desde el centro de la
columna hasta el centro de la articulacion plastica y Vp es el
cortante producido en este gltimo punto. Los valores de Z, x +

dJ/2 v V, se explican en la siguiente seccion.

Luego aplicando la ecuacion 3.16:

M, 33fon -
Y M, _41533t0n-m _ | 1,
ZMP,, 356.1%0n-m

El criterio de columna fuerte- viga débil se cumple.
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4.5.4 Conexion con alas no reforzadas soldadas y aima soldada

(ANRS-AS)

En esta seccion se disefiara la conexion con alas no reforzadas
soldadas vy alma soldada ubicada en la interseccion B2 (ver
Figura 4.1) del primer piso del edificio. | os siguientes datos

corresponden a las secciones ubicadas en el primer piso:

Columna HSS 550 x 550 x 30 (mm)

Viga alas de 200 x 25, aima de 600 x 10 (mm) en el
sentido X.

Fio=Fuyp= 4.06 tonjem?: ‘

Luz del tramo = 8.15 m
Primero se chequean las condiciones impuestas para las vigas:
1. Las vigas son secciones | fabricadas a partir de planchas

soldadas, permitidas por las limitaciones de ANSI/AISC 358~

05.
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. La viga tiene un peralte de 65cm, menor que el maximo
permitido (peraites de perfiles W36 0 WQ20).
_ La relacion luz / peralte viga es 9.15/0.65 =14, mayor que 7,

minimo valor permitido para porticos especiales resistentes

a momento.

. El espesor del ala de la viga s 25 mm, igual que el maximo
permitido (25 mm).

 Las relaciones ancho espesor deben satisfacer los limites

del AISC Seismic Provisions:

4 =50 , es menor Aque el maximo permitido

0.30 ‘-E— =8.50.
F,

_ La zona protegida es una porcion de la viga que va desde la
cara de la columna hasta un medio del peralie de la viga

mas alla del centroide de la articulacion pléastica

Condiciones impuestas para las columnas:

 Las columnas son secciones columnas cajon fabricadas a
partir de planchas soldadas, permitidas por las limitaciones
del ANSI/AISC 358-05.

. La viga deberé conectarse al alma de la columna.
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3. La columna cajén fabricada a partir de planchas soldadas
tiene un ancho de 550mm, menor al peralte maximo
permitido (610mm). |

4. lLas relaciones ancho espesor deben satisfacer los limites
del AISC Seismic Provisions:

b
1

0.64 /—E-— =18.2
F,

Ahora bien, para empezar el disefio de la conexion, se prosigue

55-6

-
2

h . e
=7—= 1633 , es menor que el maximo permitido

con el calculo del momento maximo probable My;.

M, =C,RZF, (3.26)
F,+F,
M, = <1.2|-R,ZF, (4.17)
P ZFJ, ]

=1.2-1.3-4025-2.5+100

pr

M =15Tton-m

Iz

A continuacién se calcula el cortante en la articulacion plastica:

Vo=V, +V (3.27)

I zrav s
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3P, wuL®
7 ol BRI
Vew =545 (4.18)
Donde: P, = carga puntual factorada, en combinacion
1.2D+1.6L, transmitida de las vigas secundarias a
las principales en el sentido X.
Vo= 362540 N 0.11+(8.16)"
2 2
Vppaw = 41.8 fOn1
2M .
Vn = =1 (4.19)
s I
8
V\-rm: = 2 (1 57) = 38.5ton
- 8.16

Vp =80.3 ton

en donde L' es la distancia entre articulaciones plasticas en la
viga.

M, =157+80.3(-0—§2+&-25—5]

M, =193tonamn
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En cuanto al disefioc de la zona de panel, para que la conexion
resistente a momento tenga un desempefio sismicamente

aceptable, existen dos opciones:

« Que se produzca fluencia al corte en la zona de panel al
mismo tiempo que fluencia por flexion de la viga; o
o Se disefie la junta de tal manera que toda la fluencia ocurra

en la viga.

El mejor resultado se alcanza cuando existe un balance entre la
flexion de la viga v la distorsion de la zona de panel. Esto se
logra cuando el espesor de la zona de panel satisface la

siguiente ecuacion:

e, 5o, o)
_ , 4.20
"= 1090)0.6F, R d.1d, ~1,) 42

en donde h, es el promedio entre las alturas de los entrepisos
sobre y bajo la zona de panel, dp s el peralte de la viga, S M
es el momento maximo probable en el centro de la columna o

en la zona de panel, Fy €8 el esfuerzo de fluencia minimo
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especificado de la columna, Ry es la relacién entre el esfuerzo
de fluencia probable y el esfuerzo de fluencia minimo
especificado, d; es el peralte de la columna, ty es el espesor

del ala de la viga y C, se calcula de la siguiente manera:

C=1

¥

2 (4.21)
c,
Sb

en donde Cp es el factor que depende del tipo de acero
utilizado (Ecuacion 4.17), Zy €s el modulo plastico de la seccion
de la viga vy Sp es el modulo de seccion de 'la viga. Para poder
caloular el espesor de la zona de panel t, se calculan ios

siguientes valores:

C,=0737
}:MC =7-193 = 386ton-m

1=3.97cm

El espesor de fa seccion cajon de la columna €s de 3 cm. Como
la columna es un cajon, 2t = 6cm, gue es mayor que 3.97cm,

por lo tanto no se requeriré doble placas.
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Se necesitaran placas de continuidad a través del alma de la

columna si el espesor del ala de la columna, te, €5 menor que.

1.8b .1, F R
f¢f<04 ht bt ph Tt vh (422)
E W R 3
b
fy —é’— (4.23)

en donde bg, es el ancho del ala de la viga, in €8 el espesor del
ala de la viga, Fy, s el esfuerzo de fluencia de la viga, Ry, es 1a
relacion entre el esfuerzo de fluencia probable y el esfuerzo de
fiuencia minimo especificado del acero de la viga, Fy es el
esfuerzo de fluencia de la columna y Ryc €8 la relac{i_‘é'n entre e_@f
esfuerzo de fluencia probable y el esfuerzo de ﬂuepcia minirﬁg

especificado del acero de ia columna.

. =0_4\P.8-20-2.5-2.5-1.3
2.5.1.3

Iy = 3.79cm
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El espesor del ala de la columna es 3 cm, menor que 3.33cm,
por lo tanto se requieren placas de continuidad. Los espesores
de las placas de continuidad seran de 4 cm, valor que €s
esencialmente igual a los obtenidos por medio de las

ecuaciones 4.22 y 4.23.

4.6 Resumen.

En este capitulo se presentaron las caracteristicas generales del
edificio prototipo, las cargas al que éste se encuentra sometido y los
poriicos que lo componen. Posteriormente, se describié brevemente
el modelo matematico del edificio prototipo, objeto de la presente

investigacion.

Adicionalmente se realizé un analisis estatico lateral del cual se
obtuvieron los resultados mas relevantes, para asi proseguir con el
disefio de los elementos del edificio: columnas, vigas y la conexion

con alas no reforzadas soldadas y alma soldada.




Tabla 4.1 Carga Muerta para el Edificio Prototipo

CARGA CARGA
DESCRIPCION (ton/m?) (Nlmz)
Baldosas 0,12 1177
Paredes 0,15 1472
Losa (9 cm) 0,22 2158
Ductos y Varios 0,03 294
Peso Propio (Vigas + Columnas) 0,07 687
TOTAL 0,59 5788

Tabla 4.2 Carga Viva para Ediﬁcio Prototipo

CARGA CARGA
DESCRIPCION (ton/m2) (N/m2)
Carga Viva para 0,25 2453
Oficinas
TOTAL 025 2453

Tabla 4.3 Valores de las masas del Edificio Prototipo

. W, m, Myrot
Piso ton ton seg’ /m | ton segm
6 1490 152 76242
5 1729 176 88500
4 1752 179 89700
3 1752 179 89700
2 1775 181 90700
1 1835 187 94000
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Tabla 4.4 (a) Fuerzas Laterales Equivalentes y Cortantes de Entrepiso para
la direccion Y del edificio

Pi Fuerzas Laterales Equivaientes en Y (T) | Cortantes de Entrepiso en Y (T
iso ~ - - - - -
Resistencia Deriva Resistencia Deriva
(T =1,31s) (T =1,51s} (T=1,31s) (T =1,51s)

6 262 226 2606 226

5 199 172 461 398

4 146 127 607 525

3 101 87 708 612

2 59 51 767 663

1 25 22 792 685

Tabla 4.4 (b) Fuerzas Laterales Equivalentes y Cortantes de Entrepiso para
la direccion X del edificio ’ :

%

Fuerzas Laterales Equivalentes en X (T)| Cortantes de Entrepiso en X (T}
Piso Resistencia Deriva Resistencia Deriva
(T =1,228) (T =1,22s) (T =1,22s) (T =1,22s)
6 267 267 267 267
5 213 213 480 480
4 161 161 641 641
3 111 111 752 752
2 67 67 819 819
1 30 30 849 849
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Tabla 4.5 Dimensiones de los miembros estructurales y no estructurales def

edificio.

(a) Dimensiones de las Vigas Principales

VIGAS PRINCIPALES
Paralelas al Eje X Paralelas al Eje Y
PISO ALAS ALMA ALAS ALMA
mm mm mm mm

6 200x20 600x10 200x15 500x8

5 200x20 600x10 200x15 500x8

4 200x22 600x10 200x20 500x8

3 200x22 600x10 200x20 500x8

2 200%25 600x10 200x20 500x8

1 200x25 600x10 200x20 500x8

(b) Dimensiones de las Vigas Secundarias y Columnas

VIGAS SECUNDARIAS Y COLUMNAS
VIGAS SECUNDARIAS
BISO ALAS ALNIA COLUNMNAS
mm mm mm
6 150x6 - 150x8 450x5 HSS 450 x 450 x 22
5 1506 - 150x8 450x5 HSS 450 x 450 x 22
4 150%x6 - 150x8 450x5 HSS 500 x 500 x 25
3 150x6 - 150x8 4505 HSS 500 x 500 X 25
2 150x6 - 150x8 450x%5 HSS 550 x 550 x 30
1 150x6 - 150x8 450x5 HSS 550 x 550 x 30
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Tabla 4.6 Derivas de entrepisos obtenidas para el analisis en las direcciones
XiY.

(a) Derivas de entrepiso obtenidas para el analisis en la direccion X

PISO Oxe (M) oy (m} B =(dxi-Oxa)lh 8 <8,

(elastico) | {inelastico) (%) 8.=2%
6 0.0541 0.2435 0.65 correcto
5 0,0484 0.2178 1.03 correcio
4 0,0393 0.1769 1.19 correcto
3 0,0288 0.1296 1.31 correcto
2 0,0173 0.0779 1.15 correcto
1 0,0072 0.0324 0.71 correcto

(b} Derivas de entrepiso obtenidas para el analisis en direccion Y

PISO Bye (M) 8, (m) 8=(0xi-Bxa)/h 6 <0,

(elastico) | (inelasiico) {%) 0.=2%
6 0.0682 0.3069 0.92 correcto
5 0.0601 0.27056 1.34 correcto
4 0.0483 0.2174 1.51 correcto
3 0.035 0.1575 1.63 correcio
2 0.0206 0.0927 1.43 correcto
1 0.008 0.0360 0.79 correcto




Tabla 4.7 Resultados del Analisis Elastico Lineal

Piso Pértico en | Portico en
X Y
§] 45 22
5 69 31
Mais 4 78 A0
(ton-m) 3 83 43
2 86 43
1 81 37
§] 0.53 043
5 0.82 0.61
4 0.86 0.62
Mais/Mpn 3 0.91 0.67
2 0.85 0.67
1 0.80 0.57
T, (seg) . 1,22 1581 |
Tqs derivas (seg) - 1,22 1,51
T4is resist (seg) - 1,22 1,31
Kes (TOn/mm) - 15.7 10.0
Ayttimo piso — resist (mm) 54.1 78.9
Auttime piso - deriv (mm) 541 68.2
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Tabla 4.8 Capacidades y Demandas de las Vigas en sentido Xy Y

(a) Flexion
Vigas en X Vigasen Y
PiSO ‘.pb Mn Mu (pb Mn Mu
M
ton-m ton-m Mu/ @6 Mo [ 01 m ton-m ul @o M

6 76 45 0,59 46 22 0,48

5 76 69 0,91 46 31 0,67

4 82 78 0,95 58 40 0,69

3 82 83 1.01 58 43 0,74

2 91 86 0,95 58 43 0,74

1 91 81 0,89 58 37 0,64

(b} Cortante
Vigas en X Vigas en Y
Piso o, Vp Vu @, Va Vy
ton ton Vol @v Ve ton ton Vul @y Vn

6 81.0 25 0.31 54.0 10 0.19
5 81.0 33 0.41 54.0 13 0.24
4 81.0 35 0.43 54.0 15 0.28
3 81.0 36 0.44 54.0 16 0.30
2 81.0 37 0.46 54.0 16 0.30
1 81.0 36 0.44 54.0 15 0.28
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Derivas (Eje x)

Piso
o)

0,50 0,75 1.00 1,28 1,80 1.75
Deriva (%)

2,00

2,25

2,50

Figura 4.3 (a) Derivas de entrepiso obtenidas del analisis en direccion X

Derivas (Ejie v}

Piso
(%)

1 4

0 4=

)

|

0,50 0,75 1,00 1,26 1,50 1,78
Deriva {%)

2,00

225

2,50

Figura 4.3 (b) Derivas de entrepiso obtenidas del analisis en direccion Y

Figura 4.3 Derivas de entrepiso




209

CAPITULO 5

5. MODELO ANALITICO DEL EDIFICIO PROTOTIPO

51 Generalidades.

Este capitulo describe el modelo analitico de un portico de ia
estructura prototipo estudiada en esta investigacion. Es justificable
nuevamente recordar que la estructura prototipo posee un sistema
resistente a fuerzas laterales y gravitacionales (PEARM). Ei sistema
resistente a fuerzas laterales de esta estructura presenta conexiones
con alas no reforzadas soldadas y alma soidada con soldadura de

ranura de penetracién completa, y se las puede considerar COMo
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conexiones restringidas. El disefio de la estructura prototipo fue

presentado en el capitulo 4.

Un modelo bidimensional del PEARM en el sentido mas débil de la
estructura (vigas de menor peralte) es presentado en este capitulo. El
programa DRAIN-2DX (et al Prakash, 1993) es usado para el modelo
analitico del portico. La Figura 5.1 muestra el poértico modelo a ser

utilizado para los analisis.

Modelo de Vigas, Columnas y Conexiones.

La Figura 5.2 presenta los detailes usados para modelar las vigas,
columnas y conexiones del PEARM. A continuacion se presenta una

breve descripcion de dichos modelos.

5.2.1 Modelo de Vigas.

El grupo 1 de elementos (G1) mostrado en la Figura 5.2 modela
las vigas con elementos fibra. El elemento fibra es un modelo
de plasticidad distribuida: es decir, que la respuesta no-lineal
inelastica de un miembro es distribuida a lo largo de su longitud

y seccion transversal. El elemento se divide en un ndmero de
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segmentos cuyo comportamiento es monitoreado en cada una
de las fibras que conforman los segmentos. Cada fibra tiene
una distancia especificada al eje de referencia, area y una
relacion esfuerzo- deformacion unitaria definida. La distribucion
de las fibras, en la seccion transversal de la viga, fue
determinada por Rojas (2003) de tal forma que las alas de la
viga estan compuestas por dos fibras y el alma de la misma por
ocho, dando un total de 12 elementos fibra (ver Figura 5.3). Las

deformaciones por cortante fueron incluidas.

