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Resumen

Esta investigacidn consiste en la evaluacién del comportamiento ineldstico y no lineal de un hospital
de concreto armado disefiado con aisladores sismicos de base. Ademas, busca revisar su desempeiio
y capacidad de ductilidad a partir de la comparacion de las derivas de entrepiso con y sin aisladores,
considerando el comportamiento ineldstico de la superestructura. La investigacion se basa, en un
principio, en modelar la estructura de un hospital, previamente disefiado, e introducir las
propiedades ineldsticas de los elementos como rdétulas pldsticas y aisladores, utilizando los
principios de equilibrio, compatibilidad y relaciones constitutivas para construir curvas momento-
curvatura para cada seccién que requiera ser analizada. Todo esto con el fin de conocer el
comportamiento estructural y secuencia de agotamiento de capacidad de las secciones para la
estructura con y sin aisladores, empleando un andlisis pushover y tiempo-historia. Se espera
comprobar la eficiencia de los aisladores para reducir la deriva de entrepiso y mejorar el desempefio
sismico del hospital.
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RESUMEN

Esta investigaciéon consiste en la evaluacion del comportamiento inelastico y no lineal
de un hospital de concreto armado de dos pisos de altura disefiado con aisladores.
Ademas, busca revisar su desempefio y eficiencia a partir de la comparacion de la
fuerza sismica percibida y derivas de entrepiso con y sin aisladores. La investigacion
se basa en modelar la estructura de un hospital, considerando las propiedades
inelasticas de los elementos y aisladores, para representar la respuesta de esta
estructura frente a solicitaciones sismicas modeladas mediante un analisis pushover y
tiempo-historia. Se espera calcular y comprobar la eficiencia de los aisladores para
reducir la deriva de entrepiso y mejorar el desemperio sismico del hospital.

OBJETIVOS
1.1. Objetivo General
° Estudiar el comportamiento inelastico de una estructura aporticada de baja
altura frente a solicitaciones sismicas al emplear aisladores elastoméricos
de nucleo de plomo.
1.2. Obijetivos especificos
e Verificar las exigencias de la norma E.030 estudiando las derivas de
entrepiso del hospital.
e Modelar y estudiar las propiedades inelasticas de los aisladores
elastomeéricos con nucleo de plomo.
e Realizar analisis inelasticos pushover y tiempo-historia a la estructura para
conocer su comportamiento tras el limite elastico
e Conocer y calcular la eficiencia de los aisladores en estructuras
aporticadas de periodos bajos a partir del desempefio de la estructura
aislada y de base fija.

JUSTIFICACION Y ALCANCE

En el disefio sismorresistente moderno, se ha tomado consciencia de la importancia
de proveer a las edificaciones de seguridad frente a solicitaciones sismicas, de
manera que se logre salvar la mayor cantidad de vidas. Es por esto que la filosofia de
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disefo actual no pretende que las estructuras disefiadas resistan los sismos sin ningun
dafo, sino que puedan asegurar la evacuacion y seguridad de los habitantes.

Sin embargo, lo mencionado anteriormente no es aplicable a todos los tipos de
edificaciones existentes, puesto que algunas edificaciones son esenciales en la
recuperacién y respuesta de una ciudad frente a eventos sismicos de gran magnitud.
Parte de estas edificaciones son los centros de salud, los cuales deben mantenerse
operativos durante y después de estos eventos, para poder atender a todas las
personas afectadas.

Es por esta razén que esta investigacion busca aportar conocimiento para el uso de
aislacion sismica en edificaciones de nuestro pais, estudiando el desempefio de un
hospital de dos pisos. De esta manera, se presentara un comparativo de la estructura
con y sin aislacion que permita conocer la eficiencia de estos sistemas en la mejora
del desemperio sismico.

METODOLOGIA Y PLAN DE TRABAJO:
Este trabajo de investigacion esta dividido de la siguiente manera:

1.1. Recopilacién de informacion
Se realizara una revision del estado del arte del andlisis inelastico de estructuras,
asi como su mencion en la normativa internacional. Ademas, se revisara la
metodologia de disefio de sistemas de aislaciéon y su comportamiento no lineal.

1.2. Modelamiento del caso de estudio
Se realizara un modelo que represente adecuadamente la estructura del hospital
que se estudiara, de manera que se vean simuladas sus propiedades
inelasticas. Para esto se desarrollaran algunos de los modelos inelasticos
recopilados.

1.3. Andélisis de desempeiio sismico de la estructura
Se realizara un andlisis elastico convencional segin la norma E.030 para luego
realizar dos andlisis inelasticos siguiendo las normativas del ASCE-7, uno no
lineal estatico y otro no lineal dinamico. De esta manera se lograra representar la
respuesta de la estructura frente a estas solicitaciones.

1.4. Conclusiones y recomendaciones
Se presentaran las conclusiones alcanzadas tras los analisis, poniendo en
evidencia el efecto del uso de sistemas de aislacion en estructuras similares al
hospital estudiado.
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Objetivo General y Especificos

El objetivo general de este proyecto de investigacion es la de aportar conocimiento sobre el
comportamiento inelastico de una estructura frente a solicitaciones sismicas al emplear
aisladores sismicos. En este caso, se analizard mediante métodos no lineales el comportamiento
de un hospital, el cual es considerado una edificacién esencial.

En tanto a los objetivos especificos, se espera lograr con esta investigacion los siguientes puntos:

e Estudiar las derivas de entrepiso del hospital frente a solicitaciones sismicas para
verificar que el disefio preliminar se alinee con las exigencias de la norma E.030.

e Modelar y estudiar las propiedades ineldsticas de las distintas secciones que
presenta todo el edificio y asi conocer los diagramas Momento-Curvatura nominales
de cada seccidn.

e Utilizar el modelo con las propiedades ineldsticas, tanto de los elementos de
concreto armado como de los aisladores sismicos, para realizar andlisis detallados
sobre el comportamiento de la estructura al superar su limite elastico.

e Construir las curvas de capacidad de la estructura para determinar su desempeiio
sismico con y sin sistema de aislacién.

e Revisar y estimar el comportamiento ineldstico de la estructura frente a sefiales
sismicas conocidas en un andlisis tiempo-historia.

Hipotesis del Proyecto

La hipdtesis a validar en este proyecto, y que permitird responder al objetivo general planteado
es la siguiente: “El uso de sistemas de aislacidon sismica permite lograr que un hospital
permanezca completamente operativo durante y después de un sismo severo”.

Esta hipdtesis es concebida en el contexto del Perd como una zona altamente sismica y que, sin
embargo, aun no ha registrado un sismo de la magnitud suficiente como para considerarse
severo. La preocupacion por la respuesta de la ciudad de Lima frente a un evento de esta indole
ha permitido identificar la importancia de proteger las edificaciones con usos especiales,
principalmente de hospitales. Es por esto que en esta investigacion se busca revisar el efecto y
uso de los sistemas de aislacion y su efecto en el comportamiento de las estructuras frente a la
realidad sismica y socioecondmica peruana. Esto, ademads, ha fomentado el interés de los
profesionales que ejercen el disefio estructural en el pais a la busqueda de soluciones mas
eficientes e innovadoras, entre las cuales se encuentra el uso de aisladores de base. Esto a su
vez ha motivado el desarrollo de la norma e.031, la cual se enfoca en proporcionar una
normativa para el disefo de este tipo de estructuras. Actualmente esta norma se encuentra en
redaccién y revisidn y serd proximamente publicada.

Esta investigacion permite considerar algunas hipotesis secundarias, las cuales se mencionan a
continuacién:

e Se espera comportamiento ampliamente ductil de la estructura en el analisis
inelastico pushover debido a las exigencias de la norma E.060 de disefio en concreto
armado para el andlisis de base fija y una mejora considerable respecto de ese
comportamiento al realizar el analisis con aislaciéon sismica.

e Se espera calcular una reduccion de la percepcidn sismica (deriva) en la estructura
en un minimo de 50% con el uso de aisladores sismicos.



e Se espera que el edificio incursione en el rango ineldstico al modelarse sin sistema
de aislacion y de completamente operativo al modelarse con sistema de aislacion.

Alcances

Esta investigacion contard como base un hospital disefiado y con los planos estructurales
dibujados. Ademads, contard con el disefio y propiedades de los aisladores sismicos. Es decir, el
alcance de esta investigacion es el analisis no lineal de la estructura, mas no el disefio estructural
de los elementos.

El estudio del desempefio del hospital y la construccién de la curva de capacidad de la estructura
con y sin sistemas de aislacion estard limitado a la realizaciéon del modelo y el andlisis tiempo-
historia, para el cual se utilizardn 5 registros de sismos recientes representativos. Asimismo,
estard limitado a la construccion de los diagramas Momento-Curvatura de las distintas secciones
de viga y columna, asi como el desarrollo del modelo y el andlisis pushover de la estructura.

En caso fuera necesario, y con el fin de simplificar los procedimientos, se modificara la estructura
y las secciones que formardn rétulas plasticas. Esto se ve reflejado en la regularizacion de la
distancia entre columnas y la normalizacién de los refuerzos de acero en las vigas.



Introduccion

El estudio del comportamiento inelastico de edificios frente a solicitaciones sismicas ha tomado
mayor importancia en los uUltimos afios debido a la filosofia moderna de disefio. Esta filosofia
existe a partir de haber reconocido que muchas veces no es técnica ni econdmicamente viable
disefar y construir edificaciones que puedan resistir las fuerzas sismicas sin sufrir dafio alguno y
mantenerse en el rango elastico. De esta manera, el disefio sismico moderno de edificios
consiste en utilizar una aceleracién de disefio menor a la aceleracidon que genera que la
edificacién se mantenga en el rango elastico durante un evento sismico. Esto implica que, en el
evento de disefio, usualmente un sismo de 475 afios de periodo de retorno, la edificacion
incursionara en el rango ineldstico cuando se someta a la aceleracién de disefio y, por lo tanto,
exhibira dafio en la estructura, el cual es consecuencia de la disipacion de energia que implica el
comportamiento histerético. El disefio moderno de edificaciones busca garantizar la seguridad
de las personas y, por lo tanto, necesita de estudios del comportamiento inelastico de edificios
para poder regular los pardmetros de disefio.

En la actualidad, sin embargo, existe la necesidad de ofrecer un desempeiio adecuado a cada
edificacién seglin su uso e importancia. Esta necesidad se responde con el factor “U” de lanorma
E.030 de disefio sismorresistente. La actual norma presenta una serie de cambios en el enfoque
de estos factores. En el caso del factor “U” de uso, se ha realizado un cambio resaltante y que
da justificacién a esta investigacién. Se trata de la exigencia de aislamiento sismico para todas
las edificaciones que se encuentren en las zonas sismicas 4 y 3 y que se clasifiquen dentro de
esenciales tipo A1 como los centros de salud (Ver los capitulos 2 y 3 de la Norma E.030 Disefio
Sismorresistente, 2016, para la informacidon completa). Esta exigencia se ha propuesto con el fin
de lograr que los hospitales puedan permanecer completamente operativos durante y después
de los eventos sismicos de disefio, para que asi se pueda auxiliar a las personas heridas como
consecuencia del sismo.

Este proyecto de investigacion busca aportar conocimiento que pueda servir como evidencia de
la necesidad de esta exigencia puesto que es indispensable que las ciudades de las zonas
sismicas mas fuertes del Perd mantengan los servicios basicos funcionando aun después de un
evento sismico de gran magnitud. De esta manera, se hace evidente la gran importancia de la
atencién ininterrumpida de los hospitales, lo cual demanda, estructuralmente, que el edificio se
comporte eldsticamente. Esto se exige con el fin que no exista dafio en la estructura y, por lo
tanto, todo el equipamiento médico se encuentre completamente operacional en caso de ser
necesitado.

Es con este fin que este proyecto se centrara en el estudio de la respuesta ineldstica de un
hospital de concreto armado con y sin sistemas de aislacion sismica. El hospital a estudiar es
parte de un proyecto de ampliacién para el hospital regional de Moquegua, por lo que se
encuentra clasificado como una edificacion de uso esencial tipo Al. La investigacidn consistira
en los siguientes puntos:

a) Realizar un analisis modal espectral segun la norma de disefio sismorresistente, con el
fin de conocer las derivas de entrepiso y compararlas con las maximas permitidas por la
norma.

b) Realizar un analisis inelastico pushover de carga incremental, con el fin de conocer la
secuencia de formacién de rétulas y construir curvas de capacidad; y

c) Realizar un andlisis tiempo-historia, con el propdsito de conocer el desempeiio del
hospital con y sin aisladores sismicos.



De esta manera, se determinara la eficiencia del sistema de aislacién y se mostrara el posible
razonamiento tras el cual el comité a cargo de la norma E.030 ha determinado la necesidad
de exigir sistemas de aislacion sismica en edificaciones esenciales Al.



Capitulo 1: Marco Teorico

1.1 Revision de normas sismicas

El diseo moderno sismorresistente persigue como filosofia, salvar la mayor cantidad de
vidas posibles y alcanzar niveles de dafio controlados en las edificaciones. Esta filosofia ha
sido comentada con anterioridad y es reconocida por todos los ingenieros que se ven
involucrados en labores de disefio sismico.