Ojeda (2003) y Muhummud (2003) desarrollaron un modelo de
articulacion plastica de viga que incluye degradacién de la
resistencia y endurecimiento por deformacion, co!hf-"el fin de
poder considerar i0s efectos de pandeo local en la; vigas. Lds
efectos de pandeo local de las vigas, son * modelados
reemplazando los nudos 3y 5 de la Figura 5.2 con dos pares de
cinco hudos como se muestra en la Figura 5.4(a). Estos nudos
son ubicados a una distancia de dp/3 de la cara de la columna,
donde d, es el peralie de la viga y dy/3 se asume como la
ubicacién del centro de la articulacion plastica a formarse en ]
viga. E! valor de dp/3 fue determinado mediante resultados

experimentales  (Mao 2000). Los grados de libertad
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traslacionales y rotacionales de los nudos esclavos son
restringidos al nudo maestro del eje referencial de la viga como
se muestra en la Figura 5.4(a). Elementos resortes de longitud
cero conectan los dos pares de nudos como se muestra en la
Figura 5.4(a). El elemento 4, que es el elemento de conexion
simple del DRAIN-2DX, provee de continuidad vertical y
horizontal en el centro de la seccion transversal de la viga (eje
referencial) como se ilustra en la Figura 5.4(a). El elemento 5,
que es el efemento de conexién refinado del DRAIN-2DX, es
usado para conectar los nudos de las alas y almas como s€

indica en la Figura 5.4(a).

El elemento de conexién simple s un elemento inelastico que
permite modelar conexiones con flexibilidad rotacional y/o
traslacional. El elemento conecta dos nudos que se asumen de
longitud cero, a pesar de cada uno poseer sus coordenadas
respectivas. La Figura 5.4(c) describe el comportamiento del
elemento. Como se puede ver de la Figura, este elemento no
considera la degradacion de la resistencia. La Figura 5.4 (d)
ilustra el comportamiento ciclico del elemento 4. Las

propiedades asignadas a los resortes verticales y horizontales,
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localizados en el centro de la viga, son presentadas en la Tabla

51

El elemento de conexion refinado es un elemento inelastico
simple para modelar conexiones con flexibilidad rotacional ylo
traslacional. Este elemento, tiene como objetivo, ampliar la
aplicacion del elemento de conexion simple para modelar
conexiones cuyo comportamiento presenta degradacion de
resistencia (concreto reforzado) o pandeo (acero). El elemento
conecta dos nudos que se asumen de longitud cero, a pesar de
cada uno poseer sus coordenadas respectivas. La Figura 5.4 (e)
describe el comportamiento de este elemento, y como se puede
observar de la figura, el elemento posee un ramal descendente
que simula la degradacion de resistencia con el aumenio de
deformacion, mas alla de un valor limite de desplazamiento. El
mencionado elemento, también posee un ramal residual que
posee una resistencia constante tambien con el aumento de
deformacion. La Figura 5.4(f) ilustra el comportamiento ciclico
de este elemento. Las propiedades asignadas a los resortes del
aima y alas de la viga mostradas en la Figura 5.4(a) son

presentadas en la Tabla 5.2
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El modelo de articulacion plastica de viga desarroliado por
Ojeda (2003) y Muhummud (2003) divide el area de la seccion
transversal de la viga en varias secciones como se muestra en
la Figura 5.4 (b). El area representada por cada resorie de ala,
As, es igual a bp t, donde by €s el ancho del alay t es el
espesor del ala. De forma similar, el area representada por cada
resorte de alma, Aw, s igual a dytw/3, donde dy, es el peralte del
aima entre alas y t, es el espesor del aima. Los nudos de ala
son localizados en el centro del espesor de cada ala; mieniras
que, los nudos de alma que no estan ubicados en el eje central
de la viga son localizados de tal forma que TAy; iguale el
modulo de seccion plastico de la viga, siendo y; la distancia
desde el eje central de la viga. Las caracteristicas ffu;erza -
desplazamiento de los resortes longitudinales son tale-é que la
rigidez inicial es sumamente grande y los cambios dé rigidez - |
ocurren en puntos determinados (Py, 8y), (Py, 8y), and (Pr, )
como se muestra en la Figura 5.4 (e). Estos puntos
determinados estan en funcién del area de! resorte (A) v la
relacion esfuerzo-deformacion unitaria del material con clertas
modificaciones que toman en cuenta los efectos de pandeo
local. En Ojeda (2003) y Muhummud (2003), se amplia esta

informacion mas detalladamente.
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Como se muestra en la Figura 5.2, con el propésito de modelar
las vigas fueron utilizados nudos adicionales, cuya finalidad fue
la de aplicar fuerzas puntuales equivalentes a la carga
distribuida sobre las vigas. Estos nudos son localizados a
distancias entre si de L/4 a lo largo de la viga, donde L es la
longitud del clare medido desde el eje central de la columna. Es
importante recalcar, que los elementos de viga adyacentes a 10s
resortes, tendran comportamiento elastico, puesto que el
comportamiento inelastico serda monitoreado por el conjunto de

resortes descritos anteriormente.

5.2.2 Modelo de Columnas

El grupo de elemento 2 (G2) en la Figura 5.2 modela las
columnas con elementos fibras. Rojas (2003) realizd estudios
parameétricos a fin de determinar el modelo mas apropiado para
las columnas W. Los parametros estudiados por Rojas fueron:
el numero y longitud de segmentos en la longitud Lpn de
posibles articulaciones plasticas, el numero de fibras a utilizar
en las alas y aima y la ubicacion de las fibras exteriores en el

ala de las columnas. La Figura 5.5 ilustra el modelo de las
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columnas investigado por Rojas. En base a los resultados de
estos estudios las columnas se dividen en seis segmentos.
Cada segmento usa tres fibras para modelar cada ala de la
columna y seis fibras para modelar el alma de la columna; o por
facilidad de calculos, en dos fibras para modelar cada ala de la
columna vy ocho fibras para modelar el alma de la columna. De
esta tltima forma se desarrolld este modelo, y se compard con
el primer método, resultando en una pequefia diferencia. Los
dos segmentos cortos en los elementos G2-1 y G2-2 de la
Figura 5.2 tienen longitudes iguales a 0.20d. y 0.80 d; se
asume que Loy es igual al peralte de la columna, d. (ver Figura
5.2). Las columnas se empalman cada dos pisos a media

altura, tal como lo muestra la Figura 5.1.

Este modelo permite estimar adecuadamente Ia capacidad en el
extremo de la columna. Se espera que las columnas no
desarrollen comportamiento inelastico significativo (excepto en
las columnas de la planta baja al nivel de suelo); por lo que el
modelo asi descrito se considera adecuado también para el

PEARM.




5.3 Niodelo de Zonas de Pane!

Los grupos de elementos 3 y 4 (G3 y G4) en la Figura 5.2 modelan la
zona de panel. Los elementos del DRAIN de conexion simple G3
(elemento tipo 4) y de articulacion plastica viga-columna G4 (elemento
tipo 2) son usados para modelar la zona de panel (ver Figura 5.2). El
modelo de la zona de panel usado en este estudio fue desarrollado

por Herrera (2005).

El modelo de la zona de panel desarroliado por Herrera (2005),
consiste en un par de resortes de longitud cero. El primer resorte tiene
un comportamiento elasto- plastico mientras que el segundo tiene un
comportamiento elasto- plastico perfecto. Por separado, en cada
resorte se monitorea la rotacidn y el momento desarrollado.
Logicamente la rotacion de los resortes va a ser igual puesto que
ocupan el mismo espacio fisico; no asi, el momento en ambos; por lo
que el calculo final del comportamiento de la zona de panel, se o
determina sumando los momentos de ambos resortes para una misma
rotacién. Los elementos G4, que se presentan en la Figura 5.2, sirven
de conexion entre los nudos de las columnas y el par de resortes

mencionados: es decir, para darle continuidad a ta zona de panel.
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Es importante mencionar, que a pesar que el modelo de la zona de
panel utilizado por Rojas (2003) fue efectuado con columnas W, las

zonas de panel para columnas HSS se modelan de manera similar.

La Figura 5.6(a) muestra el modelo DRAIN usado para un zona de
panel interior. Se utilizd el modelo de zona de panel de Krawinkler

(1978). Las siguientes ecuaciones describen el modelo:

V,.,=055,d.(1,+1) (5.1)
14 0.550 d.t 1+3'45b"1‘2"’ O RN (5.2)
., =0.550 a1, —_— it —=(d, -1, .
P yetw d!,dc.f“, \/5 I3 cf) dp
a/
3
Y ey = L3 (5.3)

en donde Vp.y Y Ypzy SON la fuerza cortante de la zona de panel y
distorsion por cortante en el punto de fluencia, respectivamente. El
cortante ultimo de la zona de panel, Vpg,u se asumidé que ocurre a una
deformacion de 4ypzy. oy es el esfuerzo de fluencia del material de Ia
columna vy dp, de, tw, to, tap Y be sON el peralte de la viga, peralte de la
columna, espesor del aima de la viga, espesor del ala de la columna,

espesor total de la doble placa y el ancho de la columna,
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respectivamente. La Figura 5.6(b) muestra el comportamiento ciclico

de la zona de panel para distorsiones superiores @ 4ypzy-

El modelo de Krawinkler no da recomendaciones para la rigidez de la
zona de panel cuando la distorsién por cortante es mayor que cuatro
veces la distorsion de fiuencia (4yp.y). Por consiguiente, la rigidez de
la zona de panel para distorsiones superiores a 4ypzy . S€ la asume

con un valor igual a 0.04 veces la rigidez inicial de la zona de panel.

La relacion fuerza cortante-deformacion por cortante descrito

anteriormente se transforma a la relacion momento-rotacion asi:

M, =V.h, (5.4)
G =V p (5.5)

en donde My es el momento en los dos resortes que son usados para
modelar la flexibilidad de la zona de panel, 8, es la rotacion del

resorte (ver Figura 5.2} y hp; es la altura de la zona de panel.

La Figura 5.7 presenta el modeio DRAIN de la zona de panel v el

diagrama de cortante para la columna y zona de panel de un
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cruciforme viga-columna.  Generalmente, la zona de panel esta
simultaneamente sometida a fuerzas axiales, cortantes y momentos de
las columnas vy vigas, tal como se puede ver en la Figura 5.7(b). Por

equilibrio horizontal se obtiene que,

y o MetM, (5.6a)
= h !
p= ’
)
[
y = MetM g . (5.6D)

en donde Vgz, Mg, ML, Vr, VY hpz son la fuerza cottante de la zona dé
panel, el momento de la viga en el lado derecho de la columna, el
momento en el lado izquierdo de la columna, el cortante de la columna
sobre la zona de panel, el cortante de la columna debajo de la zona de
panel y la altura de la zona de panel, respectivamente. Si las
Ecuaciones 5.6(a) y 5.6(b) se suman y a la ecuacion resultante se la
divide para 2, la fuerza cortante para la zona de panel puede

expresarse asi:

v :MR +M1. _VE'*'V;"
= h 2

p=

(conexién interior) (5.7a)
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Siguiendo el mismo procedimienio para una zona de panel con solo

una viga al fado izquierdo de la unidn, el cortante de la zona de panel

es

{conexion exterior) (5.7b)

Las Ecuaciones 5.7(a) y 5.7(b) son muy similares a las ecuaciones
dadas por la tecria tradicional de la zona de panel. Herrera (2005)
demostrd que el cortante de la zona de panel estéd relacionado al
momento en los dos resories usados para modelar la flexibilidad de la
zona de panel (ver Figuras 5.2 y 5.7(b)), Mpzs, tal como se indica en |a

Ecuacion 5.4.

Si la Ecuacidon 5.4 se sustituye en las Ecuaciones 5.7a y 5.7b, es
posible obtener una expresidn My, para las conexiones interiores y

exteriores:

M, =M,+M, —(Vy+V,)h,[2  (con. interior) (5.8a)

=M, —(V,+V, . |
My =M, ~(Vy +Vy )Ry [2 (con. exterior) (5.8b)




N
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5.4 Modeio de la Masa del Edificio.

La masa considerada en el analisis dindmico es el peso sismico, W,
dividido para la aceleracion de la gravedad, g. W se lo calcula de
acuerdo con las provisiones ASCE/SE! 7-05. Los valores respectivos
para estas cargas fueron presentados en la Tabla 4.1. Debido a que
los siete PEARM resisten la carga sismica lateral total en una
direccién, se selecciond como pértico de estudio, por ser el de cargas
gravitacionales mas criticas, a uno de los porticos interiores. A cada
piso se le coloco la séptima parte de la masa fotal del piso distribuida
en cada nudo superior de las zonas de panel (nudo 28 de Figura 5.2)
del portico seleccionado, tal como-se muestra en la Figura 5.1. Por el
motivo de que en los edificios, las fuerzas inerciales viajan del
diafragma de piso al sistema resistente lateral, se considero que las
masas debian estar lo mas cercanamente posible al nivel de dicho
diafragma, que en este caso resulta el nudo superior de la zona de
panel. La Tabla 4.3 contiene los valores de masa asignados a cada
piso. Los desplazamientos de las masas de piso durante el analisis

dinamico representan los desplazamientos de piso del sistema.




5.5 Propiedades de los Materiales y Cargas Gravitacionales.

Las propiedades de los materiales para las vigas y columnas de un
PEARM se basan en los valores promedios para acero A36 reportados
por Cassagne et al. (2008). Este reporte indica una media del
esfuerzo de fluencia de 47.12 Ksi. (325 MPa.) y un esfuerzo ultimo de
64.76 Ksi. (447 MPa.) para el alma y alas de vigas y columnas. Se
utilizo para todos los elementos de acero un modulo de elasticidad, E,
de 29,000 Ksi. (200 000 MPa.). La Figura 5.8 presenta una
aproximacion tri-lineal de la relacion esfuerzo-deformacion usada para
el modelo del PEARM comparada con la relacion promedio de

esfuerzo-deformacion unitaria obtenida por Cassagne (2008).

Las cargas gravitacionales aplicadas al PEARM son:

1. Cargas muertas presentadas en la Tabla 4.1, mas

o 5% de cargas viva de oficinas (excluyendo las cargas de las

paredes) presentadas en ia Tabla 4.2.

Todas las cargas son no factoradas.
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intervalo de Iintegracion del Tiempo para el Analisis Dinamico

En un analisis dinamico, las ecuaciones de movimiento se resuelven
usando la integracion evento a evento con un intervalo de tiempo de
integracion, At. El intervalo de tiempo usado en este estudio fue el
mismo que utilizé Rojas (2003) para PEARM: es decir, 0.0025
segundos. Este intervalo de tiempo fue escogido analizando e! portico
prototipo ante un sismo severo, para At igual a 0.005, 0.0025 y 0.001
segundos. Todos los analisis convergieron. Sin embargo, €l analisis
con At igual a 0.005 segundos tuvo una mayor energia no-balanceada
que los otros dos analisis; mientras que para el analisis con At igual a
0.0025 y 0.001 segundos, se observaron diferencias despreciables en
la energia no-balanceada de respuesta. El diferencial de tiempo
escogido correspondia a 1/65 veces el periodo del sexto modo del
portico de dicho estudio. Para el portico de este estudio At es 1/60

veces el periodo del sexto modo.
Resumen
En este capitulo se describio el modelo de! portico prototipo estudiado

en esta investigacion. El portico seleccionado corresponde a uno de

los porticos orientados en la direccion mas débil del edificio de estudio.
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El modelo analitico se basé en el trabajo desarroliado por Rojas (2003)
y otros autores. En la parte inicial se describié el modelo de las vigas y
la forma como se considerd la posibilidad de gue ocurra el pandeo
local, las columnas y las zonas de panel. Luego s& traté el tema de las
propiedades de los materiales empleados y de la aproximacion de
elios en el DRAIN. Paralelamente, se determinaron las masas del
edificio que establecerian la rigidez del portico y por ende su periodo
fundamental, para luego darle paso al cdlculo de las cargas
gravitacionales. Finaimente, se dio una breve introduccion al analisis
dinamico definiendo el intervalo de tiempo At, como 1/60 veces del

sexto periodo del modelo de estudio.
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Tabla 5.1 Propiedades asignadas a los resortes verticales y horizdntales,
localizados en el centro de la viga (elemento 4)

i

Piso Seccion Resorte Ki Ka/K4 P, (Ton)
(Ton/mm}

6 Alas 200x15 | Horizontal 5130 2 44x10™ 46
5 Alma 500x8 | Vertical 6310 0 4.55x10°
4 Alas 200x20 | Horizontal 5040 3.24x10™ 46
3 Alma 500x8 | Vertical 6310 0 4.55x10"
2 Alas 200x20 | Horizontal 5040 3.24x10™ 46
1 Alma 500x8 Vertical 6310 0 4.55x10"

Tabla 5.2. Propiedades asignadas a los resortes del aima y alas de la viga
mostradas (elemento 5)

Piso Posicion/ P, Pu P, By Bu &

Seccion | (Ton) | (Ton) ; (Ton) (mm) (mm) (mm)
Ala 131 31 11305 | 1.1x10% | 254 | 2.5x10"

6 200x15 | -103 | -131 | 1.03 | 8.9x10° | -12.01 116
5 Alma 58 58 1305 | 1.1x102 | 254 | 2.5x10"

500x8 46 -58 1.03 | 8.9x10° | -12.01 116
Ala 174 174 [ 1736 | 1.2x102 | 254 | 2.5x10"

4 200x20 | -137 | -173 | -1.37 9.1x10% | -12.24 -118
3 Aima 58 58 577 | 1.2x102 | 254 | 2.5x10"

500x%8 -48 -58 0.46 | -9.1x10° | -12.24 118
Ala 174 174 | 1736 | 1.2x10° | 254 | 2.5x1 o'

2 200x20 | 137 | -173 | -1.37 | -9.1x1 02| 12.24 -118
1 Alma 58 58 577 | 1.2x102 | 254 | 2.5x10"

500x8 46 58 | -0.46 | -9.1x10° | -12.24 -118 |
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CAPITULO 6

6. Registro de Aceleraciones.

6.1 Generalidades.

Este capitulo describe los registros de aceleraciones del terreno
usados en los analisis no lineales de historia en el tiempo, del portico
prototipo estudiado en esta investigacion. Los resultados de los
andlisis no dependen Unicamente de las caracteristicas de los
porticos, sino también de las caracteristicas de los movimientos del
terreno; por ende, la eleccion de dichos registros de aceleraciones

es un aspecto sumamente importante en los analisis dinamicos.
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Para el analisis se usaron cuatro sismos naturales y un sismo
artificialmente generado. En ambos casos sé considerd que estos

cubren una amplia variedad de caracteristicas sismicas.

Ese capitulo a la vez discute las caracieristicas de los registros de
aceleraciones del terreno que los investigadores han estado usando
para medir la severidad y el dafio potencial de los sismos; para
posteriormente presentar el proceso de seleccidon de los sismos; y
finalmente un resumen de los cinco registros utilizados y sus

caracteristicas respectivas.
Caracteristicas de Registros de Aceleraciones.

Naeim (1995) caracterizé la severidad y el dafo potencial de los
movimientos causados por los sismos cén diversos parametros
agrupados en las siguientes categorias principales: (1) valores
instrumentales obtenidos ya sea directamente o por calculos simples
obtenidos de la version corregida y digitalizada del registro, (2)
valores espectrales obtenidos de la integracion paramétrica de las
ecuaciones de movimiento de sistemas de un grado de libertad

(UGDL) elasticos e inelasticos, ¥ (3) valores espectrales y de historia
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en el tiempo obtenidos considerando la ecuacion de balance de

energia de sistemas elasticos e inelasticos.

Las siguientes caracteristicas de los registros de aceleraciones del

terreno son relacionadas a valores instrumentales:

e La aceleracion maxima de suelo, AMS, la cual es la magnitud
maxima de aceleracién del suelo en el tiempo de duracién del
sismo.

o La velocidad maxima de suelo, VMS, que es la magniﬁ'ud maxima
de velocidad del suelo en el tiempo de duracion del sié‘mo

« El desplazamiento méaximo del suelo, DMS, el cual esi la magnitud
maxima de desplazamiento del suelo en el tiempo de duracion
del sismo.

o La velocidad incremental maxima, VIM, que es la maxima area
bajo los pulsos de aceleracion en el registro de aceleraciones del
terreno en el tiempo de duracion del sismo.

« El desplazamiento incremental maximo, DIM, que es la maxima
area bajo los pulsos de velocidad en el registro de aceleraciones

del terreno en el tiempo de duracién del sismo.
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e La duracion agrupada, Tp, que es el tiempo entre la primera y
Ulima ocurrencia de aceleraciones iguales 0 mayores a un limite

especifico de aceleracion.

El parametro cominmente asociado a la severidad de un registro de
aceleraciones del terreno es la aceleracion maxima del suelo (AMS).
Sin embargo, actualmente es reconocido como un parametro pobre
para evaluar el dafio potenciai. En las proximidades de las regiones
cercanas a la falla, la velocidad y el desplazamiento incremental
maximo, son parametros recomendados por algunos investigadores

para caracterizar el dafo potencial de un sismo.

El grafico en el cual se ilusira la respuesta sismica de un sistema

UGDL en funcién del periodo natural es llamado espectro de
respuesta. En general, la relacion de amortiguamiento viscoso (&) de
un sistema UGDL es constante para el espectro completo. Las

siguientes caracteristicas de un sismo son obtenidos de un espectro

de respuesta:

e La pseudo- aceleracion espectral, Sa, que esta relacionada con el

valor maximo de cortante basal de un sistema UGDL,;




o La peuso- velocidad espectral, Sy, que esta relacionada con el
valor maximo de energia de deformacion almacenada en un
sistema UGDL,;

o EI desplazamiento espectral, Sqg, que €s el valor maximo de
desplazamiento relativo de la masa de un sistema UGDL,;

'« La aceleracidén maxima efectiva, AME, que es la respuesta de
aceleracion espectral promedio para un periodo de 0.1 a 0.5
segundos dividido para una constante proporcional igual a 2.5
para un espectro con una razén de amortiguamiento viscoso del
5%;

e La velocidad méaxima efectiva, VME, que es la respuesta de
velocidad espectral promedio en un periodo de 1.0 segundo
dividido para una constante proporcional igual a 2.5 para un
espectro con una razon de amortiguamiento viscoso del 5%, vy

e la intensidad espectral, 1E, la cual es el area del espectro de
respuesta de velocidades dentro de periodos prescritos para una
razén de amortiguamiento especifica. En general, el rango del

periodo oscila entre 0.1y 2.5 segundos.

La relacion entre Sz, Sy y Sq es
a AU

S =aS, =0, (6.1)

donde w es la frecuencia natural de un sistema UGDL.
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La pseudo- aceleracion espectral de un espectro de respuesta, con
un amortiguamiento del 5%, se usa actualmente en los codigos para
el calculo del espectro de disefio v, consecuentemente de las
fuerzas equivalentes al sismo de disefio. El espectro de respuesta
de aceleraciéon es también una de las herramientas mas populares
para caracterizar el dafio potencial de un terremoto. La velocidad y el
desplazamiento méaximo efectivo fueron usados en anteriores
cédigos de disefio. Clough y Penzien (1975) sugirieron que el mejor
parametro que mide de forma general la intensidad, de un registro -

de aceleraciones del terrero, es la intensidad espectral.

Se ha reconocido que el espectro de respuesta proporciona con
mayor certeza la medicion de ja intensidad de un sismo que
cualguier otro parametro. Sin embargo, la Unica limitante es que fa
respuesta se asume sera lineal elastica y valida Unicamente para
sistemas UGDL; por lo tanto, el espectro de respuesta no puede
determinar la magnitud del dafo potencial de un sistema de
multiples grados de libertad (MGDL) que experimenta
comportamiento inelastico en un sismo determinado. Esta limitante
puede ser parcialmente superada usando espectros de respuesta
inelasticos para sistemas UGDL. Esta solucién debe conllevar a

estimaciones adecuadas de demanda en un sistema MDGL porque




239

el primer modo controla la respuesta sismica de estos. A pesar de
estas limitaciones, el uso juicioso de espectros de respuesta
combinados (elasticos e inelésticos) puede representar con gran

certeza la intensidad del sismo.

Los parametros de contenido de energia, tales como espectros de
energia histerética y de entrada, y de registro de aceleraciones
proporcionan una mas confiable indicacion del dafio potencial. Las
disposiciones sismicas de disefio actuales dependen del
comportamiento inelastico de la estructura para reducir ia magnitud
de las fuerzas laterales. De acuerdo a Naeim (1995), los parametros
actualmente usados por los codigos sismicos NO SOn adecuados
para evaluar el dafio potencial y los grados de deformacion
inelastica. Los parametros mas frecuentemente usados relacionados

a valores espectrales de energia y registro de aceleraciones son:

e La energia de entrada, E,, que es el trabajo realizado por la
fuerza efectiva, per, Mmientras la estructura se mueve durante la

ocurrencia del sismo. E| puede ser expresado como:

E, =- jmiiga’u (6.2)
0
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donde m es la masa del sistema, g es la aceleracion del suelo, u es
el desplazamiento de la estruciura, Y Pett = -miiy es la fuerza efectiva

aplicada a la estructura (Chopra, 1995).

La ecuacion 6.2 es usada en sistemas UGDL. Para sistemas MGDL,
es necesario usar programas de computacién no lineales (i.e.,
DRAIN-2DX) para determinar los parametros de contenido de
energia del sistema tales como registros de aceleraciones de

energias histerética y de entrada.

Seleccion de los Registros de Aceleraciones.

De acuerdo a FEMA-350 (SAC 2000), los sismos a usar deben ser
caracterizados por series de registros de aceleraciones y de acuerdo
al nivel de riesgo apropiado para los objetivos de desempefio
deseados. Un minimo de tres pares de registros de aceleraciones
deben usarse segun FEMA-350 para el caso de edificios modelados

tridimensionaimente.

Los niveles de riesgo vy los objetivos de desempefio deseados fueron
seleccionados de acuerdo a los objetivos de disefo por desempefio

presentados en el Capitulo 3. Para este estudio, los dos niveles de




241

riesgo utilizados corresponden al Sismo de Disefio (DBE) vy al Sismo
Considerado Maximo (MCE); los niveles de desempefio deseados
son el de Seguridad de Vida (ante sismos.DBE) y el de Prevencion

del Colapso (ante sismos MCE).

A diferencia del estudio de Rojas (2003), en esta investigacion, se
decidié usar un namero de cinco registros acelerogréaficos, los cuales
podrian simular las condiciones geologicas de subduccion de la
costa ecuatoriano en caso de presentarse un sismo, para desarrollar
los andlisis dinamicos no-lineales para PEARM con conexiones de
alas no reforzadas soldadas y alma soldada.
/-
Una breve descripcion de la seleccion de los cinco registrds de

1

aceleracion es presentada a continuacion:
6.3.1 Seleccion de los Regisfros de Aceleracién del Terreno

En el afio 2003, en la Universidad de Lehigh, el Dr. Seo
realizé invest_igaciones sobre los registros naturales de los
movimientos del terreno. El estudio fue motivado en la
identificacién de la severidad y dafio potencial de los registros

de aceleracion de! terreno principalmente recolectados por el
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PEER (Pacific Earthquake Engineering Research Center). Los
parametros usados por Seo, para una preseleccidon de dicha

base de daios fueron:

e La AMS del regisiro debe ser mayor a 0.05g;

. Los registros deben provenir de lecturas del terreno
natural o de las plantas bajas de pequefas estructuras
de menos d:a dos pisos de altura;

e La magnitud, M, del sismo debe ser mayor que 6.5;

. La distancia mas cercana, D, de la zona de ruptura de
falla al sitio de estudio deber ser de maximo 120 km;

e  Suelo tipo D, de acuerdo a la ASCE/SE! 7-05;

® Movimientos de terreno cercanos a fa falla son excluidos.

Luego de esta preseleccion, una segunda seleccion fue
concretada considerando los parametros descritos en la
seccion anterior. La duracion agrupada, To, y la energia de
entrada, E., no fueron usados en la seleccion de los registros
de aceleracién del terreno. La Tabla 6.1 presenta informacion
general de los registros de aceleracion naturales, unos
tomados de PEER vy otros de diferentes bases de datos

pertinentes; que incluyen el nombre del sismo, la estacion vy la
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componente del sismo, tipo de suelo, ta magnitud del sismo y
la distancia mas cercana, D, a la zona de falla. Todos estos
registros, por supuesto, presentan la caracteristica de simular

el fenémeno de subduccidn de la costa ecuatoriana.

La Tabla 6.2 presenta las caracteristicas de los registros de
aceleracion escalados a niveles DBE y MCE. Los registros de
aceleracion fueron escalados a un nivel compatible con el
especiro de disefio considerado como el sismo basico de
disefic (DBE) de ASCE/SEI 7-05 con el 5% de
amortiguamiento. Los registros de aceleracidén DBE fueron
multiplicados por 1.5 con el fin de obtener los registros de
aceleracion MCE. Esto es consistente con las definiciones de

DBE y MCE, dadas en el capitulo 3.

El procedimiento de escalado fue propuesto por Somerville
(1997), con modificaciones menores dado el hecho de que en
este estudio se esta usando una componente del registro
mientras el procedimiento  de Somerville utiliza dos
componentes. El factor de escala minimiza el error cuadratico
entre el espectro deseado o meta del ASCE/SEI 7-05 y el

espectro de respuesta del registro naturat de aceleraciones,
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asumiendo una distribucidn log- nomal de las amplitudes. El
error cuadratico fue calculado en cuatro periodos; 0.3, 1, 2y4

segundos. Por lo tanto, el factor de escala, FE, es:

0.1 0.3
FE - [Smum‘ﬂj ] {Smem.l . Smcm,2 . Slucm.-i ] (63)
SRA.O.B SRAJ SRA,Z SRAA

Donde Smew ¥ Ska, son los valores especirales del espectro
meta (ASCE/SEl 7-05 en esie caso) y del registro de
aceleraciones a ser escalado, respectivamente, para un
periodo igual a T en segundos. Los factoréF,S de escala
resultantes aplicados a los registros Qaﬁuraies _{de
aceleraciones usados en este estudio, son listados en. la
Tabla 6.2. El programa de computacion Linear Elastic
Response Spectrum (LERS) desarrollado por Seo (2003) fue
utilizado con el fin de obtener los valores de VIM, DIM, AME,

VME v |E también mostrados en la Tabla 6.2.

La aceleracion, la velocidad del suelo y el desplazamiento del
suelo en la historia del tiempo de los registros de aceleracion
escalados al nivel DBE son mostrados desde la Figuras 6.1

hasta la Figura 6.4.
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6.3.2 Registro Artificial de aceleraciones.

El registro artificial de aceleraciones fue generado de tal forma
que fuera compatible con el espectro de respuesta de diseno
del ASCE/SEI 7-05. E!l objetivo principal de usar el registro
artificial o generado es el de estudiar la respuesta sismica del
portico profotipo cuando éste estd sujeto a un registro de
aceleraciones compatible con el especiro utilizado en sl
disefio del edificio prototipo. El registro de aceleraciones fue
generado por Garlock (2002) usando el programa SIMQKE
(Gasparini y Vanmarke, 1976), y es referido como el registro
artificial de aceleraciones. La Tabla 6.3 presenta las
caracteristicas del registro artificial. La aceleracion, velocidad
y desplazamientos en la historia del tiempo del registro
artificial de aceleraciones de! terreno escalado a un nivel DBE

se muestra en la Figura 6.5.
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6.4 Espectro de Respuesta y Caracteristicas Generales de los

Registros de Aceleraciones Seleccionados.

Los registros de aceleraciones fueron seleccionados, para estudiar
principalmente la respuesta sismica del portico profotipo bajo
movimientos del terreno con forma espectral (pseudo-aceleracion)
similar a la forma del espectro de disefio del ASCE/SEl 7-05. La
Figura 6.6 presenta los espectros de respuesta de pseudo-aceleracion
de los registros de aceleraciones, y el espectro ASCE/SEI 7-05 para
los niveles simicos DBE y MCE. El primer periodo modal (T41) v el
segundo periodo modal (T2) del portico son marcados en la figura.
Como se puede observar de dicha figura, a un nive! sismico DBE, los
cuatro sismos naturales presentan aceleractbnes similares al del
registro artificial DBE a un periodo T (de la esfructura), mientras que
para el periodo Tz los sismos mas cercanos son el de Los Angeles y
Seattle. Al revisar la figura del nivel sismico MCE, a un periodo T4, los
Angeles e lca son los mas cercanos; mientras, en un periodo Tz, el

sismo de Seattle es el mas cercano.
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Resumen

Este capitulo tratd especificamente sobre los registros de
aceleraciones a emplearse en el analisis dinamico. En tofal fueron
cinco los registros de aceleraciones a utilizarse, de los cuales uno €s
un registro generado artificiaimente, y loé restantes son registros de
sismos que presentaron caracteristicas similares a los sismos que
podrian ocurrir en la costa ecuatoriana.

i
[
[

i
Ademas, se comentd sobre el factor de escala para comparar los

" registros de aceleraciones con el espectro de aceleraciones utilizado

en el disefio segun el AISC/SEl 7-05.