Las normas de disefio sismorresistente en el mundo son, entonces, un reflejo de esta filosofia
adaptado a la realidad de cada region. De esta manera, todas las normas sismorresistentes
en el mundo se rigen bajo los mismos principios, de tal forma que aquello que las diferencia
son, principalmente, los enfoques que cada comité encargado le proporciona a partir de su
propia experiencia y de la realidad socio-econémica del lugar que regira la norma.

En este acapite se repasaradn tanto la norma ASCE 7 (2010), la cual es una de las mas aplicadas
en el mundo, asi como la norma peruana E.030 publicada en Enero del 2016.

1.1.1 Norma Peruana E.030
La norma peruana considera un Unico sismo de disefio de periodo de retorno de 500 afios,
el cual denomina sismo raro (10% de excedencia en una vida Util de 50 afios).

Esta norma cuantifica el peligro sismico dividiendo al Pert en 4 zona sismicas, donde la zona
1, que es la de menor sismicidad, y la zona 4, la de mayor sismicidad. También toma en
consideracion el perfil de suelo al dividir los perfiles de suelo en 4 tipos, donde SO y S3 son
el mejor y el peor suelo respectivamente. Por Ultimo, también considera un factor de
amplificacidon dindmica de la estructura a partir del periodo de la propia estructura y los
parametros “TP” y “TL” del suelo.

Por otro lado, la norma asigna una resistencia particular a las edificaciones segun su uso,
por lo que las clasifica en esenciales, importantes, comunes y temporales; y les asigna el
factor “U”. Ademds, considera también el sistema estructural de la edificacién y el material
con el que se construye, a los cuales les asigna un factor Ro como coeficiente de reduccién
de la fuerza sismica. La norma incluye, ademas, factores de ajuste para este coeficiente de
reduccion segun la regularidad de la estructura, con lo que se combaten las caracteristicas
no deseadas o poco estudiadas en las estructuras.

Finalmente, la norma contempla como obligatorio el andlisis elastico de la estructura a
disefiar y propone como principal analisis el modal espectral, del cual se hablard con mayor
detalle en el acapite 3. Existe también una alternativa a este analisis, el cual es Unicamente
aplicable para edificaciones en la zona sismica 1 o regulares y de poca altura y consiste en
un analisis estatico por el método de fuerzas equivalentes. Esta norma permite el uso de
los andlisis dindmicos tiempo-historia como complemento al analisis modal espectral.
Todas las consideraciones particulares para estos analisis se discutirdn en el Capitulo 2 de
Metodologia.

1.1.2 Norma ASCE 7-10

La norma estadounidense de edificaciones presenta entre los capitulos 11 al 23 distintas
consideraciones para el disefio sismorresistente, con lo cual cubren una gama muy amplia
de especificaciones en comparaciéon con la norma peruana. La ASCE 7-10 cuenta con
capitulos especificos para el disefio de estructuras con sistemas de aislacion y sistemas de
amortiguamiento, los cuales no existen en la realidad peruana. Existe, sin embargo, una



correlacién entre las exigencias de la norma peruana para el disefio sismorresistente y la
norma estadounidense que se evidencia en sus exigencias para los procedimientos de
analisis propuestos.

Aligual que en la E.030, en el ASCE 7-10 se presentan los lineamientos para realizar andlisis
de fuerzas equivalentes y modal espectral en los capitulos 12.8 y 12.9 respectivamente. El
espectro de disefio de esta norma presenta, a diferencia del peruano, cuatro tramos.

Sos

Soi

Spectral Response Acceleration,Sa (g)

T T. 1.0 T
Period, T (sec)

Figura 1.1 Espectro de disefio del ASCE 7-10

Este espectro busca representar con mayor exactitud las condiciones para periodos bajos,
puesto que para un periodo de T = 0 seg, la aceleracidn que siente la estructura es la
aceleracién del suelo o PGA (Peak Ground Acceleration) y es creciente hasta un periodo To.
El espectro de la norma ASCE 7 puede observarse en la figura 1.1, mientras que el detalle
del cdlculo del espectro se comentara brevemente a continuacion:

1. Obtener los valores Sgy S; del capitulo 22 de la norma y multiplicandolos por los
factores F,y F, respectivamente se obtienen los valores de los pardmetros Swsy Swma.

2. Calcular los parametros de disefio Sps y Sp: como dos tercios de los valores Susy Sw1
respectivamente.

3. Calcular To como un quinto de la razén entre Sp; y Sps, Ts como la razén entre Sp; y
Sps, y obtener T, del capitulo 22 de la norma.

La diferencia principal en entre ambas normas es la ausencia en la norma peruana de un
capitulo para disefio de estructuras con sistemas de aislacién y amortiguamiento, tal y
como se presentan en los capitulos 17 y 18 del ASCE 7-10. Estos capitulos apoyan el disefo
de las estructuras con estas caracteristicas incluso en el medio peruano. Ademas, esta
norma presenta un capitulo dedicado al andlisis dinamico tiempo-historia, el cual brinda
lineamientos para realizar este tipo de investigaciones y verificaciones en las mismas
edificaciones antes disefiadas con un analisis modal espectral.
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1.2 Modelos del comportamiento del CA.

Para estudiar adecuadamente el comportamiento inelastico de las edificaciones es necesario
utilizar modelos que permitan estimar cémo se comportaran todas las secciones de la
estructura durante cada instante de la deformacidn inelastica que sufra cada elemento en
particular. A continuacién, se presentaran y comentaran algunos de los modelos mas
utilizados de relaciones constitutivas (o-€) para el concreto y el acero estructural.

1.2.1 Modelos del comportamiento del concreto.

El concreto es un material que exhibe un comportamiento fragil. Este material, entonces,
no presenta fluencia en su comportamiento y, por lo tanto, al alcanzar su agotamiento
tanto en compresidon como en traccion, el concreto se tritura sin ningun aviso previo. Esto
se traduce en modelos de comportamiento elastico e ineldstico no lineal y sin plataformas
de fluencia. El mecanismo de fractura del concreto es muy complejo debido a su condicidn
de material compuesto. Sin embargo, se conoce que se forman microfisuras en la zona de
interfase entre el agregado y la matriz de cemento hidratado para esfuerzos pequefios,
mientras que a partir de esfuerzos alrededor del 50% de la resistencia se forman fisuras en
la matriz, las cuales eventualmente se encontrardn con las fisuras de la interfase,
permitiendo el mecanismo de falla (Mehta, 2006).

La relacion esfuerzo-deformacion (o-€) del concreto resulta complicada de estimar con
precisién debido a la naturaleza del material, pues el concreto muchas veces es mezclado
in-situ y con condiciones locales considerablemente especificas. En general, el concreto es
un material con una gran incertidumbre en su comportamiento y existen una gran cantidad
de factores que afectan su calidad, la cual es medida a partir de su resistencia a la
compresion. A continuacion, se presentan algunos de los factores que componen la gran
variabilidad del concreto:

Las caracteristicas de los agregados, tales como: la forma, el tamafio, la textura, y el tipo de
mineral. Los agregados representan una gran parte peso del concreto. En particular,
aportan la mayoria del peso volumétrico y aumentan el médulo de elasticidad del concreto
(Chan Yam, et al., 2003).

Las practicas constructivas locales, las cuales pueden ser: la calidad de mezclado del
concreto, los métodos de curado, la calidad de los encofrados, entre otros.

El concreto, ademads, es un material con una relaciéon entre esfuerzos y deformaciones
diferentes al verse solicitado en traccion y compresion. El concreto solicitado en
compresidn es un material con una resistencia bastante adecuada y que permite que, por
su facilidad de uso, el concreto sea uno de los materiales mas utilizados del mundo para
construir edificaciones. Sin embargo, la resistencia a la traccion del concreto es del orden
del 8% al 15% de su resistencia a la compresién (Harmsen, 2005). En la figura 1.2 se puede
apreciar un modelo para resistencia en traccion y compresion del concreto (Panés, 2011).
Con esto se evidencia la diferencia tanto en resistencia como en deformacién maxima del
concreto cuanto se encuentra solicitado en traccidn y en compresion.
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Figura 1.2. Relacién c-€ del concreto

En este acdpite, se hara énfasis en presentar algunos de los modelos del comportamiento
del concreto en compresion que se han desarrollado a lo largo de los afios. Frente a cada
uno de los modelos se comentardn sus beneficios, limitaciones y factibilidad de uso en esta
investigacion con el fin de mostrar con mayor claridad el razonamiento utilizado al escoger
un modelo de relacién para el concreto en compresion.

Al estudiar las relaciones constitutivas de un material como el concreto, se deben tener en
cuenta las condiciones en las que trabajara el concreto, de tal manera que se pueda reflejar
en el modelo la realidad con mayor precisién. Esto conlleva a investigar la relacidon o-€ del
concreto en compresion para los siguientes dos casos: concreto sin confinamiento y
concreto confinado.

El concreto sin confinamiento es aquel concreto que no se encuentra sostenido
lateralmente por ningun tipo de restriccion. En el caso del concreto armado, estas
restricciones son los estribos que conforman el refuerzo transversal. Algunos de los
elementos que trabajan siempre como concreto sin confinar son las zapatas, las losas y los
recubrimientos de las vigas y columnas. Risch (1960) muestra en sus ensayos que, al no
tener sostenimiento, el concreto agota su capacidad de deformacién alrededor del 0.4%. A
continuacién se presentaran algunos de los modelos mas utilizados para cuantificar las
relaciones constitutivas del concreto sin confinamiento:

a. Modelo de Hognestad: Este modelo propuesto por Eivind Hognestad propone para el
comportamiento del concreto en compresiéon una relacién entre el esfuerzo y la
deformacién parabdlica para un primer tramo hasta alcanzar la deformacién €, asociado a
f'c y una tramo lineal con una caida de esfuerzo hasta alcanzar la deformacion ecu
(Hognestad, 1951), tal y como se muestra en la figura 1.3. A continuacién se presentan las
féormulas que desarrollan este modelo para el calculo de la compresidn en el concreto.

2¢ec

fe=flex(

2
— - i)para 0<ec< g (Ecl)
& £

Esfuerzo de compresién en el concreto en el tramo parabdlico



2= x () (k)

ecu—e0

Pardmetro de Hognestad para caida de resistencia para el tramo recto

fc=f"cx (1 — Z(ec — 0.002)) para €0 < ec < ecu (Ec. 3)

Esfuerzo de compresién en el concreto en el tramo recto

Cc=kl1Xf'cxbxc (Ec.4)

Fuerza de Compresion en el concreto

Posicionde Cc = k2 x ¢ (Ec.5)

Posicidn de la fuerza en compresion Cc.

k1 =¢€ec/e0(1—1/3ec/e0 )para0 < ec < €0 (Ec.6)

Valor de k1 para el tramo parabdlico

k2 = (4€0 — ec)/(12e0 — 4ec) para 0 < ec < €0 (Ec.7)

Valor de k2 para el tramo parabdlico

—1_ fo _ & _ec
k1=1 3£C+Z(60 2),paraeo<ec<ecu (Ec. 8)

2€ec

Valor de k1 para el tramo recto

2 3
k2 =1 —% %— 1;‘;C2 +Z(62—°—%— 6sscz)],para €0 < €c < ecu (Ec.9)

Valor de k2 para el tramo parabélico
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Figura 1.3. Modelo General para concreto en compresion no confinado de Hognestad

b. Modelo de Kent y Park: Este modelo propone también una comportamiento parabdlico
acompafiado de uno lineal; sin embargo, se diferencia del modelo propuesto por Hognestad
en la relacidn que le otorga a las deformaciones de agotamiento con una fraccidn de f'c.
Kent y Park (1971) proponen que el concreto en compresion agotard su capacidad al
alcanzar una deformacion tal que su esfuerzo fc caiga hasta el 20% de f'c. Esta caida es el
tramo lineal que comienza en el valor de f'c para € y termina en 0.2f'c para €20. Se toma
en consideracién, ademas, el punto donde fc decrece hasta el 50% de f'c con €50 de
deformacién tal y como se puede ver en la figura 1.4.

€50 = (0.211 + 0.002 X f'c)/(f' c — 70.31) (Ec. 10)

Deformacién del concreto cuando la resistencia ha caido al 50%

0.5
7 =—"— (Ec.11)

Parametro de Kent y Park para caida de resistencia para el tramo recto

€20 = 22 + €0 (Ec. 12)

Deformacidn del concreto en el agotamiento
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Figura 1.4. Modelo de compresion del concreto no confinado de Kent y Park

c. Blogue Equivalente de compresiones: El modelo del bloque de compresiones es uno de
los mas utiles para el disefio debido a su simplicidad. Este modelo fue desarrollado por
Whitney (1956) y ha sido adoptado tanto por el ACl como por la norma peruana E.060 para
el disefio en concreto armado. Este modelo fue deducido Unicamente para el célculo de
momentos maximos, por lo que no es util para investigar todos los estados de deformacién
del concreto en compresién debido que no representa la realidad en para toda deformacion
ec (Ver figura 1.5). Sin embargo, es de mucha utilidad para el disefio que se realiza con el
método LRFD (Load and Resistance Factor Design) debido a su buena correlaciéon con
resultados experimentales.
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Figura 1.5. Bloque Equivalente de compresiones

El concreto confinado, por otro lado, es aquel que se encuentra sostenido por refuerzo
transversal y presenta un comportamiento notablemente mas ductil al compararlo con el
concreto no confinado. Existen algunas investigaciones que buscan cuantificar y proponer
modelos para el comportamiento del concreto confinado (Kent, & Park, 1971) (Mander,
1988). Sin embargo, estos suelen ser mas complicados de modelar e interpretar. Ademas,
conducen a resultados que podrian estar sobreestimando la capacidad de la estructura.

1.2.2 Modelos del comportamiento del acero

El acero estructural es, por otro lado, un material que muestra un comportamiento
sensiblemente mas ductil que el concreto. Las propiedades del acero estructural que se
comercializa son rigurosamente controladas segun las especificaciones de la Sociedad
Americana para Ensayos de Materiales (ASTM). Esto se debe a que el acero es un producto
industrializado y que tiene estdndares mundiales para su fabricacidn. Las propiedades del
acero son complementarias en muchos casos con las del concreto, de manera que la
concepcion del material compuesto por el concreto y el acero, llamado concreto armado,
presenta las ventajas de ambos materiales mientras que salva muchas de las debilidades
de cada material (Ottazzi, 2005).

Algunas de las caracteristicas de la unién entre concreto y acero son las siguientes:

El acero en forma de barras longitudinales toma las tracciones que el concreto no puede
tomar por tener una resistencia a la traccion muy baja. De esta manera, una seccién de
concreto armado puede resistir solicitaciones de traccion por flexion sin depender de la
resistencia en traccion (ft) del concreto.

El acero en forma de estribos permite a la seccidn resistir solicitaciones de fuerza cortante,
pues el acero es que toma las tracciones diagonales producto de estas.

El acero alivia los esfuerzos de compresidon en el concreto en elementos que trabajan en
compresion o flexo-compresién tales como columnas o placas.
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El acero y el concreto presentan coeficientes de dilatacién térmica similares, por lo que se
deforman muy poco uno en relacion al otro frente a solicitaciones térmicas Esto permite
gue se evite el agrietamiento del concreto para esta situacion.

El concreto que rodea a las barras longitudinales provee buena proteccién contra la
corrosion del acero, siempre y cuando exista un recubrimiento adecuado de este.

La presencia del acero permite controlar los anchos de grieta producidos por retraccidn
térmica y flujo plastico del concreto.

La presencia de refuerzo transversal de acero permite confinar al concreto, de manera que
este logra aumentar notablemente su ductilidad.

Debido a la gran importancia que tiene el acero para la resistencia de una seccién de
concreto armado, se hace evidente la necesidad de estudiar su comportamiento eldstico e
inelastico, principalmente bajo solicitaciones de traccidn. El modelo mas utilizado ha sido
desarrollado por Mander (1983) y su principal caracteristica es su flexibilidad para
adecuarse a casos distintos segun la elecciéon de un pardmetro. El modelo generalizado de
Mander se compone por un tramo lineal, un tramo constante y un tramo polinédmico de
grado “p”, el cual define el ultimo tramo. De esta manera, es comun aplicar el modelo de
Mander con un tercer tramo constante, lineal y parabdlico para valores de pde 0, 1y 2
respectivamente. La figura 1.6 muestra el modelo de Mander para el valor de p =0, con lo
cual se convierte en un modelo conocido como elastopldstico perfecto. La mayoria de
aceros fabricados bajo la norma ASTM A706 y A615 suelen presentar una notable
plataforma de fluencia, por lo que el uso del modelo elastoplastico perfecto permite
representar adecuadamente la realidad en la mayoria de casos.

fy

Figura 1.6. Modelo Elastopldstico perfecto
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1.2.3 Relaciones momento-curvatura

Las relaciones Momento-Curvatura son indicadores del comportamiento a flexién o flexo-
compresion de un elemento y estan conformadas por los momentos flectores en esa
seccidn en cada instante, asi como la curvatura asociada a ese momento. En general, para
el concreto armado, estas relaciones se pueden modelar con algunos puntos notables que
representen su comportamiento. Es evidente que para el rango eldstico el comportamiento
del elemento en flexién seguira una trayectoria lineal hasta que el acero de traccion alcance
la fluencia, en caso el armado de la seccidn lo permita. La norma peruana E.060, asi como
el resto de normas en el mundo, exige que las secciones sean armadas con una cantidad
maxima de acero que permita que se alcance la fluencia antes que se agote la capacidad en
compresion del concreto, por lo que al construir los diagramas momento-curvatura se debe
considerar el comportamiento ineldstico de la seccién. Este comportamiento se puede
modelar como una recta con una buena precisién (Pfrang, & Siess, 1964).

Los puntos notables a partir de los cuales se puede construir este diagrama se
presentardn a continuacion y se muestran en la figura 1.7:

Agrietamiento del concreto por traccion: Se calcula el momento que causa un esfuerzo en
la seccidn igual al esfuerzo de traccién en el concreto (ft) y su curvatura asociada. A partir
de este punto, el concreto se agrieta por traccidén y se asume una pérdida de inercia, la cual
también puede considerarse para el calculo de una curvatura distinta asociada al mismo
momento. Este punto se encuentra dentro del rango elastico.

Fluencia del acero en traccidn: Se calculan el momento y la curvatura para la condicién de
fluencia del acero, es decir, que su deformacidn alcanza a la 0.21% para los aceros
convencionales del medio peruano. Este punto divide el rango elastico del ineldstico de la
seccion.

Agotamiento de la capacidad en compresién del concreto: Se calcula el momento nominal
de la seccidn, es decir, aquel momento que agota la capacidad de la seccidon. Esta condicion
corresponde a la deformacién ecu del orden del 0.3-0.5%, segun el modelo constitutivo del
concreto que se utilice. Posteriormente, se calcula la curvatura asociada a este momento.
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Figura 1.7. Diagrama Momento-Curvatura Simplificado

1.3 Niveles de desempefio y anadlisis sismico

1.3.1 Desempefio sismico de estructuras

Todas las estructuras que se enfrentan a solicitaciones sismicas requieren ser dotadas de
consideraciones especiales de rigidez, ductilidad y resistencia, de manera que estas puedan
comportarse de manera adecuada y percibir un dafio controlado frente a los eventos
sismicos. La rigidez se refiere a la capacidad de la estructura para oponerse al
desplazamiento lateral, de manera que mientras una estructura es mas rigida, también es
menos propensa a desplazarse en un evento sismico. La ductilidad estd referida a la
capacidad de la estructura para seguir deformdndose y danandose luego de haberse
alcanzado la fluencia efectiva. Es decir, el instante en que se forma la primera rétula
plastica. Una estructura mas ddctil es aquella que es capaz de alcanzar desplazamiento y
dafio antes de colapsar, lo cual permite a las personas escapar de un posible siniestro. Por
ultimo, la resistencia estructural es aquella fuerza que puede resistir dentro del rango
eldstico, lo cual significa que es la fuerza maxima que puede aplicarse a la estructura sin
gue esta sufra ningln dano tedricamente.

Sin embargo, estas tres propiedades de la estructura se pueden cuantificar y colocar en
medida que se considere regularidad en la estructura, puesto que no es posible extrapolar
los conocimientos obtenidos de ensayos a elementos y estructuras regulares hacia los
irregulares. Esto se debe a que las estructuras irregulares no se pueden dotar de rigidez,
ductilidad y resistencia de la misma manera que las estructuras regulares, lo cual demanda
ensayos que no se han realizado aun (Mufioz, 2008).
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La norma E.030 ofrece una manera de cuantificar los efectos de la irregularidad estructural,
de manera que se tomen en cuenta en el disefo sismorresistente. Esta norma impide
incluso la construccidn de edificaciones irregulares en algunas de las zonas sismicas del pais,
segun el uso que se tendra.

Este acapite se centrara en dar una visiéon general de los niveles de desempefio sismicos
mas utilizados y en presentar los andlisis sismicos que permiten conocer el comportamiento
de las estructuras dentro del concepto del disefio por desempefo propuesto por SEAOC
(1995).

Para lograr un diseiio sismorresistente que responda a las necesidades de nuestra sociedad
sin exigir un desequilibrio en el aspecto econdmico de la construccidon es necesario
considerar niveles de desempefio de las edificaciones seglin su importancia y la intensidad
del sismo a la que se enfrentan. En un principio seria deseable que el desempefio de todas
las edificaciones sea 6ptimo ante todo evento posible, pero esto implica un esfuerzo
econdmico importante y muchas veces inalcanzable.

Es por esto que el Comité Visién 2000 (1995) propone clasificar las edificaciones en las
siguientes: comunes, como viviendas y oficinas; esenciales, como hospitales y colegios; y
criticas, como reactores nucleares y plantas industriales. También define los niveles de
intensidad de sismo en los siguientes: frecuente, con periodo de retorno de 43 anos;
ocasional, con periodo de retorno de 72 anos; raro, con periodo de retorno de 475 afios; y
muy raro, con periodo de retorno de 970 afios.

Finalmente, propone una clasificaciéon para los niveles de desempefio segun el dafio
estructural tal y como se muestra a continuacidon: completamente operacional; con todos
los servicios funcionando y con dafio estructural nulo o despreciable; funcional, con
agrietamiento en elementos estructurales y servicios parcialmente funcionando; resguardo
de la vida, con pérdida de rigidez a cargas laterales pero con capacidad para ser reparado;
cercano al colapso, con pérdida irreparable de rigidez y colapso de elementos secundarios;
y colapso, con pérdida total y parcial del sistema sismorresistente.

A continuacidn, se muestra la figura 1.8, la cual resume la propuesta del Comité Vision
2000 para el disefio basado en el desempefio sismico:

Operacional | Funcional 'Zeesg":i':: S:{::::
Sismo Frecuente Comitin
& (69% / 50afios)
©
E : :
[ Sismo Ocasional . 5
g (50% / 50afios) Esencial Comun
(=]
o :
© Sismo Raro ” : ]
3 (10% / 50afios) Critico Esencial Comdin
2
Sismo Muy Raro 5 = : ;
(5% / 50afios) Critico Critico Esencial Comin

Figura 1.8. Niveles de Desempefio y Demanda sismica segun importancia de edificacién
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1.3.2 Analisis sismico de estructuras

Resulta evidente la necesidad de investigar la respuesta sismica que presentara una
estructura para aspirar a realizar un diseio basado en el desempefio, por lo que existen una
variedad de andlisis a los que se puede someter una estructura para conocer su
comportamiento sismico. Realizar estos analisis permite a los disefiadores cuantificar la
necesidad de rigidez en las edificaciones segun el peligro sismico, la cual es dependiente de
la zona donde se ubica la edificacién. Sin embargo, la existencia de zonas de alta sismicidad
en contraste con zonas de muy baja sismicidad, muestran que existe una gran variacion
entre las exigencias para dos zonas geograficas distintas, y es por esto que en muchos casos
resulta técnicamente inviable el disefio basado en el desempefio tal y como se presenté en
el acépite anterior.

Esto puede apreciarse claramente al contrastar los casos de Perl y Espaia, puesto que en
Espafa es posible alcanzar un nivel de desempefio operacional para sismos frecuentes
debido a que la magnitud de los sismos en este pais es considerablemente menor a la que
se enfrentan los sismos peruanos. De esta manera, la filosofia de los niveles de desempefio
puede ser al mismo tiempo una realidad y un ideal inalcanzable segun el peligro sismico
inherente al lugar donde se encuentre la estructura a analizar.

A continuacion se presentaran 3 enfoques distintos para realizar los andlisis sismicos a una
edificacidon cuyos resultados pueden permitir al disefiador tener una visién amplia sobre la
realidad de la edificacién que estd disefiando, de manera que puede proponer soluciones
adecuadas para lograr el desempefio deseado.

a. Andlisis Modal-Espectral

El analisis modal espectral es un andlisis eldstico, y consiste en someter a la estructura a un
espectro de pseudo-aceleracion como el de la figura 1.9. Este espectro presenta en el eje
vertical la aceleracion mdxima en la azotea del edificio “Sa” y en el eje horizontal el periodo
de la estructura.

El valor de Sa se calcula, segin la norma E.030 como:

_ ZXU XCXS

Sa (Ec.13)

Pseudo-Aceleracién en la azotea de un edificio

Donde Z es el factor de zona y representa a la aceleracion en el lecho rocoso, U es el factor
de uso que indica la importancia de la edificacion, C es el factor de amplificacién de
aceleracién de la base del edificio a su azotea y estd relacionado con el periodo estructural,
y S es el factor de suelo que esta relacionado con la capacidad del suelo para amplificar las
ondas sismicas del lecho rocoso a la base de la edificacion.