Tabla 6.1. Registros de aceleraciones del terreno.

| Sismo ] .
(nombre) Los Angeles Per() Seattle Valparaiso
Nombre L?aﬁ\fg?ﬁ::& Pisco, Pert W::rﬁ:;bn Valparaiso,
(afio) EEUU (2007) EEUU Chile (1985)
UNICA.
Estacion NID Laboratorlo N/D DGG 4407
de Mecanica
de Suelos
Nombre de VAL70
componente LS1A ICANS S11E (N70E)
Suelo Rigido Rigido Rigido Rigido
Ma?ﬁ‘)t”d N/D 7.9 N/D 78
D’(sgal:‘nﬁ‘)a N/D 105 N/D 129.1
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* distancia mas cercana de la zona de ruptura de falia al sitio (Ver seccion 6.3.1).

N/D: no disponible

Tabla 6.2 Caracteristicas de los registros de aceleracion escalados (€ = 5%).

Registro Los Angeles Perd Seattle Valparaiso
S;:;ir‘\’a?cl:o DBE | MCE | DBE | MCE | DBE | MCE | DBE | MCE
;2‘;;‘1’; 0s7 | 130 | 110 | 165 | 107 | 160 | 396 | 593
AMS () | 036 | 056 | 0.37 | 086 | 075 | 1.12 | 0.70 | .04
VNIS(om/s) | 559 | 806 | 704 | 1056 | 606 |97.01 | 541 | 810
VIM (em/s) | 107.4 | 160.5 | 75.6 | 113.4 | 1023 | 1526 | 888 | 132.9

DIV (em) | 25.0 | 374 | 551 | 827 | 283 | 425 | 247 | 7
AME (@) | 020 | 0.44 | 036 | 0.55 | 0.56 | 084 | 0.75 | 1.13
VME(cmis) | 665 | 99.4 | 266 | 39.8 | 569 | 851 | 451 | 67.9
E(em) | 2617 | 3914 | 190 | 285 | 3077|4601} 2771 | 4150
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Tabla 6.3 Caracteristicas del registro artificial de aceleraciones (& = 5%).

Registro Artificial

Nivel Sismico DBE MCE
Factor de Escala 1.0 1.5
AMS (g) 0.39 0.59
VMS (cm/s) 53.2 78.7
DMS (cm) 26.7 401
VIM (cmis) 58.3 87.5
DI (in) 33.2 49.7
AME (g) 0.40 0.6
VME (cinis) 36.6 54.9
1E {cm) 206.4 309
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Aceleracion del terreno vs. Tiempo
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Figura 6.1. Registro de aceleraciones del sismo de Valparaiso, Chile (1985),
escalado al nivel DBE
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Aceleracion del ferreno vs Tiempo
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Figura 8.2. Registro de aceleraciones del sismo de Seattle, escalado al nivel
DBE.
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Aceleracion del terreno vs. tiempo
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Figura 6.3. Registro de aceleraciones del sismo de Los Angeles, California,
escalado al nivel DBE




253

Aceleracion del terreno vs tiempo
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Figura 6.4. Registro de aceleraciones del sismo de Pisco, Peru (2007),
escalado al nivel DBE




254

velocidad del terreno vs. tiempo
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Figura 6.5. Registro artificial de aceleraciones, Garlock (2002)
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CAPITULO 7

2 ANALISIS ESTATICO LATERAL NO LINEAL DEL

EDIFICIO PROTOTIPO.

7.1. Generalidades.

Este capitulo presenta i0s resultados del Analisis Estatico Lateral No

Lineal (“pushover’) del portico prototipo resistente a memento con

conexiones soldadas descrito en el capitulo 5, el mismo que fue
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desarroliado con la ayuda del programa de computacion de analisis no

fineal DRAIN-2DX.

Los objetivos principales de este capitulo son (1) estudiar el
comportamiento de uno de los porticos del edificio prototipo ante la
aplicacion de fuerzas \aterales estaticas, (2) obtener informacion
relacionada a los parametros de diseno tales como: sobrerresistencia,
rigidez inicial, desplazamiento y deriva total, etc; v (3) analizar el
comportamiento de los elementos de la estructura, con el fin de

verificar si estos cumplen con los objetivos de desempeho (ODD).

Los objetivos (1) y (2} son conseguidos examinando la respuesta
global del PEARM, mientras el objetivo (3) se consigue por medio del

estudio de la respuesta local.

| as fuerzas laterales, aplicadas a uno de los porticos paralelos al eje
y, se basan en el procedimiento de fuerza lateral equivalente segun
ASCE/SEl 7-05, donde la fuerza lateral equivalente, Fygs, que €S la
fuerza lateral equivaiente al sismo en el sentido Y para célculo de
resistencia (ver tabla 4.4a), es aplicada al pértico prototipo. Las
fuerzas se aplicaron de manera incremental hasta que el portico
alcance una deriva total (de Gltimo piso) de 5%, en donde la deriva
total se define como la relacion entre el desplazamiento lateral del

gltimo piso vy la altura total del portico expresada en porcentaje. El
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desplazamiento lateral del altimo piso en la. columna central, usado
como parametro de control en el analisis de desplazamientos,
correspondiente al 5% equivale a un desplazamiento lateral de 1220
mm (48"). Finalmente, las cargas gravitaciones aplicadas al portico
son aguellas descritas en el capitulo 5. Las cargas empleadas en el
analisis no lineal representan la carga probable que esta actuando en
la estructura durante un sismo. En consecuencia, se utilizd la carga
muerta total descrita en el capitulo 5 incluyendo el peso propio de los

elementos mas el 25% de la carga viva.

7.2. Comportamiento Global

7.2.1. Rigidez y Sobrerresistencia de los Porticos

La Tabla 7.1 compara y resume algunos de los resultados del
andlisis estatico pushover con el analisis elastico. La rigidez
inicial K, calculada como la division entre el cortante basal
para el desplazamiento total (del Ultimo piso) obtenido en el
analisis elastico (sea éste en el analisis de resistencia o de
derivas) es mayor al del estatico pushover, y esto se debe
principalmente a que el periodo fundamental (T4) es mayor para
el modelo no lineal y por lo tanto su rigidez menor. La diferencia
entre periodos es de un 5% lo cual es aceptable en este tipo de

analisis v modelos estructurales. Esta diferencia en la rigidez
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inicial, conduce también gue el desplazamiento elastico
producido por el cortante basal de disefio, Ag.dis, S€8 Mayor para
el analisis pushover que para el elastico. Usando el
procedimiento descrito en el capitulo 3, los desplazamientos
laterales totales o de tltimo piso para los niveles sismicos DBE
(Awtaiose) ¥ MCE (ArotalMcE)  SON calculados mediante las

ecuaciones 3.3(a) y 3.3(b), y presentados en la Tabla 7.1.

La Figura 7.1 presenta la respuesta entre el cortante basal
normalizado y la deriva total del PEARM obijeto del presente
estudio. Se puede observar que el modelo prototipo no—l,jh_éél
desarrolla una sobrerresistencia significativa respecté' al
cortante basal de disefio normalizado, Vas/W, donde Vd;s; y W
son el cortante basal de diseno y el peso sismico efectivo,
respectivamente. La magnitud del cortante basal para los
niveles DBEiy MCE (Vpee Y Vwce: respectivamente) esta
relacionada con el cortante basal de disefio, Vgis, Mediantie un
factor de sobrerresistencia. Estas relaciones fueron definidas en

el capitulo 3 y las ecuaciones son repetidas a continuacion

Vose = Q ppel ais (3.78)

Vs = Q eV s (3.7b)
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Donde Quece ¥ Omce son los factores de sobrerresistencia para

los niveles DBE y MCE.

Los valores de Quce ¥ Quce basados en el andlisis estatico
pushover se incluyen en Ia Tabla 7.1. Estos valores son
obtenidos dividiendo los cortantes basales en las derivas
Biota,p8E Y Btotavice para el Vs, donde Bt pse ¥ Biotal,MCE SON |88
derivas totales en los niveles sismicos DBE y MCE,
respectivamente (Ecuaciones 3.4.a'y 3.4.b). Esta tabla también
presenta fa sobrerresistencia en la primera fluencia Qy, y la
sobrerresistencia maxima, Qmax, qUe ocurre para una deriva
total de 5%. La Tabla 7.1, incluye los valores de Vy, Vpee, Vimce
y Vpax normalizados para el peso sismico muerto, W, del
portico donde Vy es el cortante basal en ta primera fluencia y
Vuax €s el cortante basal maximo, que ocurre al 5% de deriva

total.

De la Figura 7.1 y de los valores de la Tabla 7.1, se puede
observar de que a pesar de que el portico fue disefiado para
una relacion VoW = 0.0766, en realidad alcanzé una
capacidad VW = 0.33 cumpliendo fehacientemente los
objetivos de desempefio que se trataran posteriormente. Como
consecuencia de esto, se concluye que el portico tiene una

sobrerresistencia mayor (Qmce = 0.33/0.0766 = 4.3) de la que
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estipula la publicacion ASCE/SEl 7-05 para este tipo de
PEARM (Quce = 3), v esto radica en el hecho de que ASCE/SEI
7.05 considera un factor de modificacion de respuesta R = 8;
mientras en este estudio se considerd de suma importancia, por
los problemas en el estado del arte y de la practica en PEARM
iratados en el capitulo 2, que el factor de modificacion de
respuesta R, sea igual a 6. Si multiplicamos el factor de
sobrerresistencia de 3 x 8/6 se obtiene un factor de
sobrerresistencia de 4, valor muy cercano a los obtenidos en

este estudio (Qpee = 4.17, Omce = 4.31y Quax = 4.33).

De la Fuente (2007) incluyé una forma simplificada de analisis
inelastico por medio de la Teoria de Analisis al Limite para un
PEARM similar a los estudiados en la presente investigacion.
De la Fuente estudi6 tres mecanismos de desplazamientos:
Mecanismo de Desplazamiento Lateral de Columnas,
Mecanismo de Desplazamiento Lateral — Viga en sentido Xy
Mecanismo de Desplazamiento Lateral — Viga en sentido Y {ver
Figuras 7.2a y 7.2b). Con el objetivo de verificar los valores de
sobrerresistencia del portico prototipo obtenidos mediante el
analisis estatico lateral no lineal, se desarrollaron los mismos
mecanismos de colapso estudiados por De la Fuente. A
continuacion se describe el mecanismo de Desplazamiento

Lateral — Viga en sentido Y, el cual resultd ser el més critico.
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Como se observa en la Figura 7.2(b), en un Mecanismo de
Desplazamiento Lateral — Viga a diferencia del Mecanismo de
Desplazamiento Lateral de Columnas, se producen 2
articulaciones plasticas en todas las vigas y una articulacion
plastica en la base de las columnas. Se frabajara con el

principio de la Conservacion de la Energia.
De la Figura 7.2 (b) se calcula el trabajo externo:

EW =F A, + FyA, + ...+ FAg

A =0k Ay =80+ Ay =8.(h +5h,)

Combinando las dos formulas anteriores obienemos:
EW =0, Fh, (7.1)

en donde EW es el trabajo externo, 8 es el angulo de rotacion
de la columna, F; son las fuerzas aplicadas al edificio y hies la

altura del piso i medida desde la base del edificio.

El trabajo interno de la estructura se define por la siguiente

ecuacion:

W="M,0,+y M,0, (7.2)




La Figura 7.2(c) muestra un tramo de una viga del edificio en

detalle. Con esta figura se puede determinar el valor de 6

mediante relacion de triangulos:
L
g, =—:0, 7.3
I Lh [4 ( )

Reemplazando 7.3 en 7.2:

IW = QL.(ZMM EL-+ZM,,0] (7.4)

Considerando que trabajo externo es igual a trabajo interno, se

igualan las ecuaciones 7.1 y 7.4, quedando ia ecuacion:
L
S Fh =3 Myt 2 M (7.5)
h

A continuacion se procede a calcular el momento plastico de las
vigas orientadas en la direccion del eje Y, y de las columnas del
primer entrepiso. Para el calculo de momenios de las vigas se

utilizaron las formulas:
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Mph = ZXR,l'El' (76)

Todas las variables que intervienen en esta ecuacion fueron

definidas anteriormente. La evaluacion de la ecuacion 7.6 se

presenta en la Tabla 7.2.

Para el calculo de los momentos en las columnas se considero

la reduccion por carga axial, mediante la siguiente formula:

M, =ZC[R),FJ, H-P*—'] (7.7)

en donde todas las variables que intervienen en esta ecuacion

fueron definidas en capitulos anteriores. Este calculo se detalla

en la Tabla 7.3.

Para poder tener el lado derecho de la ecuacion 7.5 resuelto,

falta determinar el valor de L/Lp, que S€ detalla a continuacion:

d, d
L =L-—-—+ 7.8
b >, (7.8)
L, =8.70m
L 2D
L, 87




en donde L es la luz del tramo y Ly es [a distancia entre
articulaciones plasticas. La distancia dof2 — dv/3 fue explicada
en capitulos anteriores y corresponde al tipo de conexion
utilizada en este estudio. Esta longitud, Lp = 8.70m, entre
articulaciones plasticas, se lo tomd como ejemplo de calculo y
corresponde especificamente al caso de las vigas de los dos
pisos inferiores. La longitud entre articulaciones plasticas de las
vigas de los pisos superiores varia porque las secciones de las

vigas y columnas son diferentes.

Con la ayuda de la Tabla 7.2 y el resultado de L/Ly, se resuelve
el lado derecho de la ecuacion 7.5. Para determinar el momento
plastico en las vigas se multiplican las 12 articulaciones que sé
forman en las vigas (ver Figura 7.2. b) por la sumatoria de los

momentos caiculados en la Tabla 7.2:
S M ,, =12-(500) = 600910n - m

Para los momentos en las columnas solo se considera la
sumatoria de momentos en las columnas de la planta baja,
detaliada en la Tabla 7.3, ya que sélo se forma una articulacion

plastica por columna:
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szc = 25881on-m

A continuacion se resuelve el lado derecho de la ecuacion 7.5:

L |
ZMphZ+ZMpc = 8598 fon-m

Para determinar el lado izquierdo de la ecuacion 7.5 se utilizo la
Tabla 7.4, que fue parte del procedimiento de las fuerzas
laterales equivalentes. La Tabla 7 4 detalla la distribucién del
cortante basal en sentido Y. Con esta tabla se puede
determinar el lado izquierdo de la ecuacion 7.5 para calcular la

carga que produce el colapso de un portico del edificio:

18.40V = 8598ton - m

V = 467 ton
La carga que produce el colapso de todos los porticos es:
V = 467.0 fon:7 porticos = 3271 ton

Del andlisis estatico lateral no lineal, se determind que el
cortante que produce el colapso es 3421 .4 ton. Si se divide este

Gltimo valor para el View determinado arriba resulta 1.05; es
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decir, existe un 5% de diferencia entre ambos valores. Por el
método de la Teoria de Analisis al Limite el factor de
sobrerresistencia resulto 4.13, mientras en el analisis estatico

jateral resultd Qmax = 4.33.

La Figura 7.3 ilustra la distribucion de cortantes de entrepiso
normalizado del portico prototipo cuando la deriva total iguala el
59 de la altura del mismo. En la misma grafica se ilustran los
cortantes de  entrepiso normalizados  obtenidos del
procedimiento de fuerzas laterales equivalente de ASCE/SE! 7-

05, descrito en el capituio 4.
= 2 9 Estados Limites del Portico.