El analisis consiste en utilizar este espectro para calcular la aceleracién que percibe la
estructura segun el periodo de vibracidon de cada modo de la edificacién. De esta manera,
para cada modo de vibracidon se pueden calcular desplazamientos maximos “Sd” en la
azotea a partir del “Sa” calculado, puesto que se relacionan con la siguiente expresion:

Sd =322 (Ec.14)

w?2

Pseudo-Desplazamiento para una estructura de un grado de libertad

17



Donde w esta relacionado al periodo de cada modo de vibracién de la estructura y se
calcula respondiendo a la siguiente ecuacién:

[K1{¢} = w?[M]{¢} (Ec.15)
Ecuacién matricial de equilibrio dinamico

Esta ecuacidon matricial tiene como solucidén un conjunto de vectores y valores propios para
una matriz de rigidez [K]y una de masa [M] definidas a partir de las caracteristicas de la
propia estructura. Los vectores propios {¢} representan los modos de vibracién de la
estructura y los valores propios w? permiten el célculo del periodo estructural vinculado a
cada modo. Este periodo se calcula de la siguiente manera:

_ 2

T = ~ (Ec. 16)
Periodo fundamental de una estructura.

Para realizar este analisis se utiliza el espectro y se entra con el valor de T, se calcula el Sa
y, por consiguiente, el Sd. Este Sd se reparte en la estructura utilizando el modo de vibracion
{¢} asociado al T del modo a analizar. Esto se realiza para aquellos modos que se considere
gue tengan una respuesta suficientemente relevante. Existen, ademas, diversos criterios
de combinacién para los modos de vibraciéon que se consideren como el de raiz cuadrada
de suma de cuadrados (SRSS) y la combinacién cuadratica completa (CQC). De estos dos, es
usualmente preferible el uso de la combinacidn CQC debido a que en muchos casos reduce
notablemente los errores inherentes en la combinacién SRSS (Wilson, Der Kiureghian, &
Bayo, 1981).

Espectro de PseudoAceleracién

0.250
0.200

0.150

Sa (g)

0.100
0.050
0.000

T(s)

Figura 1.8. Espectro de pseudo-Aceleracion calculado con la norma E.030 2016.
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1.3.3 Analisis estatico no-lineal
El analisis estatico no lineal o pushover consiste en un estudio detallado de las propiedades
inelasticas de la edificacién por medio de la aplicacion de un vector de cargas monotdnicas.

Se somete a un desplazamiento lateral muy lento a la estructura, el cual es constante y
permite registrar los valores de la deformacion X, y la fuerza aplicada V. Debido a la
velocidad reducida del ensayo, los efectos dindmicos no son significativos y, por lo tanto, el
vector de fuerzas constituye las fuerzas sobre el sistema estructural.

El comportamiento de la estructura en un analisis pushover presenta dos etapas: Una
primera etapa eldstica en la cual no existe dafio en la estructura, por lo que no es
importante conocer el comportamiento constitutivo de los materiales que componen la
estructura. Sin embargo, la segunda etapa del analisis consiste en el estudio de la formacion
de roétulas, para lo cual si resulta importante modelar las propiedades inelasticas de la
estructura. De esta manera, se construyen los diagramas momento-curvatura de los
elementos estructurales y al conocer la fuerza V, se puede calcular el momento en cada
seccidn para cada variacion de la deformacién y verificar la secuencia de formacién de
rotulas.

Este andlisis tiene como objetivo la construccion de una curva de capacidad, que representa
la variacion de la fuerza V respecto de la deformacidn x. Esta curva de capacidad puede ser
utilizada para calcular el desempefio sismico de una estructura. Para esto, se han
desarrollado diversos métodos, de los cuales Comartin, Niewiarowski y Rojahn (1996)
proponen los siguientes:

a. Método del espectro de capacidad-demanda

Este método consiste en compatibilizar los dos aspectos involucrados en el desempefio de
la estructura. En primer lugar, estdn las propiedades de la estructura, las cuales se ven
representadas en la curva de capacidad. Para este método, se requiere convertir la curva
de capacidad en un espectro de capacidad, lo cual se logra con las siguientes relaciones:

Sa = % (Ec. 17)
Ciélculo de la pseudo-aceleracion a partir de la cortante
Sd = x (Ec. 18)
Calculo del pseudo-desplazmiento a partir del desplazamiento

De esta manera, se convierte la curva de capacidad obtenida por el andlisis pushover en un
espectro de capacidad que es compatible con los espectros de demanda. Estas ecuaciones
corresponden a una estructura de un grado de libertad (GDL). Para considerar el caso de
una estructura de varios GDL se deben utilizar y calcular la masa participante de cada modo
de vibracién del edificio.

En segundo lugar, se necesita adecuar el espectro de demanda, del espectro clasico al
espectro ADSR (Acceleration-Displacement Response Spectra), el cual también se
encuentra en el formato Sa vs. Sd. Para lograr convertir cada punto del espectro Savs. T en
un espectro ADSR se utilizan la siguiente relacion entre Sa, Ty Sd:
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. T
Sdi = mSal X g (Ec.19)
Célculo del pseudo-desplazamiento a partir del periodo

Habiendo calculado ambos espectros, es posible determinar el punto de desempefio de la
estructura superponiendo ambos espectros, tal y como se muestra en la figura 1.9:
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Figura 1.9. Desempefio a partir de los espectros de demanda y capacidad (Vielma, et al., 2013)

b. Método del coeficiente de desplazamiento
Este método consiste en el uso de diversos factores para estimar un punto de desempefio
a partir un periodo efectivo Te con la siguiente ecuacidn:

2
6t=C0xCGC2xCSxSax% (Ec. 20)

2

Desplazamiento en la azotea segun método de coeficientes

Donde Co es un factor que relaciona el desplazamiento espectral con el desplazamiento
probable de la azotea, C1 es un factor que relaciona el maximo desplazamiento ineldstico
con el desplazamiento lineal elastico, C2 es un factor que se relaciona con la forma de
histéresis del desplazamiento mdaximo, y C3 es un factor de modificacidn que representa
los efectos de segundo orden.

El procedimiento completo y debidamente detallado ha sido presentado por el ATC (1996)
y cumple como procedimiento alternativo al método del espectro capacidad-demanda.

1.3.4 Andlisis Dindmico No-Lineal

El analisis dindmico no-lineal, también conocido como tiempo-historia, es el andlisis mas
completo y sofisticado que se ha desarrollado para el analisis sismico y la determinacién
del desempefio de una estructura. Esto implica también un mayor esfuerzo en la
determinacion de resultados consecuentes con la realidad, tanto en el desarrollo tedrico
como en el tiempo en resolverse el problema en computadora.

Este analisis consiste, al igual que el andlisis pushover, en modelar las propiedades
inelasticas de la estructura y en someterla a un determinado conjunto de sefiales sismicas
escaladas. Este andlisis se puede realizar en programas como el SAP2000, Etabs o Perform
y permite obtener resultados tales como la respuesta elastica e inelastica en cada instante
del evento. Las respuestas que permite obtener este analisis consisten principalmente en
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la cortante basal y la deriva de entrepiso en cada instante de tiempo para el cual se realiza
el analisis, tal y como se muestran en la figura 1.10.

0.007
0.006
0.005

0.004

Deriva

0.003

0.002

0.001

-10 10 30 50 70 90 110
Tiempo (s)

Derivas Longitudinales en Azotea

Figura 1.10. Deriva de entrepiso en el tiempo de un analisis tiempo-historia

1.4 Comportamiento de los Sistemas de Aislacion Sismica

1.4.1 Efectos en la estructura de los sistemas de aislacion

Estudiar los métodos no lineales de analisis ha permitido comprender y cuantificar con
mayor precision la respuesta ineldstica de las estructuras, con lo cual se han desarrollado
soluciones cada vez mas eficaces a los problemas que trae consigo un evento sismico de
gran magnitud. En particular, el poder conocer y modelar las curvas de capacidad de una
edificacidén con un nivel de precisién adecuado, ha permitido utilizar sistemas de aislacion
sismica como alternativa a los disipadores de energia para la proteccién sismica de una
edificacion.

Las estructuras con sistemas de aislacién sismica presentan un comportamiento
notoriamente distinto al de las estructuras empotradas en su base, pues los aisladores
permiten formar un sistema estructura-base aislada. Principalmente, la aislacidn sismica
permite reducir directamente el dafio que percibe la estructura a partir de la reducciéon
sustancial de la deriva de entrepiso. Esto se logra concentrando los desplazamientos en la
base aislada, de tal manera que la edificacion se desplaza como un conjunto con muy poco
desplazamiento de entrepiso y un gran desplazamiento concentrado en la base (Kelly,
Skinner, & Robinson, 2006).
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1.4.2 Sistemas de aislacion sismica con nucleo de plomo

Considerando que existen una gran variedad de sistemas de aislacidn, este acdpite se
centrard en presentar uno de los sistemas de aislacion que se utilizan en el mercado, el cual
serd empleado en el estudio del hospital que contempla esta investigacién. Estos aisladores
son los elastoméricos con nucleo de plomo.

Los aisladores con nucleo de plomo se componen por planchas de caucho o goma
reforzadas con planchas de acero. El sistema se encuentra sostenido por dos planchas
externas de acero que permiten el ensamble del aislador sobre columnas o pedestales.
Como es evidente, cuenta en el centro con un nucleo de plomo que brinda al aislador de
mayor durabilidad y permite compatibilizar los desplazamientos del sistema aislado (DIS,
2015). La figura 1.11 muestra las partes de un aislador con nucleo de plomo.

Caracteristicas de un aislador
Capa de proteccion de caucho
Capas de caucho y acero
Nicleo de plomo ‘3

Pernos de anclaje

Figura 1.11. Partes de un aislador con nucleo de plomo (Fuente: DIS)

Por otro lado, el comportamiento de los aisladores esta regido por el diagrama Fuerza-
Deformacion del material compuesto por las capas de caucho y acero trabajando para
fuerza lateral. La figura 1.12 muestra el diagrama tipico para los aisladores, el cual es
utilizado tanto para el disefio como para el analisis. Este muestra un punto de falla para un
desplazamiento lateral muy grande, lo cual indica que la falla del aislador se da por la
pérdida de capacidad de carga debido al desplazamiento.
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Figura 1.12. Diagrama Fuerza-Deformacion de un Aislador con nucleo de plomo
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Capitulo 2: Metodologia

2.1 De los modelos de comportamiento del concreto armado

Para modelar el comportamiento del concreto armado se ha determinado la factibilidad de
cada uno de los modelos presentados anteriormente, de manera que se logre representar
con suficiente precision la realidad, pero tomando en cuenta la gran dispersion de las
variables que representan este comportamiento. Es por esto que se han seleccionado para
esta investigacion modelos que nos permitan un andlisis simple, de tal forma que el
modelamiento y los resultados se enfoquen en estudiar el fendmeno, y no se tengan
complicaciones propias de los procedimientos.

Sin embargo, se reconoce la importancia de lograr resultados que reflejen el
comportamiento real del hospital, por lo que se presentaran a continuacidn los modelos que
se utilizaran y se comentaran las razones por las cuales se han escogido estos.

Para los fines de esta investigacion se puede despreciar el aporte del concreto en traccion,
de tal manera que los célculos se simplifican notablemente, mientras que los resultados no
se ven afectados sensiblemente. Y en cuanto al comportamiento en compresién del concreto
se ha definido el modelo de Kent y Park para concreto no confinado. Esta eleccién responde
a los siguientes motivos:

Los modelos de concreto no confinado permiten tener una seguridad considerable al evaluar
el desempefio sismico, pues muestran valores conservadores para los elementos con
refuerzo transversal frente a los modelos de concreto confinado. De esta manera es posible
asumir, conservadoramente, que el refuerzo transversal no necesariamente brindard al
concreto un confinamiento adecuado.

El modelo de Kent y Park, entre los modelos para concreto no confinado presentados
anteriormente, es uno de los mds simples de manejar. Tal y como se comentd en el capitulo
anterior, los cuatro modelos presentados para el concreto no confinado derivan en
resultados similares y del mismo orden de magnitud, por lo que lo mas factible para esta
investigacion es utilizar el modelo que resulte matematicamente mds sencillo de manejar,
para asi poder estudiar con mayor facilidad el comportamiento ineldstico de la seccidn. El
modelo de Kent y Park destaca por su simplicidad sin dejar de mostrar el comportamiento
completo del concreto, a diferencia del bloque de compresiones del ACI.

Para el comportamiento del acero se decidié tomar un modelo de acero elastoplastico
perfecto, el cual, como se mencioné en el capitulo anterior, es un caso particular del modelo
generalizado de Mander. De esta manera, se asegura un modelo que es conservador, pero
gue representa con rigurosidad el notable escaldn de fluencia del acero estructural.

Con la eleccidon de estos modelos para el comportamiento del concreto y el acero, es posible
representar las relaciones Momento-Curvatura de todas las secciones distintas que
componen la estructura del hospital. Estas relaciones serdan modeladas dentro de un
programa computacional, el cual permitira realizar los analisis de desempefo sismico que se
comentardn en el siguiente acapite.