La Figura 7.4 grafica el cortante basal normalizado vs deriva
total (VW — Biial) PaIa el .pértico en estudio, en la cual se indica
el inicio de cada estado limite. A partir de esta grafica, se puede
observar que la primera fluencia ocurre en las vigas del
segundo piso para un cortante basal de 0.196W (Biotal = 0.93%);
luego casi instantaneamente fluye la primera zona de panel
para un cortante hasal de 0.199W (Bt = 0.94%). La primera
fluencia de las columnas de la planta baja, a nive! del suelo,

ocurre para un cortante basal de 0.274W (Bpwm = 1.15%). ¥
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finalmente el primer pandeo de una viga ocurre para un

cortante basal de 0.332W (Brota = 4.49%).

Es sumamente importante recalcar en esta parte del estudio,
que las columnas de los pisos superiores No desarrollaron
fluencia. Las articulaciones plasticas se presentaron en las
zonas de panel, vigas y en la base de las coiumhas de ia planta
baja. Esta respuesta cumple con los criterios generales con los
que la estructura fue disefiada. De la Figura 7.4, se concluye
que el disefio cumple los requisitos de Desempefo Estructural
de seguridad de Vida para el nive! DBE (Tabla 3.3 y Figura 3.3),
e inclusive por el nivel de sobrerresistencia que posee el portico,
no existi® pandeo de vigas sino hasta pasar el nivel MCE; lo
que concluye que el portico a la vez cumplio los niveles de

Prevencion de Colapso para nivel MCE (Tabla 3.2)

7.2.3. Desplazamiento de Piso y Deriva de Entrepiso.
Los desplazamientos de cada piso se determinaron tomando
como punto de referencia el nudo maestro de la zona de panel,

comprendido entre las columnas centrales de cada piso.

La Figura 7.5(a) presenta los desplazamientos de piso del

edificio (a una deriva total del 5%) para el modelo analitico de
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DRAIN-2DX y la Figura 7.5(b) muestra las derivas de entrepiso
del mismo, de donde se puede apreciar que la deriva entrepiso

maxima resulta mayor que el 5% de deriva total.

Las Figuras 7.6(a) y 7.6(b) ilustran el desplazamiento lateral de
cada piso y la deriva de entrepiso, respectivamente, bajo
diferentes niveles de deformacion. Al momento de la primera
fluencia {(14y), los entrepisos intermedios (2do, 3ro, 4to vy 5to
piso) son los que presentan ligeramente mayor deriva de
entrepiso. Cuando ocurre un desplazamiento de 24 siguen los
mismos entrepisos dominando las derivas; lo mismo que ocurre
con un desplazamiento de 34y. A un desplazamiento de 44, el
1er entrepiso ya se encuentra entre los que presentan mayor
deriva mientras el 5to entrepiso queda rezagado. Finalmente,
para un desplazamiento de 5S4y, la estructura casi llega a los
niveles de deriva de entrepiso, cuando ocurre el 5% de deriva

fotal.

7.3. Comportamiento Local

7.3.1. Vigas

Antes de reportar el comportamiento de las vigas, es importante

indicar, que el monitoreo de las mismas se efectud en las




posibles zonas de articulacion plastica, tanto en los resortes
rotacionales como en los elementos vigas elasticos; que se

detallaron en la seccién 5.2.1

Los momentos flectores fueron tomados a partir de los
elementos elasticos adyacentes a la rétula plastica; mientras
que las rotaciones fueron tomadas a partir de los resortes
simuladores de la rotula plastica. A partir de estos datos, se
construyeron graficas que relacionan, el momento flector con la

rotacion en las rotulas plasticas.

La Figura 7.7 muestra seis graficas de resultados que soOn
representativos del comportamiento de las vigas del pértico en
estudio. En las ordenadas se muestra la relacion entre el
momento flector de la viga (My) y el momento plastico teorico
(Mgp), mientras que en las abscisas se presenta la rotacion (By),
expresada en porcentaje. Las Figuras 7.7(a) y 7.7(b) muestran,
y representan, el comportamiento que tuvieron dos vigas, una
interior y otra exterior, en el primer piso del portico. Se puede
observar, que los niveles de momentos y rotaciones llegan a
ser bastante parecidos en ambas articulaciones de las vigas y
en ambos tipos. Este comportamiento se repitié en el segundo

piso.
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Las Figuras 7.7(c) y 7.7(d), ilustran el comportamiento de dos
vigas, una interior y otra exterior, de! tercer piso. Se observa
claramente que la viga exterior, en su lado derecho, presenta
rotaciones mucho mas grandes que en el lado izquierdo; a casl
un mismo nivel de momento. Esto se repitié en el cuarto piso.
Esto se explica por el hecho de que las zonas de panel
exteriores absorbieron una pequena cantidad de deformacion,

mientras las interiores absorben mucho mas.

Finalmente, las Figuras 7.7(e) Y 7.7(f), presentan el
comportamiento de dos vigas, una interior y otra g:xterior, del
quinto piso. Se observa gue el comportamiento es ifs__ifnilar al d__el
tercer piso, con la diferencia que las rotaciones y momentos
son muchos mas pequefios. Este comportamienio é'e repitid en
el sexto piso, donde incluso algunas vigas no experimentaron

rotaciones plasticas.

La Tabla 7.5 resume las relaciones Mo/Mgp, ¥ 188 rotaciones de

todas las vigas de cada piso, para una deriva total del 5%.
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7.3.2. Columnas

El comportamiento local de las columnas se lo determind
analizando los momentos y las rotaciones ocurridas en la base

y en el tope de las mismas.

La base tedrica por la cual se monitored las rotaciones en los
extremos de la columna, s por el mecanismo de
desplazamiento se espera que tenga el portico y por los
objetivos de desempeho; los cuales buscan que solo las bases
de las columnas de la pianta baja desarrolien articulaciones

plasticas.

La Figura 7.8(a) muestra el comportamiento de una de las
columnas del primer entrepiso, mientras las Figuras 7.8(b} a
7.8(f) muestran el comportamiento de una columna de los
entrepisos superiores. De la Figura 7.8(a), se observa, que solo
la base de la columna desarrofla un articulacion plastica,
mientras la parte superior no experimenta deformaciones
inelasticas. Este ditimo comportamiento, de la parte superior de
la columna de! primer entrepiso, €s el que se repitidé en todos
los entrepisos superiores, fanto en sus bases como en sus
partes superiores, y lo ilustra claramente las Figura 7.8(b) a

7.8(f). Esto se debe a que durante el procedimiento de disefho
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se disefid la estructura de tal forma que se cumpla el criterio de

Columna Fuerte — Viga Débil.

Regresando al tema de los objetivos de disenho, se puede
concluir que el portico los cumple fehacientemente, puesto que
solo las bases de las columnas de la planta baja presentan

fluencia.

La Tabla 7.6, resume las relaciones (M/Mpe) vy rotaciones
plasticas desarrolladas  por las columnas de todos los
entrepisos; de donde se observa nuevamente, el hecho de que
las columnas de los pisos superiores y el tope de las columnas

del primer piso no experimentaron rotaciones plasticas (Bp).

7.3.3. Zonas de Panel

El comportamiento local de las zonas de panel fue monitoreado
en el par de resortes de jongitud cero que conforman dichas
sonas. Como se explico en la seccion 5.3, cada resorte
moniforea un comportamiento diferente, el primero s un
resorte elasto- plastico mientras el segundo es un resorte elasto

plastico perfecto.
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Las Figuras 7.9(a) y Figura 7.9(b), muestran el compbrtamiento
de una zona de panel exterior e interior del primer piso,
respectivamente, por medio de la grafica rotacion vs. momento
flector. Se puede observar gue la zona de panel exierior se
mantiene elastica mientras que la zona de panel interior
experimenta comportamiento inelastico. Las Figuras 7.9(c) a
7.9(g) muestran las zonas de panel internas de los otros pisos.
De estas figuras, es importanie mencionar que a partir del
tercer piso se vuelve mas grande la diferencia; lo cual esta
directamente  relacionado con o mencionado en el
comportamiento local de vigas. La Tabla 7.7 presenta un
resumen de momento, relacion de cortante resistido para

cortante de disefio y rotaciones maximas.

Las Figuras 7.10(a), 7.10(b} V¥ 7.10(¢c) ilustran como se€ fue
comportando iocalrﬁente el portico de estudio para una deformacion 4y,
3A, ¥ para 5.44Ay (equivalente al Betal del 5%), respectivamente. Se
puede observar que a Ay las deformaciones ocurren en las vigas a un
maéximo de 0.01 rad, mientras las deformaciones en las coiumnas son
despreciables. A 34y las deformaciones en las vigas aumentan a un
maximo de 0.04 rad, y las columnas ya experimentan deformaciones
de maximo 0.01 rad. A 5.4A las vigas llegan a niveles de rotaciones

de maximo 0.06 rad y las columnas a 0.05 rad.




275

7.4. Resumen

Este capitulo presentd los resultados del analisis estatico lateral no
lineal (pushover) al cual fue sometido el portico prototipo. La primera
parte irata de forma global la respuesta del portico; es decir, se analiza
las derivas de entrepiso, deriva total, sobrerresistencia del portico y
cortantes basales importantes. La segunda parte, analiza el
comportamiento local de Ia estructura; es decir, vigas, columnas y
zonas de panel, con el fin de determinar si la estructura cumplidé con

ios ODD.




276

Tabla 7.1 Resultados del Anélisis Elastico y Estatico Lateral No Lineal del

Portico Prototipo

(eje y)

Analisis
Analisis Elastico | Estatico Lateral
No Lineal
PEARM | pEaRM | PEARM | PEARM
(Tm,s) | (KNmmS) | (Tms) {KN,mm,s)
T, (seg) 1,51 1,51 1,59 1,59
Tais (S€g) 1,305 | 1,306 | = - -

K 10000 98,1 8850 86.8
Ayii-piso-derivas 0,068 68,2 | == | e
Agippisc-resist 0,078 78,9 0,089 89

Asotal DBE 0,435 435 0,568 568
Aot mee 0,652 652 0,852 852
Q, 2,55
Qoee 417
Suce S 4,31
Qmax 4,33
vyw e 0,196
Vege V| 0,32
Vice/W s 0,331
Viax/W e 0,332
@ Botar,y | 0,93%
S |epmose | - - 2,33%
‘% Biotat, MCE momeee 3,49%
e Biotal, MAX momrmmn 501%
S 9
g % DBE ' o
g % Bwee | 4,35%
Bunx 6,01%
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Tabla 7.2 Momento Pléastico en las vigas orientadas en direccion y

. Moo=
Tipo de seccidn Seccion % Zx ay Ey
Alas Aima cm’ ton-m
Viga 6to piso 200x15 500x8 2045 Fal
Viga 5to piso 200x15 500x8 2045 71
Viga 4to piso 200x20 500x8 2580 89
Viga 3er piso 200x20 500x8 2580 89
Viga 2do piso 200x20 500x8 2580 a0
Viga 1er piso 200x20 500x8 2580 90
S Mg = 500

Tabla 7.3 Momentos en las Columnas calculados para obtener el Mecanismo
de Desplazamiento Lateral de Columnas

Columnas Puc Mipc

del 1er piso ton ton-m
Portico 1 222 390
Périico 2 500 364
Portico 3 496 364
Portico 4 496 364
Poértico 5 4196 364
Pértico 6 500 365
Portico 7 222 377

T M, 2588

i

Tabla 7.4. Distribucién del Cortanie Basal en direccion Y

{%V) ton-m

5] 0,315 24,39 7,672

5 0,251 20,43 5134
4 0,190 16,46 3,128
3 0,131 12,50 1,633
2 0,079 8,54 0,672

1 0,035 4,57 0,159
Total 1,000 86,89 18,40
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Tabla 7.5  Resumen de resultados del analisis pushover en las vigas para
una deriva total del 5%.

{Mnfmnb)max ebmax
Piso| Claro Lado Lado Lado Lado
lzquierdo | Derecho lzquierdo | Derecho

1 1.18 1.22 0.0258 0.0106

2 0.8 1.02 0.0113 0.0125

6 3 0.85 1.04 0.0129 0.0122
4 0.84 1.04 0.0126 0.0122

5 0.84 0.88 0.01286 0.0117

6 0.9 1.18 0.0118 0.0252

1 1.18 147 0.0351 0.0160

2 1.04 1.47 0.0163 0.0162

5 3 1.04 117 0.0165 (.0162
4 1.04 1.17 0.0165 0.0166

5 1.05 1.16 0.0159 0.0152

6 1.07 1.22 0.0154 0.0352

1 1.26 1.22 0.0465 0.0232

2 1.2 1.21 0.0232 0.0235

4 3 1.2 1.21 0.0236 0.0237
4 1.2 1.21 0.0237 0.0237

5 1.2 1.21 0.0238 0.0239

& 1.2 1.27 0.0240 0.0469

1 1.28 1.24 0.0544 0.0315

2 1.22 1.23 0.0318 0.0316

3 3 1.22 1.23 0.0316 0.0316
4 1.22 1.23 0.0317 0.0315

5 1.22 1.23 0.0316 0.0316

6 1.23 1.29 0.0318 0.0543

1 1.29 1.29 0.0579 0.0531

2 1.28 1.29 0.0531 0.0530

2 3 1.28 1.29 0.0530 0.0529
4 1.28 1.29 0.0529 0.0530

5 1.28 1.29 0.0530 0.0530

8 1.28 1.28 0.0531 0.0579

1 1.28 1.28 0.0532 0.0476

2 1.26 1.28 0.0476 0.0475

1 3 1.26 1.28 0.0475 0.0474
4 1.26 1.28 0.0475 0.0464

5 1.32 1.27 0.0464 0.0473
6 1.27 1.29 0.0474 0.0530
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Resumen de resultados det andlisis pushover en las columnas

para una deriva total del 5%.

Entrepiso | Columna MW ®
Base | Superior | Base | Superior
1 0.228 0.380 0 0
2 0127 0.637 0 o]
3 0.148 0.619 0 0
6 4 0.150 0.622 0 0
5 0.150 0.622 0 0
6 0.140 0.630 0 0
7 0.260 0.397 0 0
1 0.114 0.591 0 0
2 0.256 0.815 0 0
3 (.256 0.815 0 0
5 4 0.257 0.833 0 0
5 0.258 0.837 0 0
6 0.254 0.828 0 0
7 0.144 0.639 0 O
1 0.136 0.503 0 0
2 0.277 0.671 0] 0
3 0.272 0.660 0 0
4 4 0.274 0.659 0 0
5 0.279 0.658 0 0
6 0.279 0.664 0 0
7 0.142 0.485 0 0
1 0.291 0.396 0 0
2 0520 | 0.510 0 0
3 0.529 0.513 0 0
3 4 0.532 0.512 0 0
5 0.530 0.511 0 0
6 0.535 0.504 0 0
7 0.298 0.393 0 g
1 0.398 0.085 0 0
2 0.566 0.165 0 0
3 0.558 0.161 0 0
2 4 0.556 0.159 a 0
5 0.567 0.163 0 0
6 0.566 0.160 0 0
7 0.418 0.095 0 0
1 0.980 0.223 0.0403 0
2 0.962 0.123 0.0415 0
3 0.964 0.115 0.0418 0
1 4 0.964 0.113 0.0418 0
5 0.965 0.114 0.0417 0
6 0.967 0.122 0.0415 0
7 0.959 0,241 0.0394 0




Tabla 7.7

panel para una deriva total del 5%.