El programa que se utilizara para este analisis es el SAP2000 V17, el cual permite realizar los
analisis estatico y dindmico que se desean para conocer el desempeiio sismico del hospital.
Este programa permite el calculo automdtico de los diagramas momento-curvatura de la
seccién; sin embargo, el programa oculta los procedimientos seguidos y modelos
constitutivos utilizados al calcular estos diagramas, por lo que se calcularan e ingresaran los
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puntos del diagrama Momento-Curvatura manualmente siguiendo los requerimientos
propios del programa. A continuacién se muestra en la figura 2.1 el diagrama asimilado que
el programa utiliza y sobre el cual se definiran los basicos para su construccién:

M

A N

~¢

Figura 2.1. Diagrama Momento-Curvatura en el formato del SAP2000

Donde el punto B es el punto de fluencia efectiva (My,fy) y el punto C es el punto de
agotamiento (Mmax,fmax). El programa también solicita que se agreguen los puntos D y E,
los cuales no son relevantes para el comportamiento de la seccién pero permiten modelar la
pérdida de rigidez y resistencia de la seccidn por el dafio. El punto D corresponde a una caida
del 80% de Mmax para la misma curvatura fmax, mientras que el punto E corresponde al
punto de rotura, con el mismo momento del punto D con una curvatura que sigue por un
tramo suficientemente amplio para que el analisis no se detenga de inmediato.

2.2 De los andlisis sismicos

2.2.1 Analisis Modal Espectral

Este andlisis se realizard siguiendo los lineamientos de la norma E.030 Disefio
Sismorresistente del afio 2016. Esto se debe a que el espectro que propone el proyecto de
la norma representa con adecuada precision la realidad sismica a la que se enfrentard el
hospital. Para este analisis se debe definir la aceleracion espectral como funcidn del periodo
de la estructura y el criterio de combinacidon para el aporte de cada modo de vibracidn.
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a. Aceleracion Espectral

La aceleracidn espectral como funcidn del periodo de la estructura se define a partir de
varios factores, los cuales representan el contexto sismico del hospital. A continuacion se
presentan los factores que se utilizaran para el andlisis modal espectral del hospital:

Factor de Zona (Z): El hospital se encuentra ubicado en el departamento de Moquegua,
provincia Mariscal Nieto y distrito de Moquegua. Segun la norma E.030, este distrito se
clasifica como zona sismica 4.

Factor de Uso (U): La funcién de establecimiento de salud clasifica al hospital dentro de la
categoria de Edificaciones Esenciales (A). La norma exige el uso de aislamiento sismico para
estas edificaciones. Para esta investigacién se realizara el analisis con y sin sistema de
aislacién sismica, lo cual determinara diferentes valores del factor U segun sea el caso.
Factor de Suelo (S): No se cuentan con estudios de mecdnica de suelos del proyecto; sin
embargo, se asumira un suelo intermedio para lograr valores dentro de un rango promedio.
La norma clasifica los suelos intermedios como S2.

Factor de Amplificacion (C): Este valor depende del periodo de la estructura y tiene tres
tramos, los cuales estan definidos por los valores de “Tp”, “TL” y el periodo de la estructura
“T”. Los valores de Tp y TL se obtendrdn de la tabla 4 de la norma para un perfil de suelo
S2.

Factor de Reducciéon (R): Dado que el hospital esta definido Unicamente por pérticos de
concreto armado, se tomara un factor basico de reduccién Ro = 8 para el analisis de base
fija con el fin de comparar su desempefio. Este factor no se reducird por las irregularidades
segun indica la norma puesto que el hospital cumple con todos los criterios de regularidad
tanto en altura como en planta que se puedan analizar a priori.

b. Criterio de combinacion

Para este analisis modal espectral, se utilizara el criterio de combinacion cuadratica
completa (CQC) tal y como la norma lo indica. Este criterio de combinacion puede definirse
dentro del programa SAP2000 al introducir los datos del caso de analisis.

2.2.2 Analisis No Lineal Estatico

Para el analisis no lineal estatico se empleard el método del espectro capacidad-demanda,
para el cual se utilizaran espectros de demanda escalados a partir de 5 sefiales sismicas, las
cuales son representativas del sismo esperado para la estructura. Ademas, se calculara la
curva de capacidad, obtenida por el andlisis de carga incremental. De esta manera se
contrastaran ambos en un espectro de capacidad Sa vs Sd siguiendo los lineamientos
propuestos por Comartin, Niewiarowski y Rojahn (1996).

Los espectros de demanda se obtendran con el software SeismoMatch, el cual permite
escalar los registros sismicos hacia un espectro objetivo, el cual es en este caso el de la
norma E.030. De esta manera se lograran obtener espectros de demanda de eventos reales
asociados a los requerimientos de la norma peruana.

Cuando se obtengan ambos espectros (de capacidad y de demanda), se intersectaran para
obtener el punto de desempefio de la estructura. Finalmente, este punto se verificara su
desempefio segun la clasificacién y propuestas del comité visién 2000 (SEAOC, 1995).

2.2.3 Analisis Tiempo-Historia
Para este andlisis se utilizardn los mismos 5 registros sismicos, los cuales seran
adecuadamente escalados para cumplir con los requerimientos de la norma E.030,
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apoyandose en los lineamientos de la ASCE 7. El procesamiento de las sefiales serd el mismo
que para el andlisis de espectro capacidad-demanda, con la diferencia que en este caso se
utilizara el registro completo de un valor de aceleracién por intervalo de tiempo.
Finalmente, se procederd a definir una funcién tiempo-historia y un caso de analisis en el
SAP2000 para realizar el andlisis dindmico no lineal.

Tal y como indica la norma E.030 para el tratamiento de resultados del analisis dindmico,
se consideraran los maximos valores para las fuerzas sismicas, las deformaciones y las
derivas. Esto se debe al hecho que se utilizardn 5 registros, mientras que la norma exige al
menos 7 para poder considerar los promedios de dichos valores. Por otro lado, se verificara
con los valores maximos que las derivas de entrepiso no superen en 1.25 veces los valores
indicados en la tabla 11 de la norma E.030.
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Capitulo 3: Modelamiento del caso de estudio

Tal y como ya se ha mencionado, este estudio se enfocara en analizar un Unico hospital cony
sin sistemas de aislacion. Este ha sido adaptado de tal manera que los resultados sean
reproducibles y compatibles con otros casos que presenten un sistema estructural similar.

3.1 Caracteristicas del proyecto

Esta investigacion se enfoca en el bloque D del proyecto de ampliacidn del hospital regional
de Moquegua y cuenta con dos niveles. Este pabelldon corresponde a la especialidad de
Anatomia Patoldgica y Esterilizacidon. También cuenta con un drea de emergencias y el centro
quirargico.

El bloque D se ha adaptado de tal manera que cuenta con un drea de 90m x 26.2m. Este
contiene cinco vigas longitudinales espaciadas cada 6.55m y 13 vigas transversales
espaciadas cada 7.5m. Esto resulta en 48 pafios de 6.55m x 7.5m cada uno. La altura de
entrepiso es de 4m. En las figuras 3.1y 3.2, se puede apreciar una vista general del bloque D
adaptado para esta investigacion.
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Figura 3.1. Planta del primer nivel de la estructura analizada.

El sistema estructural del edificio para ambas direcciones longitudinal y transversal es de
porticos de concreto armado y el sistema de techado es de losas aligeradas en dos
direcciones, también conocidas como losas nervadas en el medio. Para el sistema de
proteccién sismica, el diseio lleva 65 aisladores de nucleo de plomo bajo cada una de las
columnas del primer piso. En el anexo de planos, se encuentran los detalles de armado de
los elementos estructurales, asi como las distintas secciones que se presentan.
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Figura 3.2. Modelo Tridimensional del bloque D

3.2 Caracteristicas del Modelo

3.2.1 Caracteristicas Generales

El modelo se ha realizado, tal y como se menciona en el capitulo anterior, en el programa
SAP2000, el cual permite dibujar los elementos estructurales asignandole las caracteristicas
que le corresponden segun el detalle de los planos. No se ha dibujado, a pesar de que el
SAP2000 lo permite, el refuerzo de los elementos, puesto que introducir los diagramas
Momento-curvatura manualmente como caracteristica de los elementos permite un mejor
control del procedimiento que realiza el software para obtener el comportamiento
inelastico. En el capitulo quinto, se presentara como mayor detalle la construccion de estos
diagramas y su interaccion con el modelo.

Los elementos principales para modelar son los siguientes cuatro:

Vigas, las cuales han sido modeladas como elementos tipo Frame. Existen dos tamafios de
secciones de viga.

Columnas, que también fueron modeladas como elementos tipo Frame. Existen tres
tamanos de secciones de columna.

Losas, las cuales fueron modeladas como elementos tipo Shell para representar el
comportamiento en dos direcciones. A las losas se les ha asignado un valor de espesor de
107y en su lugar se ha agregado el peso como una carga para la losa.

Aisladores, los cuales fueron modelados como elementos tipo Link para representar el
comportamiento de los aisladores de ntcleo de plomo.

La siguiente tabla resume las dimensiones de los elementos de vigas y columnas, ademas
de indicar el tipo de seccidén y material que se le ha asignado con el SAP2000:
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Tabla 1. Secciones de elementos de vigas y columnas

Nombre de la Seccidn Forma b h  Area
m m m?
Columna A Rectangular 0.4 0.8 0.32
Columna B Rectangular 0.4 1 04
Columna C Cuadrada 05 0.5 0.25
Viga A Rectangular 0.3 0.6 0.18
Viga B Rectangular 0.35 0.85 0.29

3.2.2 Caracteristicas para el analisis sismico

El analisis sismico requiere modelar ciertos aspectos que indican al software cdmo desea el
usuario que se realice el andlisis. Esto existe para poder controlar de manera éptima los
parametros que se ensayaran. Los pardmetros utilizados en esta investigacion se indican a
continuacion:

Fuente de Masa: Se decidié que el software utilice los patrones de carga definidos para el
modelo, de manera que se puedan controlar manualmente cdmo se calcula la masa de la
estructura. Esto es apropiado ya que se han metrado las cargas vivas y muertas en las losas
y se han asignado manualmente, con lo que se logra congruencia. Tal y como la norma E.030
lo indica, se ha asignado el 100% de la carga muerta y un 50% de la carga viva.

Tipo de Analisis Vectorial: Se tomé el andlisis tipo “Eigen Vectors”, el cual se refiere a
resolver la ecuacién 15 utilizando valores y vectores propios. Se prefirid este tipo de analisis
debido a que refleja mejor el comportamiento de los modos de vibracién principales para
analisis de aceleracién de suelo horizontal (CSI, 2015).

Numero de Modos de Vibracién: Se determind que, debido a la presencia de diafragmas en
cada piso modelados anteriormente, el nimero mas adecuado de modos de vibracion era
de 6. Esto se debe a que estos reflejan los 6 grados de libertad del modelo, 2 grados de
libertad de traslacién y 1 de rotacién en cada piso.

3.3 Caracteristicas de las sefiales
Las sefiales utilizadas en esta investigacion han sido seleccionadas con el fin de representar
adecuadamente el peligro sismico al cual se enfrentan las estructuras en nuestro medio, es
por esto que se tomo la decision de incluir solo sefiales que representen sismos del mismo
tipo a los que se ven solicitados los peruanos. Estos son sismos generados por subduccion
y se caracterizan por su alto contenido de frecuencias altas en su espectro de Fourier.

Con esta consideracién se han seleccionado tres sefiales de eventos sismicos de la costa
peruanay 2 sefiales de eventos sismicos de gran magnitud en paises con sismos similares a
las nuestras. La razén por la cual se ha preferido no contar solo con sismos peruanos es la
falta de experiencia que tiene nuestro pais frente a solicitaciones sismicas de las
magnitudes para las cuales se disefian las estructuras actualmente. Esta falta de registros
de gran magnitud genera una incertidumbre sobre la capacidad de una sefial de representar
el sismo de disefio con periodo de retorno de 450 afios si se ha escalado la seiial a mas del
doble de su magnitud original.

De esta manera, es posible utilizar una combinacidn de sefiales que representen una gama
de caracteristicas mas amplias del sismo que se desea reproducir utilizando sefales de
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sismos similarmente ricos en frecuencias bajas como los de Japdén del 2011 y Chile del 2010
pero con una magnitud mas cercana a la del sismo de diseifo. Estas sefiales pueden
compararse con las peruanas escogidas escalandolas todas hacia la aceleracidon
determinada por el espectro de disefio de la norma. Es por esto que se han escogido las
siguientes sefiales sismicas, sobre las cuales se presentan sus caracteristicas después de
escalarse:

e Lima 1974, con PGA =0.516g y periodo predominante de T = 0.16seg.

e Ica 2007, con PGA =0.528g y periodo predominante de T = 0.72seg.

e Moquegua 2001, con PGA =0.519g y periodo predominante de T = 0.94seg.
e Chile 2010, con PGA =0.45g y periodo predominante de T = 0.24seg.

e Japdn 2011, con PGA =0.521g y periodo predominante de T = 0.12seg.

Como se ha mencionado anteriormente, una de las maneras de comprobar que las sefiales
sismicas se encuentran representando el mismo rango de frecuencias es estudiar su
espectro de Fourier, por lo que utilizando el software SeismoSignal se ha calculado dicho
espectro para todas las sefiales escaladas y se ha verificado su rango de frecuencias
predominante. La figura 3.3 presenta los espectros de Fourier para la sefial de Lima 1974,
donde se puede observar su gran contenido de frecuencias altas.
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Figura 3.3. Espectro de Fourier para sefial de Lima 1974

3.3.1 Escalamiento al espectro de la norma

Para modelar el espectro de demanda a partir del espectro de la norma se ha buscado
emparejar principalmente los valores cercanos al periodo de la estructura, por lo que se
utilizaron los valores de 0.2T y 1.5T para el calculo del espectro promedio, donde T es el
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periodo fundamental de la estructura calculado en el capitulo 4. De esta manera, se
puede acercar el espectro utilizado para los valores interesantes de la estructura.

Este programa permite calcular los espectros de demanda a partir de las sefiales que se
agreguen y puede calcular un Mean Matched Spectrum (espectro promedio escalado)
para las 5 sefiales asociadas al espectro de la norma, por lo que se tomd como espectro
de demanda esta condicidn. El cdlculo y presentacion el espectro en mencion sera
presentado con mayor detalle en el capitulo 5. La figura 3.4 muestra los espectros de
aceleracién de las sefiales antes y después de escalarse, donde se puede observar que
solo se han escalado los valores en el rango indicado y no ha cambiado sustancialmente

en el resto del espectro.
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Figura 3.4 Espectros de Aceleracién y Espectro Objetivo

32




Capitulo 4: Analisis Modal Espectral

Este capitulo se enfocara en presentar el analisis sismico modal espectral que indica la norma,
de manera que se tenga una visién general y primera del comportamiento de la estructura.
Posteriormente se discutirdn estos resultados para poner en evidencia las caracteristicas
principales de este comportamiento. De esta manera, se podrd evaluar en los siguientes
capitulos el desempefio de esta estructura para un analisis ineldstico a partir de los resultados
obtenidos y discutidos en este capitulo.

4.1 Parametros Sismicos

Tal y como se menciona en el capitulo de metodologia (acapite 2.2.1), se han recolectado y
escogido los parametros a partir de la zona, el uso, el tipo de suelo y el sistema estructural,
resumidos en la siguiente tabla:

Tabla 2. Parametros del andlisis sismico

Tipo de Parametro Simbolo del Parametro Valor
De la Zona (2) 4 0.45
Del Uso (U) Al 1.5
Del Suelo (S) S2 1.05
Del Periodo segtin Suelo Tp 0.6
Del Periodo seguin Suelo Tl 2.0

El espectro de PseudoAceleracion resultante es el siguiente:

Espectro de PseudoAceleracion

0.250
0.200
— 0.150

—

¥ 0.100

alg

0.050

0.000

T(s)

Figura. 4.1 Espectro de Pseudo-Aceleracion calculado

4.2 Resultados

Se presentaran los resultados obtenidos, los cuales se dividen en el calculo de la fuerza
cortante en la base a partir de las fuerzas en los porticos, el calculo de la deriva de entrepiso
a partir de los desplazamientos elasticos y la comparacién del andlisis dindmico con el
estatico segun la norma E.030 lo exige. Este analisis se presentara para ambas direcciones

4.2.1 Fuerza Cortante en la Base

La cortante en la base se ha obtenido a partir de las tablas que muestran las fuerzas totales
en cada nivel segln el caso de analisis. Para la estructura de base fija estas fuerzas son de
391.5 Ton para la direccidon longitudinal y de 408.3 Ton para la direccion transversal.
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4.2.2 Célculo de derivas y Verificacion de Irregularidades segin E.030

Para el cdlculo de las derivas se ha recopilado el desplazamiento en milimetros de cada
diafragma asignada a los pisos, para los casos correspondientes a cada direccidn de analisis.
De esta manera, se han calculado desplazamientos ineldsticos segun el lineamiento de la
norma peruana que indica que se debe multiplicar por el 75% del valor del factor de
reduccion R. Es con estos desplazamientos de entrepiso ineldsticos que se calcula la deriva
gue se compara con las exigencias de la tabla 11 de la norma peruana. Por otro lado, se
aprovechara el célculo de las derivas para verificar la existencia de irregularidad de piso
blando en la estructura, segln los criterios que se indican en la tabla 8 de la norma E.030.

a. Cdlculo de derivas en la direccidn transversal
La siguiente tabla presenta los resultados obtenidos para el andlisis en la direccién
transversal:

Tabla 3. Verificacién de Derivas y Piso blando en direccion Y para analisis dindmico

1 3.62mm [3.62 mm 21.72 mm 21.72 mm 5.4%o0 No No

2 6.96 mm |3.34 mm 41.76 mm 20.04 mm 5.0%o0

b. Cdlculo de derivas en la direccion longitudinal
La siguiente tabla presenta los resultados obtenidos para el andlisis en la direccién
longitudinal:

Tabla 4. Verificacién de Derivas y Piso Blando en direccion longitudinal para analisis dindmico

1 2.88 mm |2.88 mm 17.28 mm 17.28 mm 4.3%o0 No No

2 6.43 mm |3.55mm 38.58 mm 21.3 mm 5.3%o0

4.3 Discusién de Resultados

En este acapite se discutiran los resultados obtenidos por el andlisis modal espectral y su
implicancia en las propiedades estructurales de la estructura, de manera que se infiera, en
lineas generales, el comportamiento de la estructura frente a solicitaciones sismicas. Para
ello se discutira sobre su periodo fundamental y su rigidez.

Por otro lado, se discutiran las verificaciones de la norma, pues son estas las que han dado
los lineamientos seguidos en este capitulo para el andlisis modal espectral. Esto permitira,
ademas, discutir sobre los desplazamientos y derivas que considera la norma en sus
exigencias, asi como observar el comportamiento de la estructura al analizarla con un
método mds simple como es el método de fuerzas equivalentes.

Por udltimo, se discutiran sobre las limitaciones del andlisis modal espectral y sobre su
capacidad para brindarnos informacién del comportamiento no elastico de la estructura.
Todo esto con el fin de dejar en evidencia la necesidad de realizar andlisis mas complejos que
consideren las propiedades ineldsticas de la estructura al estimar su desempefio sismico
completo.
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4.3.1 Periodo Fundamental y Rigidez Estructural
La siguiente tabla muestra los resultados obtenidos del andlisis modal para los periodos
asociados a cada grado de libertad:

Tabla 5. Modos de vibracion y periodos asociados

Modo de Vibracion | Periodo T (s)
1 0.310
2 0.296
3 0.233
4 0.110
5 0.094
6 0.081

Los modos 1 y 4 estan asociados al desplazamiento en la direcciéon longitudinal. Estos
modos presentan un ratio de participacion de masa de 89.9% y 10.1% respectivamente, de
manera que se hace evidente que el primer modo de vibracién es el dominante para la
direccion longitudinal.

Los modos 2 y 5 estan asociados al desplazamiento en la direccidn transversal. Estos modos
presentan un ratio de participaciéon de masa de 85.5% y 14.5% respectivamente, de manera
gue para la direccién transversal predomina el segundo modo de vibracion.

Por ultimo, los modos 3 y 6 estan asociados a la rotacién de los diafragmas en la direccion
Z, es decir, rotacién en su mismo plano. Estos modos presentan un ratio de participacion
de masa de 88.9% y 11.1% respectivamente, lo cual muestra que domina el tercer modo de
vibracioén.

Taly como lo muestra la tabla anterior, el primer modo es el que presenta un mayor periodo
estructural de 0.31s, por lo que para la direccion de analisis longitudinal, este es el periodo
fundamental. Mientras que para la direccidn transversal, el periodo fundamental sera de
0.296s.

Debido al tamafo pequefio de la estructura y regular distribucién de la rigidez, se observa
que los periodos que definen los modos de vibracidén se encuentran relativamente cercanos
unos de otros, lo cual implica que el comportamiento real de la estructura se vera afectado
de manera sensible por cada uno de los modos de vibracidn a utilizar la superposicion
modal.

Otra caracteristica importante de la edificacidn es su rigidez lateral, la cual estd
intimamente ligada al periodo fundamental, de manera que el periodo obtenido que esta
en el orden de 0.3s lleva a inferir que la estructura es rigida. Esto se debe, principalmente,
a que los edificios especialmente bajos de materiales convencionales suelen presentar
periodos bajos, del orden de 0.1-0.2 segundos por cada piso. Sin embargo, debe tomarse
en cuenta el sistema estructural sismorresistente, pues este tiene alta importancia en la
rigidez y, por lo tanto, en el periodo estructural. Para el caso de este hospital, el sistema
resistente a cargas laterales estd formado Unicamente por pérticos y vigas, los cuales
ofrecen una rigidez notablemente inferior a la que ofrecen los muros, de manera que
compensan la gran rigidez que tiene la estructura por el hecho de ser de 2 pisos
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Unicamente. Tomando en cuenta todo esto, se puede verificar que el calculo realizado por
el software se encuentra dentro del orden de magnitud esperado.

4.3.2 Verificaciones de la norma

a. Irregularidades

La estructura, tal y como se menciond en el capitulo de metodologia, cumple con todos los
requisitos de la norma para irregularidades en planta y en altura que se puedan analizar a
priori, de manera que se necesita del andlisis modal espectral para conocer los
desplazamientos y poder analizar las irregularidades de piso blando y torsionales.

En primer lugar, y de manera directa, se puede descartar la irregularidad torsional. Esto se
debe a que, para ambas direcciones, el sistema estructural es simétrico y regular, por lo
que no existe una fuente de torsion aparte de la accidental introducida en el analisis que
pueda proveer los desplazamientos diferenciados en el centro de masas y un punto
extremo. Lo mencionado se evidencia al revisar los desplazamientos obtenidos por el
software para el andlisis espectral, el cual muestra un desplazamiento igual para toda la
planta en la direccién de analisis.

Por otro lado, para analizar si existe irregularidad de piso blando en la estructura, se
requiere conocer los desplazamientos de cada piso, los cuales han sido resumidos y
mostrados en el acapite 4.2.2. Para entender por qué no se presenta este tipo de
irregularidad, es necesario identificar las caracteristicas que afectan las derivas de cada
entrepiso. Una de estas caracteristicas es la altura de entrepiso, la cual es de 4.025m para
ambos pisos y es mayor que la de los edificios convencionales, por lo que reducen el valor
final de la deriva que se veria en una estructura con una altura convencional de 2.7m.
Ademads, la estructura no presenta diferencias entre el primer y segundo entrepiso como
ciertos edificios mds comunes, de manera que ambos desplazamientos ineldsticos
calculados se dividen entre 4.025m en lugar de 2.7m y 3m, por ejemplo, dando lugar a una
diferencia pequefia de derivas que no sobrepasa el limite de la norma de 1.4 para
considerarse irregular de piso blando.

b. Derivas

El analisis de las derivas es bastante simple debido a la metodologia que ofrece la norma
E.030, la cual exige que se comparen las derivas de entrepiso calculadas para el analisis
modal espectral con las que muestra la tabla 11 de la misma. En este particular caso, de
una estructura de concreto armado que no esta constituida por muros, la deriva no debe
exceder de 0.7%. Utilizando los resultados del acdpite 4.2.2, se puede verificar que en
ningun caso exceden este valor, pues la deriva maxima para la direccidn longitudinal es de
0.54% y para la direccién y es de 0.53%.

Con esto se puede verificar que, a pesar que el periodo bajo de la estructura implica que
tome mayor fuerza sismica, la rigidez lateral provista por el sistema de podrticos en
conjuncién con su poca altura logran controlar de manera adecuada los desplazamientos y
cumplir con las exigencias de la norma sismica. Existe, sin embargo, una exigencia que no
cumple, la cual esta relacionada al uso de la estructura y sobre la cual se ha discutido debido
a su relevancia en la motivacidn de esta investigacidn. Esta exigencia se encuentra en la
tabla 5 de la norma y se refiere a la obligacion en el uso de sistemas de aislacidn sismica
para edificaciones esenciales tipo Al.

36



4.3.3 Limitaciones del Andlisis Modal Espectral

Este analisis permite tener un primer acercamiento al comportamiento de la estructura
frente a solicitaciones sismicas. Sin embargo, su propdsito es principalmente el de ofrecer
una herramienta de disefo rapida y que ofrezca seguridad, lo cual trae algunas limitaciones
implicitas. La primera y mas importante es que no toma en consideracion ninguna de las
propiedades no lineales de la estructura, por lo que ignora la capacidad que otorgan los
estribos, el comportamiento real del concreto y el acero, etc.

Este analisis resulta no es del todo confiable para predecir comportamiento ineldstico,
debido a que utiliza un enfoque elastico y aproxima los desplazamientos ineldsticos a partir
de la regla de igual desplazamiento, la cual es aproximadamente cierta Unicamente para
estructuras de periodo alto. Las estructuras rigidas y de bajo periodo son, no obstante, igual
de comunes en nuestro medio y, por lo tanto, es necesario realizar un andlisis que considere
las propiedades inelasticas de los materiales si se desea conocer el comportamiento del
hospital que se investiga. En los siguientes dos capitulos se realizaran estos andlisis con el
fin de conocer y entender el comportamiento de este hospital frente a solicitaciones
sismicas, con y sin sistemas de aislacion.
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Capitulo 5: Analisis No Lineal Estatico

Este capitulo se enfocard en el desarrollo del comportamiento de la estructura al someterla a
un desplazamiento mondtono creciente, de manera que se alcancen gradualmente los estados
inelasticos que se mencionan en el capitulo primero.