Zona Maximos
Piso | 2o | Rotacion | Y2TETE | VaandVs
1 0.001925 75.58 0.54
2 0.01724 124.43 0.89
3 0.01542 121.57 0.87
4 0.0157 122.01 0.87
5 0.01576 122.1 0.87
6 0.01645 123.1 0.88
7 0.001974 77 .49 0.55
1 0.001836 72.09 0.51
2 0.02339 134.1 0.96
3 0.02313 133.69 0.95
4 0.02308 133.61 0.95
5 0.02375 134.66 0.96
6 0.0242 135.41 0.97
7 0.001878 73.74 0.53
1 0.001851 03.48 0.52
2 0.0281 184.17 1.03
3 0.02779 183.54 1.03
4 0.02769 183,35 1.02
5 0.0277 183.36 1.02
6 0.02756 183.08 1.02
7 0.001868 94.36 0.53
1 0.001765 89.13 0.5
2 0.02671 161.36 1.01
3 0.02659 181.12 1.01
4 0.02659 181.05 1.01
5 0.02671 181.35 1.01
6 0.02655 181.04 1.01
7 0.001806 91.35 0.51
1 0.0013 84.78 0.36
2 0.0065 185.07 0.78
3 0.0065 185.18 0.78
4 0.0066 185.31 0.78
5 0.0065 185.23 0.78
6 0.0065 185.04 0.78
7 0.0013 85.6 0.36
1 0.0012 77.43 0.33
2 0.0059 182.54 0.78
3 0.0059 182.68 0.78
4 0.0060 182.91 0.78
5 0.0070 187.11 0.80
6 0.0060 182.94 0.78
7 0.0012 79.99 0.34
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Resumen de resultados del andlisis pushover en zonas de
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Figura 7.3  Distribucion de los cortantes de entrepiso normalizados al 5%
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CAPITULO 8

8. Analisis Dinamico No- Lineal.

8.1. Generalidades,

Este capitulo describe los resultados de los analisis dindmicos no-
lineales a los que fue sometido el PEARM diseRado en el capitulo 4.

Los analisis dinamicos descritos en este capitulo fueron desarroliados




8.2.
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en el modelo de DRAIN-2DX presentado en el capitulo 5, con los

registros de aceleraciones presentados en el capitulo 6.

Los objetivos principales de este capitulo son (1) estudiar el
comportamiento sismico global y local del PEARM, (2) evaluar la
idoneidad del procedimiento de disefio propuesto, ¥ (3) examinar la
conformidad de! pértico prototipo con los objetivos y criterios de disefio

presentados en el capitulo 3.

E| objetivo (1) es conseguido, estudiando la respuesta local y global
del portico prototipo. El objetivo (2) es logrado comparando la
respuesta sismica del pértico prototipo con la respuesta espi;_:érada del -
PEARM presentado y disehado segun se especifico en el capﬁulo 4. El
objeﬁvo (3) es conseguido examinando los estados limites al!canzados

por el portico prototipo en cada analisis en la historia del tiempo.
Respuesta Sismica Global.

Se desarrollaron analisis dinamicos no-iineales con registros de
aceleraciones escalados a los niveles sismicos DBE y MCE para el
PEARM prototipo. Los registros de aceleraciones usados en este

andlisis fueron descritos en el capitulo 6. Debido a que se usan cinco




registros de aceleraciones para los analisis, la respuesta del pértico se
presenta en términos estadisticos de ia media, m y la media mas una
desviacion estandar, m+o, en donde los resultados de m+o
corresponden aproximadamente al 84™° percentil, asumiendo una

distribucién logaritmica normal.

8.2.1 Desplazamiento y Deriva del Gltimo piso

Las Tablas 8.1 (a) y 8.1 (b) presentan las magnitudes maximas
de desplazamiento total (Awta) y deriva total (Bit) de cada
analisis del PEARM a los niveles DBE y MCE, respectivamente.
Bita ©5ta expresado como un porcentaje de la altura del edificio
(hy). Ademas, se incluyen los valores de m y mi0
correspondientes. Los valores promedio (m) para Awtal Y PaAra
Biotal, SON 424mm y 1.74% para el nivel DBE; y de 540mm y
2.21% para el nivel MCE. Los valores de m+0 para Atotal Y para

Biotal, SON 504mm y 2.06% para el nivel DBE; y 614mm vy 2.52%

para el nivel MCE.
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8.2.2 Derivas de Entrepiso

L as Figuras 8.1(a) y 8.1(b) muestran los valores my m+o para
la maxima deriva de entrepiso, 8, de los andlisis dinamicos en
los niveles sismicos DBE y MCE, respectivamente. Ademas, la
figura incluye la maxima deriva de entrepiso, 8, de cada uno de

los registros de aceleraciones.

Los limites amplificados de deriva de entrepiso {(Bpee = 0.031
radianes y Owce £ 0.046 radianes, determinados con las
Ecuaciones 3.6a y 3.6b), recomendados por &l procedimiento
de disefio del capitulo 3, fueron cumplidos fehacientemente en
todos los registros de aceleraciones, como se observa en la
Figura 8.1. Los valores maximos de deriva de entrepiso a
niveles DBE y MCE fueron de 2.71% y 3.47%, correspondientes

al sismo de Valparaiso, 1985.

Las derivas de entrepiso maximas ocurrieron generalmente en
jos tres entrepisos centrales; es decir, el tercero, cuarto y
quinto, para niveles sismicos DBE y MCE. En estos pisos, las
zonas de panel interiores, y las vigas exteriores en Ssus

extremos exteriores, experimentaron las mayores
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deformaciones. Esto se debid, principaimente, a que estos

pisos son de transicion.

E! procedimiento de disefio presentando en el capitulo 3
introdujo la relacion deriva de entrepiso para deriva total (Cg =
0/80) Las Tablas 8.1(a) y 8.1(b) muestran que la maxima
deriva de entrepiso, 8, siempre es mayor que la maxima deriva
total, B, La Figuras 8.2(a) y 8.2(b) ilustran Ce (relacionando
los maximos valores de 8 y Bu) de cada registro de
aceleraciones en los niveles DBE y MCE. El valor de la media
m de Cs, para los niveles DBE vy MCE, fue 1.35. En el
procedimiento de disefic descrito en el capitulo 3, Cp s& asumio
como 1.5. Como se observa de las Figuras 8.2(a) y 8.2(b), la
media m y los valores para cada sismo resuttaron similares al
valor asumido (con excepcion de Artificial DBE, que se
encuentra un 6% por encima del valor asumido) , lo gque indica

que el procedimiento de disefio esta del lado de la seguridad.

Deriva Residual de Entrepiso
Las Figuras 8.3(a) y 8.3(b) muestran los valores de las derivas
residuales de entrepiso, Bres, de cada registro de aceleraciones

en los niveles DBE y MCE, respectivamente; ademas, de los
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valores m y m+o. De las gréficas y de las Tablas 8.1(a) y 8.1(b),
se puede apreciar que los valores de derivas residuales, tanto a
nivel DBE y MCE, son muy inferiores al 1% que exigen los
cédigos para un desempefio sismico de Seguridad de Vida a
nivel DBE. Los valores maximos de derivas residuales
obtenidos de los analisis fueron de 0.1% y 0.38%, para nivel

DBE y MCE, respectivamente.

8.2.4 Cortante Basal y Cortantes de Entrepiso Normalizados

Las Figuras 8.4(a) y 8.4(b) muestran los maximos valores
normalizados de cortante de entrepiso, V,/W, obtenidos de los
andlisis dindmicos para los niveles DBE y MCE,
respectivamente; y de los valores estadisticos m vy
m+o. Ademas, las figuras también presentan los cortantes de
entrepiso normalizados de disefio segun el ASCE/SE! 7-05. Se
puede observar que los cortantes de entrepiso normalizados de
cada sismo, son mayores a los propuestos por el ¢odigo. Esto
se debe principaimente a la sobrerresistencia que presenta el

PEARM de disefio, como se explicd en el capitulo 7.
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Las Tablas 8.2(a) y 8.2(b) listan las magnitudes maximas de los
cortantes de entrepiso normalizados, por cada analisis dinamico
en los niveles DBE y MCE, respectivamente. Los valores de m
y m+c para V/W son incluidos. Esta informacion también es
presentada en la Figuras 8.5(a) ¥ 8.5(b). Como se cobserva de
las Tablas 8.2, los valores m y m+c para los maximos V/W son
0.35 y 0.39, respectivamente para el nivel.DBE, y de 0.41 ¥y
0.45, respectivamente para el nivel MCE. Si las medias (m) son
divididas para el cortante basal normalizado de disefio (0.0768
segin el codigo ASCE/SElI  7-05), los “factores de
sobrerresistencia dinamica” en los niveles DBE y MCE son 4.55
y 5.27, respectivamente. Estos valores son significativamente
altos comparados con los obtenidos en gl analisis estatico
(pushover). El registro de aceleraciones de Valparaiso, 1985,
produjo los maximos valores de cortante basal normalizado
para los niveles DBE y MCE, como se puede observar de las

Tablas 8.2(a) y 8.2(b).

Fuerzas de Inercia y Aceleraciones de Piso

Las fuerzas inerciales del sistema estructural del PEARM

prototipo actlan en la localizacién de las masas como se
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muestra en la Figura 5.1. Las fuerzas inerciales desarrolladas
en el PEARM fueron determinadas multiplicando la septima
parte de la masa de un piso por el total de la aceleracion del
piso respective. Las Figuras 8.6(a) y 8.6(b) muestran los
valores m y m+oc para las maximas fuerzas inerciales
normalizadas, F/W, obtenidos de los analisis dindmicos en los
niveles DBE y MCE, respectivamente; ademas, incluyen los
valores de F/W experimentados por el pértico ante a presencia
de los cincos sismos, y los valores estimados por el
procedimiento descrito en la Seccion 12.10 del codigo
ASCE/SEl 7-05. Se puede observar que las fuerzas inerciales
normalizadas son esencialmente grandes en comparacion con
las estipuladas por el codigo ASCE/SElI 7-05. Algunos
investigadores han reportado que el dafo a los diafragmas de
pisos y sus conexiones fueron la causa mayor del pobre
desempefio de los edificios, e incluso del colapso, durante los
sismos de Armenia 1988, Northridge 1994, y Colombia Central
1999 (Rodriguez et al., 2002). Los resultados mostrados en
este estudio ratifican las subestimaciones de la ASCE/SE! 7-05
en lo que respecta a fuerzas inerciales producidos por registros

de aceleraciones de terreno a niveles DBE y MCE.
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Las Tablas 8.2(a) y 8.2(b) listan las magnitudes maximas de las
fuerzas inerciales normalizadas, F#W, para cada anélisis del
PEARM en los niveles DBE y MCE, respectivamente. Se
puede observar de la tabla, que los maximos vaiores m vy
m+cs son 0.14 y 0.16, respectivamente, para los registros DBE,
y 0.20 y 0.25, respectivamente, para los registros MCE. El
registro de aceleraciones de Valparaiso produjo los maximos
valores de las fuerzas inerciales normalizadas en los niveles

DBE y MCE.

las aceleraciones totales del piso, a, del PEARM fueron
calculadas sumando las aceleraciones relativas de las masas
en cada piso con las aceleraciones del suelo de los registros.
Las Figuras 8.7(a) y 8.7(b) muestran los valores my m+c de
las méaximas aceleraciones totales de piso, a, de los analisis

dinamicos en los niveles DBE y MCE, respectivamente.

L as Tablas 8.2{a) y 8.2(b) listan las magnitudes maximas de las
aceleraciones totales de piso, a, para cada analisis del PEARM
en los niveles DBE y MCE, respectivamente. Se puede
observar de la tabla, que los valores my m+c son 0.94 y 1.08,

respectivamente, para los registros DBE, y 1.25 Yy 1.50,
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respectivamente, para los registros MCE. Los registros de
aceleraciones de Seaitle y Valparaiso produjeron las
aceleraciones de piso maximas en los niveles DBE y MCE,

respectivamente.
8.2.6 Energia de Entrada

Las Tablas 8.2(a) y 8.2(b) resumen la energia de entrada, (Ej),
al final de cada andlisis, para ambos niveles de registros de
aceleraciones. La manera en que DRAIN-2DX calcula la
energia de entrada (E), energia histerética (Enisterstica), €NErgia
viscosa (Euiscosa)) Y €nergia cinética (Ecinstica) €5 descrito por
Allahabadi (1987). Los valores m y m+c de estas cantidades
son incluidos en las Tablas 8.2(a) y 8.2(b). Los valores de E;se
encuentran en un rango de 777159 a 237028 Ton-mm para los
registros de aceleraciones correspondientes a niveles DBE, y m
y m+c son 487633 y 697076 Ton-mm, respectivamente. Para
niveles MCE, E, se encuentran en un rango de 1476136 a
498648 Ton-mm; y my m+c son 975275 y 1362940 Ton-mm,
respectivamente. El sismo de Seattle produjo las maximas

energias de entrada, E;, en la estructura para ambos niveles
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sismicos, lo cual puede ser observado en las Figuras 8.8(a) y

8.8(b).

Las Tablas 8.2(a) y 8.2(b) listan la Enisterstica ¥ 12 Eviscosa al final de
cada analisis, ambos valores normalizados con respecto a E:
Los valores m y mto de 1a Enisterstica SON 0.41y 0.52 para el nivel
DBE; y 0.56 y 0.63 para el nivé[ MCE. Los valores m y m+c de
la Eyiscosa SON 0.59 y 0.70 para el nivel DBE; y 0.44 y 0.50 para
el nivel MCE. El nivel de energia cinética al final de los analisis
no se considera puesto que es despreciable,’_ ya que la

. i .
Elisteresica Y 1@ Eviscosa COmMprenden casi el 100% de la energia

interna.
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8.3. Respuesta Sismica Local

8.3.1 Rotacién y Momento en las Conexiones

Las Figuras 8.9 y 8.10 muestran los valores de my m+c de los
momentos maximos normalizados en la conexion (M/Mpn) v
rotacion (B8), respectivamente, obtenidos de los analisis
dinamicos con los registros de aceleraciones a niveles DBE v
MCE. M es el momento maximo de fa conexion y My es la
capacidad nominal a momento plastico de la viga.
Adicionalmente, las Figuras 8.11(a) y 8.11(b} presentan los
maximos momentos normalizados de las conexiones para cada
registro de aceleraciones en los niveles DBE y MCE,
respectivamente, y las Figuras 8.12(a) y 8.12(b) la rotacion
producida por cada registro de aceleraciones en los niveles
DBE y MCE, respectivamente. La informacion presentada en
las figuras mencionadas es resumida en la Tabla 83. Es
importante aclarar que se consideraron claros exteriores como
aquellas vigas en los claros 1y 8, y como claros interiores a las
vigas de los clarcs 2, 3, 4 y 5. Del andlisis de las figuras y

tablas, se observa lo siguiente:
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« Los niveles de rotaciones y de momentos maximos
normalizados son mayores en el nivel MCE que para el nivel

DBE.

« Las rotaciones son mayores en los claros exteriores que en
los interiores.

« La rotacion méaxima de las conexiones en el nivel DBE, fue
0.020 radianes en un claro interior y de 0.025 en un claro
exterior. Para el nivel MCE, los maximos valores fueron
0.021 radianes en un claro interior y de 0.033 radianes en
un claro exterior. Los valores m y m+o, para el nivel DBE
son‘ 0.014 y 0.017 en claros interiores, respectivamente; y
0.021 y 0.024 en claros exieriores, respectivamente. Para el
nivel MCE, los valores m y m+g, son 0.017 y 0.020, en
claros interiores, respectivamente; y 0.027 y 0.031, en claros

. exteriores, respectivamente. |

« Los momentos maximos normalizados son mayores en los
claros exteriores. Para rel nivel DBE, los valores my m+o
son 1.15 y 1.24, en claros interiores, respectivamente; y
1.19 y 1.25, en claros exteriores, respectivamente. Para el
nivel MCE, los valores m y m+o son 1.10 y 1.23, en claros
interiores, respectivamente; y 1.156 y 1.30, en claros

exteriores, respectivamente.,




304

8.3.2 Vigas

Las Tablas 8.4(a) y 8.4(b) reportan la cantidad de vigas que
fluyeron en cada analisis para ambos niveles sismicos. En
primera instancia, se puede observar que la mayoria de las
vigas entraron en fluencia para ambos niveles sismicos, 0 que
coincide con lo descrito en la seccidon 8.2.5. Los registros de
aceleraciones que mayor fluencia ocasionaron en las vigas
fueron los de Seattie y Valparaiso con un 89% y 100% de vigas
fluyendo para los niveles DBE vy MCE, respec’:ivafr.ﬁ.énte. La
media (m) de vigas que fluyeron en el nivel sismicdDBE fue.

81%, mientras en el nivel MCE fue 91%.

Es importante recalcar, que en todos los registros y niveles los
primeros cuatro pisos sufrieron fluencia de todas las vigas,
mientras las vigas de los pisos restantes presentaron fluencia
dependiendo del registro y del nivel sismico. La posibilidad de
pandeo local de la viga en un PEARM es evaluada examinando
si la respuesta M-8, en las vigas muestra degradaciéon de
resistencia. La Figura 8.13 muestra la respuesta M/Mp -6, del

lado izquierdo de una viga del claro 1 Piso 4, del PEARM sujeto
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al registro de aceleracion Valparaiso MCE. El registro de
Valparaiso MCE fue seleccionado debido a que desarrolla las
mayores rotaciones plasticas, tal como se indica en la Tabla
8.3(b). Se puede veren la Figura 8.13 que la viga experimenta
rotaciones plasticas de 0.024 radianes al lado izquierdo de la
viga, sin que se observe degradacién de la resistencia en la
respuesta M/M, n-8p. Por consiguiente, no ocurrird pandeo local

de las vigas en el PEARM.

Columnas

Como ya se ha mencionado anteriormente, las columnas en un
PEARM desarrollan rotaciones plasticas, 6p, al nivel del suelo
ante sismos DBE y MCE. Los resultados del analisis con
registros de aceleraciones para el PEARM demaostraron que las
columnas presentan deformaciones inelasticas al nivel del
suelo. Las Tablas 8.5(a) y 8.5(b) listan las maximas rotaciones
plasticas en la planta baja en los niveles DBE y MCE,
respectivamente, de donde se observa que los valores m y
m+a, son 0.001 y 0.0016, respectivamente para el nivel DBE; vy
0.0053 y 0.0072, respectivamente para el nivel MCE. Ademas,

la Figura 8.14 grafica las magnitudes maximas de rotacion
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plastica, ©,, desarrollado en las columnas (base y parte
superior) de cada uno de los analisis de registros de
aceleraciones en los niveles DBE y MCE. Lo siguiente es

observado de la Tabla 8.5 y la Figura 8.14:

e Las columnas del portico prototipo se desenvolvieron
satisfactoriamente puestc que fueron disefadas para
cumplir el criterio de columna fuerte — viga débil bajo

registros de aceleraciones DBE.

« Rotaciones plasticas en la base de las columnas de la
planta baja de menos del 1% se desarrollaron bajo registro

de aceleraciones MCE.

o No se formaron mecanismos de piso suave en ninguno de

los dos niveles sismicos.

La Figura 8.15 grafica la curva de interaccién momento - fuerza
axial (PcMc) para: (1) la “capacidad” de la columna estimada
por Bruneau et al. (1998), (2) la curva simpiificada de la
capacidad “recomendada” de la columna para diseho segun

FEMA-350, (3) la curva de zona de fluencia, (4) los resultados
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del registro de aceleraciones de Valparaiso, que resulto ser el
mas severo de los cinco registros analizados; y (5) valores de
las parejas (P, M) del analisis elastico del edificio prototipo. De
la grafica mencionada, se observa que la base de la columna
de la planta baja entré en fluencia, mientras las columnas de los
pisos superiores Nno experimentaron este tipo de esfuerzo.
Ambas observaciones corresponden y siguen fehacientemente
los Objetivos de Disefo por Desempefo, y el criterio de

columna fuerte — viga débil, aplicados.

Zonas de Panel

Las Tablas 8.6(a) vy 8.6(b) resumen las rotaciones plasticas
maximas de las zonas de panel interiores (Opz,p) V 12 cantidad de
zonas de panel que desarrollaron fluencia en los niveles DBE y
MCE, respectivamente. Ademas, la Figura 8.16 grafica las
magnitudes maximas de rotaciones plasticas de las zonas de
panel (By.p) por piso de los registros de aceleraciones en los

niveles DBE y MCE, respectivamente.

De la Tabla 8.6, se observa que en el nivel DBE, un minimo de

19 y un maximo de 28 zonas de panel entraron en fluencia, de




un total de 42; es decir, entre un 45% y 67%. Mientras en el
nivel MCE un minimo de 21 y un maximo de 30 zonas de panel
de un total de 42 entraron en fluencia; es decir, entre un 50% y
71%. Los minimos, en ambos niveies, responde al registro de
aceleraciones Artificial; y los maximos al nivel de Seattle vy

Valparaiso.

De la Figura 8.16 se observa que las rotaciones plasiicas
mayores se dieron en los pisos centrales (tercero, cuarto y
quinto) para ambos niveles sismicos y para todos los registros
de aceleraciones; mientras, las rotaciones plasticas mas
pequefias se dieron en el primero y sexto piso. Este
comportamiento  esta ligado  directamente  con el
comportamiento de las vigas interiores de estos pisos centrales
que no tuvieron rotaciones tan grandes, entonces las zonas de
panel absorbieron la mayor parte de ellas; mientras, en el

primer y segundo piso, |as vigas tuvieron mayor deformacion.

La Figura 8.17 muestra la respuesta VIV, - Bpz de la sexta zona
de panel del cuarto piso del PEARM, sujeta al registro de
aceleraciones de Seattle al nivel MCE, el cual fue el registro de

aceleraciones mas severo para las zonas de panel. Se observa
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claramente que la distorsion sobrepasa el 2% y que la relacion

VIV, llega casi a 1.

8.4. Evaluacion de los Estados Limites Alcanzados.

Como se indico en el Capitulo 3, los objetivos de disefio relacionan los
niveles de desempefio sismico (i.e., Seguridad de Vida y Prevencion
del Colapso) con los niveles sismicos de entrada (i.e., DBE y MCE). El
enfoque de disefio propuesto descrito en el Capitulo 3 tiene dos
objetivos fundamentales: (1) el desempefic del PEARM bajo la accion
de un terremoto al nivel de! Sismo de Disefio (DBE) debo satisfacer el
concepto del nivel de desempeho de Seguridad de Vida, y (2) el
desempefio del PEARM bajo Ia accion de un terremoto al nivel del
Sismo Considerado Méaximo (MCE) debe satisfacer el concepto del

nivel de desempefio de Prevencion del Colapso.

La Figura 3.3 describe los objetivos de disefio al nivel global, mediante
la grafica Cortante Basal — Deriva Total del Uliimo Piso (V, Bw). Tal
como se puede ver, los niveles de desempefio de Seguridad de Viday
de Prevencion del Colapso estan localizados antes de que ocurra el
primer estado limite que viola la definicion de nivel de desempefo {los

estados limites que son aceptables para los niveles de Seguridad de
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Vida y de Prevencion del Colapso se describen en la Seccion 3.2.1.
Esta seccion evalia los estados limites alcanzados por el PEARM en
el analisis con registros de aceleraciones descritos en el Capitulo 6. El
objetivo de esta seccion es evaluar para cada anélisis si los objetivos

de disefio se cumplen.

La Tabla 8.7 presenta los estados limites estructurales considerados
por el criterio de disefio. También presenia los estados limites
alcanzados por los analisis, en donde los analisis fueron divididos de
acuerdo a las intensidades sismicas. Las celdas rellenadas de color
gris representan los estados limites que no son aceptablés' para la
intensidad sismica por el criterio de disefio y los objetivc;é de disefio

descritos en el Capitulo 3.

Zonas de Panel: Todos los analisis desarrollaron fluencia en las zonas
de panel en el nivel DBE y en el nivel MCE, como se observa en la
Tabla 8.6. Ademas, es importante recalcar que la distorsion excesiva,
mayor a 4ypzy, ocurrid en los sismos de Los Angeles, Seattle y
Valparaiso para el nivel DBE; y en todos los sismos analizados para €l

nive! MCE.
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Arficulacion Plastica de Columnas: Todos los analisis desarrollaron
articulaciones plasticas en las columnas de la planta baja al nivel del
suelo en el nivel MCE, mientras en el nivel DBE pueden ser
considerados despreciables. De acuerdo a la definicién de Seguridad
de Vida (ver Seccion 3.2.1) v los objetivos de disefio, las columnas
pueden desarrollar articulaciones plasticas, aunque en e| caso del
PEARM no ocurrié esto ya que las articulaciones plasticas son
despreciables ante el nivel DBE: no obstante, en el nivel MCE si
oeurrieron articulaciones plasticas moderadas lo cual esta permitido
plenamente por el nivel de Prevencion del Colapso. La Figura 8.14 y la
Tabla 8.5,'como ya se observo, presentan una evaluacién cuantitativa
de las maximas rotaciones plasticas de las columnas en la planta baja
y en otras zonas. La respuesta sismica fue descrita en secciones
anteriores, vy se encontré que las columnas se desempenan
satisfactoriamente debido a que estan disefiadas de acuerdo al criterio

de columna fuerte — viga débil bajo el nivel DBE.

[ imites de Deriva de Entrepiso: La Tabla 3.4 resume los limites de la
deriva de entrepiso para los niveles DBE ¥ MCE. La Tabla 8.7 indica
que bajo ninguno de los registros de aceleraciones el PEARM excede
el limite de la deriva de entrepiso igual a 0.031 radianes al nivel DBE

(Seguridad de Vida). Ademas, ninguno de los registros de




312

aceleraciones excede el limite de la deriva de entrepiso igual a 0.046
radianes para el nivel MCE. Los resultados cuantitativos de deriva de
entrepiso pueden verse en la Tabla 8.1. La razdn principal de no
exceder el limite de la deriva de entrepiso es para minimizar la
probabilidad del colapso debido a los efectos P-A y posibles dafos a
los elementos no estructurales del edificio incluyendo los sistemas de

seguridad de vida.

Pandeo Local de la Viga: E! criterio de disefo descrito en el Capitulo 3
no permite que se desarrolie pandeo local en la viga al nivel MCE.
Como se indicod anteriormente, el modelo usado en el analisis no
incluye el pandeo local de la viga. Este criterio es evaluado
observando si ocurre degradacion de la resistencia. La Figura 8.13
muestra la articulacion plastica de viga que més rotacion experimento
de todo el PEARM y se puede notar que no ocurre degradacion de
resistencia; por lo tanto no ocurrio pandeo local de viga en ningunoc de
los dos niveles de disefio. No obstante, es importante recalcar que
suscitaron articulaciones plasticas en las vigas en todos los analisis

dinamicos tanto en el nivel DBE como en el MCE.

8.5. Resumen.
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Este capitulo presentd los resuitados de los andlisis dinamicos no
lineales a los cuales fue sujeto el portico prototipo. La primera parte
trata de forma global la respuesta del portico; es decir, se analiza las
derivas de entrepiso, deriva total, energia de entrada, fuerzas
inerciales, cortantes basales, etc; producido por cada registro de
aceleraciones. La segunda parte, analiza el comportamiento local de
la estructura; es decir, vigas, columnas, Zzonas de panel y conexiones,
con el fin de determinar si la estructura flevé a cabalidad el
comportamiento gdecuado. Finalmente, el capitulo termina con una
evaluacion general del cumplimiento de los estados Iimités segun

cada nivel sismico y los objetivos de disefio por desempefio.
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Tabla 8.1 Magnitudes Maximas de Desplazamientos Totales, Derivas
Totales, Derivas de Entrepiso y Derivas Residuales de Entrepiso para el
PEARM.

(a) Sismos DBE.

Analisis Brota Btota i Bres
(mm) {pulg) (%hy) (%hy) (%ohy)

o | Artificial 350 13.8 1.43 2.05 0.09
2 |'{ os Angeles | 445 17.5 1.83 2.37 0.01
“g Perti 333 13.1 1.37 1.88 0.03
2 Seattle 515 20.3 2.11 2.66 0.10
= | Valparaiso | 478 18.8 1.98 2.71 0.02
= m 424 16.7 1.74 2.23* 0.04*
e m+o 504 19.8 2.06 270 | 0.08*

= maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
ja respuesta maxima entre iodos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.

(b) Sismos MCE

Analisis Agotal Biotal 6 Bres
(mm) (pulg) (%hy) (%h,) (%ehy)

o | Artificial 444 17.5 1.82 2.54 0.04
S Los Angeles | 541 21.3 2.22 2.89 0.15
*g Perl 493 19.4 2.02 2.65 0.30
21 Seattle 627 24.7 2.57 3.41 0.15
Z | Valparaiso 594 23.4 2.44 3.47 0.38
< m 540 21.3 2.21 2.90* 0.19*
o m+o 614 24.2 2.52 3.42% | 0.32*

* = maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
la respuesta maxima entre todos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.
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Tabla 8.2.Magnitudes maximas de cortante basal normalizado, fuerzas
inerciales, aceleracion de piso y energia de los analisis dinamicos.

(a) Sismos DBE

4 F Niveles de energia al final del
o w w a analisis
Analisis *) *) (@) E, Epurinen E,
{T-mm) E; E,

Artificial 0.31 0.12 0.80 237028 0.45 0.55
Los Angeles | 0.34 0.11 0.79 434205 0.46 0.54
Pert 0.31 0.16 1.08 381136 0.23 0.77
Seattle 0.39 0.15 1.01 777159 0.52 0.49
Valparaiso 0.40 0.16 0.95 608636 0.39 0.61
m 0.35 0.14* 0.94** | 487633 0.41 0.59
m+0o 0.39 0.16™ 1.08™ 697076 0.52 0.70

(*YW = 1473 ton.

* = maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
la respuesta maxima enire todos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.

(b) Sismos MCE

14 F Niveles de energia al final del

o W W a analisis
Analisis *) *) (@) E, E,porinea E,pone

(T-mm) E, £,

Artificial 0.37 0.16 1.07 498648 0.58 0.40
Los Angeles | 0.39 0.13 0.83 827955 0.61 0.39
Peru 0.39 0.18 1.24 820227 0.46 0.54
Seattle 0.45 0.24 1.41 1476136 0.62 0.38
Valparaiso 0.45 0.26 1.57 1253409 0.53 0.47
m 0.41 0.20™ 1.25" 975275 0.56 0.44
m+o 0.45 0.25%* 1.50** | 1362940 0.63 0.50

"YW = 1473 ton.

+ = maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
la respuesta maxima entre todos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.




316

Tabla 8.3. Magnitudes maximas de las rotaciones y de los momentos en las
vigas de los clarcs interiores y exteriores para cada registro de
aceleraciones.

(a) Sismos DBE
Claros interiores | Claros exteriores
Anélisis 0 )
M/NM, . (rad) M/, » (rad)
Artificial 1,21 0,015 1,19 0,017
Los Angeles 1,21 0,017 1,22 0,021
Peru 1,17 0,013 1,18 0,016
Seattie 1,23 0,020 1,24 0,023
Vaiparaiso 1,20 0,015 1,22 0,025/ |
m 1,15% 0,014* 1,19* 0,021 -
m+ao 1,24* | 0,017* 125 | 0,024*

* = maximo valor de la media y de la media mas un
la respuesta maxima entre todos los nive

a desviacion estandar de
les de piso para todos los

registros de aceleraciones.

(b)  Sismos MCE
Claros interiores | Claros exteriores
Analisis 0 0
MM (rad) Wip.n (rad)
Artificial 1,23 0,020 1,24 0,023
Los Angeles 1,23 0,021 1,28 0,026
Peru 1,17 0,014 1,23 0,023
Seattle 1,24 0,020 1,29 0,032
Valparaiso 1,23 0,020 1,27 0,033
m 1,10* 0,017* 1,25 0,0277
m+o 1,23* 0,020" 1,30 0,031

* = maximo valor de la media y de la media ma
la respuesta maxima entre todos los nive
registros de aceleraciones.

s una desviacion estandar de
les de piso para todos los
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Tabla 8.4. Cantidad de vigas que fluyeron para cada registro de
aceleraciones del andlisis dinamico.