Para lograr estudiar el comportamiento ineldstico se requiere de ciertas propiedades del
concreto armado que se suelen ignorar al realizar analisis sismicos convencionales, pues estos
son eldsticos. Es por esto que, en primer lugar, se presentara la modelacion de las propiedades
inelasticas mencionadas en la metodologia. Ademas, se expondrda de manera general el
procedimiento del calculo de estas, puesto que de esta manera se pueden observar con mayor
detalle las propiedades que se desean controlar.

Finalmente se presentaran los resultados obtenidos para la estructura sin considerar el
aislamiento sismico, de manera que se tenga un punto de comparacién consistente con el
analisis elastico. Estos resultados, ademas, se compararan con aquellos de la estructura aislada.
Los resultados obtenidos del andlisis no lineal estatico, en conjuncidon con las propiedades
inelasticas calculadas permitirdn discutir sobre los resultados esperados frente a los obtenidos.
Esta discusién surge de manera natural, puesto que al calcular las propiedades inelasticas e
ingresarlas manualmente se pueden hacer predicciones sobre el comportamiento esperado, el
cual es luego contrastado con el comportamiento observado como solucién del software.

5.1 Calculo de las propiedades inelasticas de las secciones

Este acapite se centrard, tal y como se menciond anteriormente, en presentar el
procedimiento que permite calcular las propiedades que se modelaron y se mostraron en el
acapite anterior. Se mostraran, en primer lugar, los cdlculos para las secciones de vigas y se
complementaran con los necesarios para las secciones de columnas. Las hojas de cdlculo que
muestran el detalle de los diagramas de todas las secciones seran adicionadas como anexo a
este documento.

5.1.1 Secciones de vigas

Las propiedades ineldsticas de vigas necesarias para el andlisis no lineal estatico pushover
se pueden resumir adecuadamente en un diagrama Momento-Curvatura. Para construir
este diagrama se han considerado las relaciones esfuerzo-deformacién del concreto vy el
acero mencionados en el capitulo de metodologia. Utilizando estas relaciones se ha
programado una hoja de calculo que relaciona los esfuerzos con las deformaciones. Asi, al
obtener los esfuerzos en cada capa de acero, se pueden calcular las fuerzas de compresion
y traccion en la seccion. Finalmente se verifica el equilibrio en la seccién.

La hoja cdlculo estd programada de tal manera que se introduzcan las propiedades
geométricas de la seccidn en adicién a las relaciones esfuerzo-deformacién de los
materiales (concreto y acero) para luego iterar la profundidad del eje neutro hasta verificar
gue la sumatoria de fuerzas sea igual a cero. Es decir, que se verifique el equilibrio. La figura
5.1 muestra el diagrama momento curvatura bilineal que se ha calculado para la seccion A
del primer piso.
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Figura 5.1. Diagrama Momento-Curvatura Tedrico de la seccién A de viga.

5.1.2 Secciones de columnas

En el caso de las columnas, el calculo del diagrama Momento-Curvatura es similar al de las
vigas, pero se diferencia en el siguiente aspecto: Que para cada seccién de columna se han
calculado 5 diagramas Momento-Curvatura, los cuales varian Unicamente en la carga axial
en cada punto. Esto se realiza puesto que las columnas llevan las cargas de gravedad hacia
la cimentacion y, por lo tanto, su ductilidad y resistencia se verd afectada por la carga axial
del elemento, a diferencia de las vigas, las cuales no suelen verse solicitadas por axial.

De la misma manera, se ha programada una hoja de cdlculo adicional para estimar el
diagrama de interaccion a partir de los datos de la geometria de la seccidn y las relaciones
esfuerzo-deformacion. Para construir este diagrama se han seleccionado los tres puntos
notables que propone el ingeniero Ottazzi (2011) para el calculo rapido de un diagrama de
interaccion simplificado. Al diagrama simplificado se le han agregado puntos intermedios
gue permiten darle una mejor forma al diagrama de interaccidn en las zonas cercanas a las
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cargas de servicio de la columna, de manera que al introducirse en el modelo de
computadora se logre una precisién adecuada.

Las figuras 5.2 y 5.3 muestran el juego de diagramas momento-curvatura para la direccion
longitudinal de la columna A y el diagrama de interaccion de la misma, respectivamente.
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Figura 5.2. Diagramas Momento-Curvatura para la Columna A
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Figura 5.3. Diagrama de interaccién para la Columna A
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5.2 Modelamiento de las propiedades inelasticas
Este acapite se centrard en mostrar de manera breve el procedimiento de modelacién de
las rétulas plasticas en el SAP2000

5.2.1 Modelo de rétulas plasticas

Dentro del programa SAP2000 se modelan las rétulas plasticas dentro de la pestana
Define>Section Properties> Hinge Properties. Se ha definido para cada seccion distinta una
rétula plastica.

Las rétulas de vigas se modelan como tipo M3, la cual requiere que se ingresen los datos
referidos al diagrama momento-curvatura de la forma mencionada en la metodologia.
Adicionalmente, se han modelado puntos que siguen los lineamientos propuestos por
SEAOQC (1995) y son los siguientes: ocupacién inmediata, resguardo de la vida y prevencion
del colapso. Se han modelado 10 rétulas de vigas cuyos refuerzos se encuentran detallados
en el anexo, de manera que se refleje en el modelo las distintas secciones y arreglos de
refuerzo de estos elementos. La figura 5.4 muestra el modelo de la rétula de la seccidn tipo
A del primer piso.
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-0.2 -12 ["an®]
02 3217 (® Moment - Curvature
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1. 3.217 UL s
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Scaling for Moment and Curvature
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[[] use Yield Moment Moment SF 51.56

[] Use Yield Curvature  Curvature SF |6.700E-03
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N (4
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Figura 5.4. Modelo de rétula para la seccién tipo Al del primer piso.
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Por otro lado, las rétulas de las columnas se han modelado como tipo P-M2-M3, las cuales
requieren que se introduzcan, principalmente, los siguientes dos datos: Datos del diagrama
momento-curvatura y datos de la superficie de interaccidn. Para estas rétulas se han
considerado 5 cargas axiales a partir de las cuales se introducen los datos de curvatura de
manera similar a las rétulas tipo M3 de las vigas. En el caso de las columnas rectangulares
se han definido rétulas para el arreglo de refuerzo en cada direccién para representar
adecuadamente la resistencia, rigidez y ductilidad en ambas direcciones. En las figuras 5.5
y 5.6 se muestran las propiedades de la columna A modeladas en el SAP2000.
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Figura 5.5. Momento-Curvatura en columna A para P=-200ton.
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Figura 5.6. Superficie de Interaccién en columna A.

5.2.2 Modelo de aisladores

Los aisladores de nucleo de plomo 6 LRB (Lead Rubber Bearing) modelados en esta
estructura se encuentran bajo cada una de las columnas y sus especificaciones técnicas se
presentan a continuacion en la figura 5.7, las cuales han sido utilizadas para calcular el
amortiguamiento y rigidez efectivas del aislador.

[PROPIEDADES DE AISLADORES (BLOQUE-D1, D2)

Relf || [Amorlg || Keff || [Amortq

@ DIAMETRO H K, Ke [2] D, 9 K,
o] (mm =3 (ton/m) |, (2) 11| 38D | | 4CE) || | (MCE)

759 @og | M8 | BIE | (B3 | & 238 (s8] @E | 237 | [E5EEd | 3Z7) | [ZE3® | 1233 | [E7=

Figura 5.7 Especificaciones técnicas del aislador.

Las propiedades que requieren modelarse en SAP2000 son principalmente su rigidez y
ductilidad. EI comportamiento para el andlisis eldstico e ineldstico se ha modelado
considerando comportamiento Unicamente elastico en la direccidn vertical e inelastico en
las direcciones longitudinal y transversal. Las figuras 5.8 y 5.9 muestran el detalle de las
propiedades modeladas a partir de las especificaciones de la figura 5.7, mientras que la
ecuacion 21 presenta la relacion que permite el calculo del amortiguamiento efectivo
modelado a partir de las propiedades anteriormente mencionadas.

2.Q4-(A—A,)

BEff - TT. KeffAz

Ecuacién 21. Amortiguamiento efectivo para un aislador LRB
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Figura 5.8 Propiedades del aislador ineldstico en direcciéon Longitudinal
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Figura 5.9 Propiedades del aislador eldstico en la direccion Vertical

5.3 Resultados

En este acdpite se presentaran los resultados obtenidos del analisis no lineal estatico tanto
para la direccidn longitudinal como la transversal. Estos analisis se han realizado de manera
independiente para cada direccidn, pero utilizando las mismas propiedades inelasticas para
cada direccién asignadas al modelo como rdétulas. Se presentard de manera general la
formacién de rétulas, con el fin de observar el mecanismo de falla que alcanza la estructura.
A esto se le agregard la presentacién de la curva de capacidad, con el fin de ilustrar el
comportamiento estructural frente a cargas laterales. Finalmente, se utilizard el método del
espectro demanda-capacidad para calcular el punto de desempefo para el sismo cuyo
espectro se ha obtenido del al promediar los espectros en un espectro objetivo. De esta
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manera, se podra discutir al final de este capitulo sobre la capacidad de la estructura de
enfrentarse a solicitaciones sismicas sin perjudicar la integridad estructural que le permita
cumplir con las funciones para las cuales fue disefiada.

5.3.1 Secuencia de Formacion de Rotulas sin aislacion sismica

Dado que para cada direccion se han calculado mas de 40 estados de desplazamiento, se
presentardn a continuacién, para cada direccion, los estados que muestran la entrada de la
estructura a las distintas etapas de desempefio definidas por el SEAOC (1995).

Para ambas direcciones sea ha tomado como punto de control el centro de masas del
segundo techo, de manera que todos los desplazamientos estaran referido a este punto. Se
presentardn los siguientes cinco estados: Primera fluencia, etapa de ocupacion inmediata,
etapa de resguardo de la vida, etapa de prevencién del colapso y agotamiento de la primera
rotula.

a. En la direccion longitudinal

Primera fluencia: La primera fluencia se encuentra para el décimo estado del analisis. Son
4 las secciones que alcanzan en simultaneo la primera fluencia, tal y como se muestra en la
figura 5.10. Este estado se encuentra asociado a un desplazamiento de la azotea de 2.42cm.

Figura 5.10. Primeras Rétulas en Fluencia

Etapa de Ocupacion inmediata: Esta etapa se alcanza para el vigesimoprimer estado del
analisis y tiene un desplazamiento asociado de 5.26cm. En este caso, son las secciones en
la base de las columnas de los ejes exteriores las cuales alcanzan en simultdneo este estado
de deformacion. Esto se ilustra en la figura 5.11.

Figura 5.11. Secciones de columna en estado de Ocupacién Inmediata

Etapa de Resguardo de la Vida: Esta etapa se alcanza para el trigésimo estado del andlisis y
tiene un desplazamiento asociado de 6.99cm. Para este caso, son algunas de las secciones
en la base de columnas del eje central las cuales alcanzan el estado de resguardo de la vida,
tal y como se ilustra en la figura 5.12.

I e e e
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Figura 5.12. Columnas del eje central en el estado de resguardo de la vida

Etapa de Prevencién del colapso: Esta etapa se alcanza para el trigésimo cuarto estado del
analisis y tiene un desplazamiento asociado de 8.00cm. En esta etapa son, igualmente, las
columnas del eje central que alcanzaron la etapa de resguardo de la vida las cuales entran
en el estado de prevencion del colapso primero, tal y como ilustra la figura 5.13.

Figura 5.13. Columnas del eje central en el estado de prevencidn del colapso

Agotamiento de la primera rétula: El agotamiento de la primera rétula se logra para el
trigésimo noveno estado de analisis, el cual corresponde a un desplazamiento de 9.11cm.
Para esta etapa, la mayoria de las columnas de los tres ejes interiores alcanzan en su base
el agotamiento de su capacidad. En la figura 5.14 se muestran las rétulas del eje central.

Figura 5.14. Primeras secciones de columnas del eje central en agotar su capacidad
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b. En la direccion transversal

Primera fluencia: La primera fluencia se encuentra para el undécimo estado del anélisis.
Son 2 secciones de vigas en los ejes exteriores las cuales alcanzan en simultaneo la primera
fluencia, tal y como se muestra en la figura 5.15. Este estado se encuentra asociado a un
desplazamiento de la azotea de 1.86cm.

Figura 5.15. Primeras secciones de viga del eje exterior en alcanzar la fluencia

Etapa de Ocupacién inmediata: Esta etapa se alcanza para el vigesimosegundo estado del
analisis y tiene un desplazamiento asociado de 4.23 cm. Andlogamente con la direccidon
longitudinal, son las secciones en la base de las columnas de los ejes exteriores las cuales
alcanzan en simultdneo este estado de deformacién. Esto se ilustra en la figura 5.16.

Figura 5.16. Columnas del eje exterior en estado de Ocupacion Inmediata
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Etapa de Resguardo de la Vida: Esta etapa se alcanza para el vigesimonoveno estado del
analisis y tiene un desplazamiento asociado de 5.84cm. Para este caso, son dos de las
secciones en la base de columnas de los ejes exteriores las cuales alcanzan el estado de
resguardo de la vida, tal y como se ilustra en la figura 5.17.