(a)  Nivel DBE
Anlisis Vigas que | % (sobre el total de
fluyeron vigas)
Artificial 27 75%
L os Angeles 25 69%
Pert 30 83%
Seattie 32 89%
Valparaiso 32 89%
m 29,2 81,1%
m+ao 32,3 89,8%
(b) Nivel MCE
Sismo Vigas que | % (sobre el total de
fluyeron vigas)
Artificial 31 86%
Los Angeles 30 83%
Peru 31 86%
Seattle 36 100%
Valparaiso 36 100%
m 32,8 91,1%
m+0o 35,7 99,3%
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Tabla 8.5. Rotaciones plasticas maximas en la base de las columnas de la
planta baja del portico prototipo, obtenidas de los andlisis dinamicos.

(a) Nivel DBE

Columnas de

Andlisis la planta baja
8,(rad)
Artificial 0,0009
Los Angeles 0,0020
Pert 0,0007
Seattie 0,0009
Valparaiso 0,0011
m 0,0011
m+ag 0,0016

(b) Nivel MCE

Columnas de

Analisis la planta baja
8,(rad)
Artificial 0,0024
Los Angeles 0,0054
Peru 0,0051
Seattle 0,0059
Valparaiso 0,0076
m 0,0053
m+ao 0,0072
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Tabla 8:6. Rotaciones plasticas maximas de las zonas de panel interiores, y
cantidad de zonas de panel que fluyeron para cada registro de aceleraciones
en ambos niveles sismicos.

(a) Nivel DBE
Analisis Opz.p #de ZPs
en fluencia
(rad)

Artificial 0,0065 19
Los Angeles | 0,0094 25
Pera 0,0043 20
Seattle 0,0126 28
Valparaiso | 0,0122 25
m 0,0082* S
m+0o 0,0135* e

* = maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
la respuesta maxima entre todos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.

** = Zonas de panel interiores.

(b) Nivel MCE
Analisis Opzp #de ZPs
en fiuencia
(rad)

Artificial 0,0092 21
Los Angeles | 0,0130 25
Pert 0,0105 28
Seattle 0,0150 - 30
Valparaiso 0,0135 30
m 0,0087* -
m+o 0,0143™ ——

* = maximo valor de la media y de la media mas una desviacion estandar de
la respuesta maxima entre todos los niveles de piso para todos los
registros de aceleraciones.

»» = Zonas de panel interiores.
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Tabla 8.7 Estados Limites alcanzados por los Analisis

Estado Limite

Analisis al nivel DBE

Anéalisis al nivel MCE

Fluencia de zona de panel

todos los analisis DBE

todos los analisis MCE

Distorsién excesiva de la zona de
panel

Los Angeles, Seattle y
Valparaiso

todos los analisis MCE

Articulacion plastica de las
columnas de la planta baja al nivel
del suelo

rotaciones despreciables
para todos los analisis

todos los analisis MCE

Formacién de articulaciones
piasticas en vigas.

todos los analisis DBE

todos los analisis MCE

Deriva de entrepiso que excede los
limites amplificados para el nivel de
Prevencion del Colapso (PC) (%}

Pandeo local de la viga ninguno ninguno
Deriva de entrepiso que excede los ninguno Seatlle y Valparaiso
limites amplificados para el nivel de
Seguridad de Vida {SV) (%)
ninguno ninguno

[ |~ aceptado por el criterio de diseflo, ver Capitulo 3, Tabla 3.2 y Tabla 3.3.
[ |=no aceptado por el criterio de disefio, ver Capitulo 3, Tabla 3.2 y Tabla 3.3.
(*) = ver Tabla 3.4 para los limites de criterios de disefio
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CAPITULO 9

g. Resumen, Conclusionesy Recomendaciones.

9.1 Resumen.

El presente trabajo introduce una Conexion Precalificada llamada
conexién con alas no reforzadas soldadas y alma soldada (ANRS-AS)

a ser usada en Porticos Especiales de Acero Resistentes a Momento




L
W
]

(PEARM) fabricados a partir de planchas soldadas. En una conexion
con alas no reforzadas soldadas y alma soldada se utiliza soldadura
de ranura de penetracion completa para unir las alas de las vigas con
las alas de las columnas. Esta conexion es completamente restringida
y se espera presente un comportamiento ductil lo suficientemente
grande como para resistir eventos sismicos moderados y Severos.
Ademas, se espera que los porticos presenten articulaciones plasticas
en los extremos de las vigas y en la base de las columnas c?ie la planta

baja sin que el edificio colapse.

Una conexion ANRS-AS disefada y fabricada apropiadamente tiene
las siguientes ventajas: (1) ia conexion se puede disefiar y construir
sin verificacion teérica o analitica; (2) la conexién tiene adecuada
resistencia, ductilidad y gran capacidad de disipacion de energia ante
eventos sismicos; (3) existen especificaciones pertinenies en las que
se detallan procedimientos de disefio y limitaciones, lo cual facilita su
disefio; y (4) su ejecucion €s simple y econdmica en comparacion con

otras conexiones precalificadas.

Las principales areas de investigacion incluidas en este trabajo son las
siguientes: (1)} desarrollo del concepto de la conexion con alas no

reforzadas soldadas y alma soldada (ANRS-AS); (2) desarrolio de
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recomendaciones y criterios de disefio sismico para podrticos
especiales de acero resistentes a momento, fabricados a partir de
planchas soldadas, con conexiones ANRS-AS: (3) evaluacion sismica
del PEARM con conexiones ANRS-AS; y (4) comparacion de los
costos de la estructura de un edificio prototipo con PEARM vy
conexiones ANRS-AS, fabricado a partir de planchas soldadas, con el

costo de un edificio similar pero en concreto reforzado.

El Capitulo 2 de este trabajo presenta un breve resumen de las
conexiones viga-columna utilizadas antes de los sismos de Northridge,
EEUU (1994), Kobe, Japén (1995), ¥ Ciudad de México (1985); y de
las fallas presentadas en las mismas bajo efectos de dichos sismos.
Este capitulo también describe el estado del arte y de la practica de
los edificios metalicos en la ciudad de Guayaquil, y de las posibles
deficiencias que éstos pudieran presentar ante la ocurrencia de sismos
moderados y severos. Adicionalmente, presenta la revision de las
investigaciones previas méas revelantes de sistemas estructurales con
Porticos Especiales de Acero Resistentes a Momento y Conexiones
con Alas No Reforzadas Soldadas y Alma Soldada (ANRS-AS).
Ademas, se detallan las principales caracteristicas de las diferentes

conexiones precalificadas tratadas en FEMA-350'y ANSI/AISC 358-05,
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principalmente de la conexion ANRS-AS con sus ventajas vy

desventajas.

El Capitulo 3 define los niveles de desempefio sismico de edificios y
niveles sismicos. También presenta brevemente los estados limites
estructurales y los objetivos del disefio por desempefo para PEARM
con conexiones ANRS-AS. Adicionalmente, se definen los objetivos y
criterios de disefio sismico. Este capitulo finaliza con el procedimiento
de disefio de un portico especial de acero resistente a momento con

conexion ANRS-AS.

( “
El Capitulo 4 describe el modelo elastico lineal del edificio prototipo
compuesto por PEARM con conexiones ANRS-AS desarrollado. con la |
ayuda del programa SAP2000. Tambien se detallan las caracteristicas
geométricas del edificio prototipo y las cargas a las que se encuentra
sometido. Adicionalmente, se describe el analisis estatico lateral y sus

resultados mas relevantes, para continuar con el disefio de los

elementos y de la conexion ANRS-AS del edificio prototipo.

El Capitulo 5 describe el modelo analitico no lineal del pértico prototipo
estudiado en esta investigacidn. El modelo analitico se basa en el

trabajo desarrollado por Rojas (2003) y otros autores. En la parte
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inicial se describen los modelos de los miembros, luego se tratan las
propiedades de los materiales empleados y de la aproximacion de
elios en el DRAIN-2DX. Paralelamente, se determinan las masas del
edificio que establecen la rigidez del portico y por ende su periodo

fundamental, para luego calcular las cargas gravitacionales.

El Capitulo 6 presenta los registros de aceleraciones a emplearse en
el analisis dinamico. En total son cinco los registros de aceleraciones a
utilizarse, de los cuales uno es un registro generado artificialmente, v
los restanies son registros de sismos que presentaron caracteristicas
similares a los sismos que podrian ocurrir en la costa ecuatoriana.
Adicionalmente, se trata el tema del factor de escala para comparar
los registros de aceleraciones con el espectro de aceleraciones

utilizado en el disefio seguin el AISC/SEI 7-05.

E| Capitulo 7 presenta los resultados de! andlisis estatico lateral no
lineal (pushover) al cual es sometido el portico prototipo. La primera
parte trata de forma global la respuesta del portico, es decir, se
analizan las derivas de entrepiso, deriva total, sobrerresistencia del
portico y cortantes basales. La segunda parte, analiza el

comportamiento local de la estructura; es decir, vigas, columnas y
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zonas de panel, con el fin de determinar si la estruciura cumplio con

los Objetivos del Disefio por Desempefio (ODD).

El Capitulo 8 presenta los resultados de los analisis dinamicos no
incales a los cuales es sometido el poértico prototipo.  Los niveles
sismicos utilizados fueron los correspondientes al Sismo de Disefio
(DBE) y al Sismo Maximo Considerado (MCE). La primera parte del
capitulo describe de forma global la respuesta del portico; es decir, se
analizan las derivas de entrepiso, deriva fotal, energia de entrada,
fuerzas inerciales y cortantes basales; producido por cada registro de
aceleraciones. La segunda parte, analiza el comportamiento local de
\a estructura; es decir, vigas, columnas, zonas de panel y conexiones,
con el fin de determinar si la estructura cumplié con los ODD.
Finalmente, e! capitulo termina con una evaluacion general del
cumplimiento de los estados limites segun cada nivel sismico y los

obietivos de disefio por desempeio.

Conclusiones.

Las principales conclusiones de este trabajo se presentan a

continuacion:
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. Los edificios con PEARM con conexiones ANRS-AS, fabricados &
partir de planchas soidadas y disefiados segun especificaciones tales
como las presentadas en este trabajo (basadas a su vez en FEMA-
350 y ANSI-AISC 341-05), poseen adecuada resistencia, ductilidad y
gran capacidad de disipacion de energia ante eventos sismicos, como
se demostro en los andlisis dinamicos.

e De los resultados de los analisis dinamicos se puede decir que la
estructura tiene un desempefio sismico adecuado, puesto que la base
de las columnas de la planta baja no llegan ni al 1% de rotacion
plastica en las condiciones mas severas, las vigas no presentan
degradacion de resistencia, y las zonas de pane! no alicanzan la
distorsién total maxima permitida. Ademas, las derivas de entrepiso
son menores a los limites amplificados del cadigo y las derivas
residuales son mucho menores a las permitidas por el codigo.

e La sobrerresistencia maxima, Quax, de 4.33 resultante del analisis
estatico lateral no lineal (pushover) resulté mayor a 3, que es la
esperada para un PEARM segln ASCE/SEl 7-05; y esto se debe
principalmente a que el factor de modificacion de respuesta R utilizado
para el disefio del edificio fue de 6, mientras que ASCE/SEl 7-05
considera un R igual a 8.

« Por medio de la Teoria de Andlisis al Limite para PEARM se obtuvo un

factor de sobrerresistencia de 4.13; es decir, muy similar al 4.33
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obtenido con el andlisis estatico lateral no lineal. Por lo tanto, se puede
inferir que para edificios similares al prototipo, se podria usar la Teoria
de Analisis al Limite para determinar el factor de sobrerresistencia.

El factor de amplificacién de deflexion, Cq, de 4.5 (valor utilizado en
este trabajo), determinado por una relacion de factor de modificacion
de respuesta de este estudio (R = 6) con el factor de modificacion de
respuesta del cadigo (R = 8) y el factor de deflexion especificado por el
cadigo (Cg = 5.5), resultd ser adecuado, puesto que la estructura no
sobrepasé los limites en el analisis elastico, ni en la evaiuacion
sismica.

Las relaciones ancho - espesor para secciones sismicamente
compactas, dadas por la ASCE/SEI 7-05, resultaron ser satisfactorias,
ya que los resultados de los analisis efectuados indican que Ia
estructura desarrollé gran ductilidad.

Los valores de Ry y Ry del acero indicados por ANSVAISC 341-05,
donde R, es la relacion entre el esfuerzo de fluencia probable y el
esfuerzo de fluencia minimo especificado, Fy, del material; y Ri es la
relacion entre el esfuerzo de fluencia Gltimo probable y el esfuerzo de
fluencia ultimo especificado, F,, del material; para planchas de acero
coinciden con los valores determinados por Cassagne (2008) para

planchas de acero distribuidas en la ciudad de Guayaquil.




« Para edificios de mediana altura, como él estudiado en este trabajo, 6
de niveles, localizados en nuestra ciudad, el peso de la estructura
metalica resultd estar en el orden de los 65 kg/m®,

e El presupuesio estimado del costo de ja estructura, inciuida la
cimentacién superficial, del edificio prototipo investigado en este
trabajo resulto estar en el orden de los 170 $/m?. Este costo es un
poco mas elevado (probablemente de un 15 a 20%) comparado al de
un edificio similar e;l concreto reforzado. Sin embargo, esta diferencia
en costo puedle ser compensada por la rapidez con la que se puede
construir edificios en acero. La construccion en acero permite realizar
distintas actividades a la vez, como por ejemplo la gjecucion de la
cimentacion, fabricacion de perfiles, etc. Adicionalmente, la
construccion en concreto reforzado es mucho mas pesada que la
construccion en acero, lo cual se traduce en una cimentacién mas
costosa.

e Rojas (2003) estudi6 un edificio prototipo de seis pisos con las mismas
caracteristicas al estudiado en este trabajo. El peso de la estructura
metdlica de este edificio resulté en el orden de los 60 kglmz. La
diferencia de peso se debe a que el edificio estudiado por Rojas
estaba ubicado en Los Angeles-EEUU, en donde la calidad de la
ingpeccién y mano de obra es superior al de nuestra ciudad. Por este

motivo, el edificio estudiado por Rojas fue disefiado utilizando un
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factor de modificacion de respuesta R = 8 (tal como lo estipuia el IBC
2000 y el ASCE/SE! 7-05) mientras que en este trabajo se utilizd R =6
a fin de penalizar la inferior mano de obra y calidad existente en
nuestra ciudad en comparacion con la de paises desarroliados. Por
otro lado, el edificio estudiado por Rojas es poco redundante ya que
utitiza PARM en los porticos exteriores, mientras que los porticos
interiores son gravitacionales. En el caso del presente trabajo, todos
los porticos del edificio son resistentes a momento a fin de contar con
una estructura altamente redundante y evitar posible concentraciones

de esfuerzos en solo unos cuantos porticos de la estructura.

Recomendaciones.

Las principales recomendaciones de este trabajo se presentan a

continuaciéon:

Se recomienda realizar ensayos experimentales locaies de ANRS-AS
para PEARM fabricados a partir de planchas soldadas a fin de
comparar los resultados de estos ensayos con aquellos obtenidos
mediante modelos analiticos.

Para disminuir los costos de edificios con PEARM vy conexiones

ANRS-AS. se recomienda investigar la posibilidad de rellenar las
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columnas tubulares de acero con concreto. De esta manera, los
espesores de las columnas de acero disminuiran, obteniéndose una
astructura mas econémica, posiblemente en el orden de los 55 kg/mz.
Se recomienda realizar disefios y analisis no- lineales para otro tipo de
geometria de PEARM, i.e., diferentes numeros de tramos y de pisos, a
fin de validar o mejorar e! procedimiento de disefio descrito en el
Capitulo 4.

En este trabajo se utilizé un factor de modificacion de respuesta, R,
igual a 6, mientras que los codigos americanos recomiendan un factor
de modificacion de respuesta de 8 para este tipo de estructuras.
Varios criterios de disefio sismico vienen asociados a este factor de
modificacion  (i.e., relaciones ancho-espesor para secciones
sismicamente compactas y factor de amplificacion de deflexion para la
determinacion de derivas de entrepiso); por lo tanto, a pesar de que la
evaluacion sismica arrojé resultados satisfactorios, se recomienda
realizar una investigacién adicional al respecto.

Se recomienda efectuar un estudio de como detaliar las zonas de los

empalmes de columnas que presenten cambios de secciones.
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