Figura 5.17. Columnas exteriores en el estado de resguardo de la vida

Etapa de Prevencidon del Colapso: Esta etapa se alcanza para el trigésimo cuarto estado del
analisis y tiene un desplazamiento asociado de 6.81cm. En esta etapa son las mismas dos
dos columnas de ejes exteriores las que alcanzan la etapa prevenciéon del colapso, tal y
como ilustra la figura 5.18.

Figura 5.18. Secciones en la base de columnas en el estado de prevencion del colapso
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Agotamiento de la primera rétula: El agotamiento de la primera rétula se logra para el
trigésimo séptimo estado de analisis, el cual corresponde a un desplazamiento de 7.58cm.
Para esta etapa, las dos columnas del eje exterior anteriormente mencionadas, junto con
algunas de las columnas de los ejes interiores alcanzan en su base el agotamiento de su
capacidad. En la figura 5.19 se muestran las rétulas en el modelo tridimensional.

[ | | ‘M |

Figura 5.19. Primeras secciones de columnas en agotar su capacidad.

5.3.2 Secuencia de Formacién de Rétulas con aislacion sismica

Se presentardn a continuacion la secuencia de formacidn de rétulas para la estructura con
aislacion sismica, de manera que se pueda observar la diferencia en desplazamientos
recordando que el desplazamiento monitoreado es el del centro de gravedad del segundo
techo, por lo que se esperan mayores desplazamientos que en la estructura sin aislacion.
Sin embargo, tal y como se presentara en los acdpites siguientes, el daiio en la estructura
aparece para desplazamientos mucho mayores que en el caso sin aislacion. Esto se debe a
gue el desplazamiento lateral se concentra en el nivel de los aisladores y los entrepisos se
desplazan muy poco.

a. En la direccion longitudinal

Primera fluencia: La primera fluencia se encuentra para el trigésimo primer estado del
analisis. En este caso son 2 secciones que alcanzan en simultaneo la primera fluencia, tal y
como se muestra en la figura 5.20. Este estado se encuentra asociado a un desplazamiento
de la azotea de 10.37cm.
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Figura 5.20. Primeras Rotulas en Fluencia — Aislado

Etapa de Ocupacion Inmediata: Esta etapa se alcanza para el trigésimo quinto estado del
analisis y esta asociado a un desplazamiento de 18.45cm. En este caso son secciones en la
base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultdneo este estado de
deformacion, tal y como se ilustra en la figura 5.21.
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Figura 5.21. Secciones de columna en estado de Ocupacién Inmediata — Aislado

Etapa de Resguardo de la Vida: Esta etapa se alcanza para el cuadragésimo estado del
analisis y estd asociado a un desplazamiento de 22.07cm. En este caso son secciones en la
base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultdneo este estado de
deformacion, tal y como se ilustra en la figura 5.22.

Figura 5.22. Secciones de columna en estado de Resguardo de la Vida — Aislado

Etapa de Prevencién del Colapso: Esta etapa se alcanza para el cuadragésimo segundo
estado del analisis y esta asociado a un desplazamiento de 23.11cm. En este caso son
secciones en la base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultaneo este
estado de deformacidn, tal y como se ilustra en la figura 5.23.

i -

L 4 4 4 1 'l 3 4 2 3

Figura 5.23. Secciones de columna en estado de Prevencidn del Colapso — Aislado

Agotamiento de la Primera Rdétula: Esta etapa se alcanza para el cuadragésimo cuarto
estado del andlisis y estd asociado a un desplazamiento de 24.21cm. En este caso son
secciones en la base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultaneo este
estado de deformacidn, tal y como se ilustra en la figura 5.24.
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Figura 5.24. Secciones de columna en estado de Agotamiento — Aislado
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b. En la direccidn transversal

Primera fluencia: La primera fluencia se encuentra para el décimo segundo estado del
analisis. En este caso son secciones de vigas en los ejes exteriores que alcanzan en
simultaneo la primera fluencia, lo cual es ilustrado por la figura 5.25. Este estado se
encuentra asociado a un desplazamiento de la azotea de 6.7cm.

o o
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Figura 5.25. Primera Rétulas en Fluencia — Aislado

Etapa de Ocupacién Inmediata: Esta etapa se alcanza para el trigésimo tercer estado del
analisis y estd asociado a un desplazamiento de 19.64cm. En este caso son secciones de la
base de columnas del eje central las cuales alcanza este estado de deformacién, tal y
como se muestra en la figura 5.26.

; + 4 E

Figura 5.26. Secciones de columna en estado de Ocupacién Inmediata — Aislado

Etapa de Resguardo de la Vida: Esta etapa se alcanza para el trigésimo séptimo estado del
analisis y esta asociado a un desplazamiento de 22.38cm. En este caso son secciones en la
base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultdneo este estado de
deformacion, tal y como se ilustra en la figura 5.27.
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Figura 5.27. Secciones de columna en estado de Resguardo de la Vida — Aislado

Etapa de Prevencién del Colapso: Esta etapa se alcanza para el trigésimo noveno estado del
analisis y estd asociado a un desplazamiento de 23.41cm. En este caso son secciones en la
base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultdneo este estado de
deformacion, tal y como se ilustra en la figura 5.28.

: __ +

Figura 5.28. Secciones de columna en estado de Prevencion del Colapso — Aislado

Agotamiento de la Primera Rétula: Esta etapa se alcanza para el cuadragésimo estado del
analisis y esta asociado a un desplazamiento de 24.24cm. En este caso son secciones en la
base de columnas de ejes interiores las cuales alcanzan en simultdaneo este estado de
deformacion, tal y como se ilustra en la figura 5.29.
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Figura 5.29. Secciones de columna en estado de Agotamiento — Aislado
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5.3.3 Curvas de Capacidad

En este acapite, se presentardn las curvas de capacidad o pushover obtenidas directamente
como consecuencia del analisis no lineal estatico presentado anteriormente. Estas curvas
se presentan en el eje vertical la cortante en la base en toneladas y en el eje horizontal el
desplazamiento del punto de control mencionado en el acdpite anterior en metros. En el
acdpite siguiente se procesardn estos resultados para lograr calcular el punto de
desempeiio frente a el sismo cuyo espectro ha sido calculado como promedio de las sefiales
escaladas al espectro objetivo (Mufioz, 2008).

a. En la direccion longitudinal

La curva de capacidad sin aislacién en esta direccién se muestra en la figura 30 y presenta
una cortante maxima de 2528 Ton para un desplazamiento de 8.76cm. Ademas, presenta
un desplazamiento méaximo de 9cm tal y como se definié para el andlisis. Mientras que la
curva con aislacién, mostrada también en este andlisis, presenta una cortante maxima de
1707 Ton para un desplazamiento de 20cm. La curva sin aislacién muestra poca
degradacion de la capacidad de la estructura, puesto que la secuencia de agotamiento de
las secciones no permite formar un mecanismo que lleve a las rétulas a la degradacién
definida en 5.1.1. Esto se hace evidente al observar el estado final de la estructura en la
figura 26e y notar que a pesar de haber alcanzado el agotamiento en algunas rétulas de
columnas, existe una buena cantidad de rétulas que estdn lejanas a este estado y han
permitido redistribuir los momentos adecuadamente. Mientras que la curva con sistemas
de aislacién presenta una forma siempre notablemente creciente debido a que su
capacidad se agota por un mecanismo de falla de los aisladores, los cuales pierden
capacidad de carga al alcanzar desplazamientos muy elevados, tal y como se pudo observar
en la secuencia de formacién de rétulas.

Curvas de Capacidad
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Figura 5.30. Curvas de Capacidad para la direccion longitudinal.
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b. En la direccidn transversal

La curva de capacidad sin aislacion en la direccidn transversal es similar a la calculada para
la direccion longitudinal; sin embargo, muestra una maxima cortante en la base de 2245
Ton para un desplazamiento de 8.5cm, mientas que la curva con aislacion muestra una
maxima cortante en la base de 1694 Ton para un desplazamiento asociado de 20.1cm. La
figura 31 ilustra ambas curvas de capacidad y hace evidente que esta direccidn alcanza una
menor fuerza cortante en la base para un desplazamiento similar al de la direccion
longitudinal. En la curva que representa el modelo aislado, se puede observar que la falla
no se da por un mecanismo interno de inestabilidad, puesto que no se alcanza el
agotamiento de las rétulas. El desplazamiento maximo de la estructura esta definido, al
igual que en la direccién longitudinal, por la pérdida de capacidad portante de los aisladores
al percibir una deformacion lateral muy elevada.
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Figura 5.31. Curvas de Capacidad para la direcciéon transversal.

5.3.3 Célculo del Punto de Desempefio

En este acapite se presentaran los espectros de capacidad y demanda calculados a partir
de la metodologia propuesta por Comartin, Niewiarowski y Rojahn (1996) tal y como se
menciona en el capitulo segundo. Este calculo se realizard para ambas direcciones y se
presentardn, en primer lugar, los espectros de capacidad y luego el espectro de demanda
promedio escalado (Mean Matched Spectrum). Finalmente, se mostrara el célculo del
punto de desempefio para ambos sismos en ambas direcciones.

a. Cdlculo de los espectros de capacidad

Taly como se indicé en la metodologia, se ha transformado el espectro en formato Cortante
vs. Desplazamiento en un formato Sa vs. Sd. Ya que se esta considerando un Unico modo
de vibracién, el desplazamiento maximo se modifica dividiéndose entre el factor de
participacién del primer modo de vibracidn, el cual se ha obtenido del analisis modal. Esto
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resulta en transformar el desplazamiento “d” en el desplazamiento espectral “Sd”, el cual
se presenta en centimetros. Mientras que, para el caso de la cortante, se ha dividido la
fuerza entre la masa participante del primer modo y entre el valor de “g” para obtener la
aceleracién espectral en unidades de gravedad, las cuales son de gran utilidad para
observar de manera genérica el comportamiento. Las figuras 5.32 y 5.33 muestran de
manera conjunta y superpuesta los espectros de capacidad aislados y sin aislar en ambas
direcciones.
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Espectro de Capacidad Aislado

Figura 5.32. Espectros de capacidad con y sin aislacién en direccion longitudinal
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Figura 5.33. Espectros de capacidad con y sin aislacién en direccidon transversal
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b. Cdlculo de los espectros de demanda

Se utilizd, tal y como se menciond en la metodologia, un espectro promedio a partir de las
sefiales escaladas hacia un espectro objetivo el cual es llamado Mean Matched Spectrum.
La figura 5.34 muestra los 5 espectros en formato Sa vs T asociados a las sefiales de Lima,
Ica, Moquegua, Chile y Japdn junto al espectro objetivo, mientras que la figura 5.35 muestra
el espectro promedio calculado.

— Target Spectrum
JAPAN

At
Mgy

XA 20

Period (ve5)

Figura 5.34. Espectros de demanda Sa vs T escalados al espectro objetivo
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Figura 5.35 Mean Matched Spectrum Savs T

Finalmente, la figura 5.36 muestra la conversion del espectro en formato Sa vs T al formato Sa
vs Sd como espectro de demanda, para el cual se ha utilizado la ecuacidn 19 del acéapite 1.3.3.
De manera que para cada valor de T se puede obtener un valor de Sd. En este grafico, ademas,
se podrian dibujar los periodos como lineas radiales para identificar los valores de
correspondencia.
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Figura 5.36. Espectros de demanda para sismo raro

c. Cdlculo del punto de desempefio

En este acdpite se presentardn los graficos que interceptan los espectros de capacidad y
demanda, de manera que se puedan obtener directamente los puntos de desempefio de la
estructura para ambas solicitaciones sismica en cada direccion.

La figura 5.37 muestra el espectro de capacidad en la direccién longitudinal frente a al
espectro de demanda promedio calculado para las sefiales sismicas. Del grafico se puede
obtener observar que el punto de desempefio para la estructura de base fija resulta en un
desplazamiento espectral (sd) de aproximadamente 19.75cm. Esto se traduce en un
desplazamiento asociado de 2.66cm y una fuerza de 1624.85 Tn. Observando el acapite
5.3.1 se puede calcular que la estructura se encontrard en un estado de ocupacién
inmediata para el sismo sefialado, ya que se ha alcanzado la fluencia en algunas de las
rotulas modeladas.

Para el caso de la estructura aislada se observa un desplazamiento espectral del orden de
los 23.3cm. Esto se traduce en desplazamiento de 3.4cm para el espectro promedio de las
sefiales sismicas analizadas y una fuerza de 763 Tn. De esta manera, se puede reconocer a
que el desempefio de la estructura serd elastico, puesto que ningun desplazamiento es lo
suficientemente grande como para lograr que algin elemento estructural alcance la
fluencia e incursione en el rango ineldstico. En el acdpite 5.3.1. se puede verificar esta
condicién, puesto que recién para un desplazamiento de 10.37cm.
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Espectros de Capacidad X vs. Espectro de Demanda
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Figura 5.37. Puntos de Desempefiio para direccion longitudinal

De manera similar se ha procedido con el calculo de los puntos de desempefio para la
direccion transversal, tal y como se muestra en la figura 5.38. El grafico muestra que, para
la estructura de base fija, se obtiene un desplazamiento espectral de aproximadamente
21.3cm. Esto se traduce en un desplazamiento en la azotea (el punto de control elegido) de
desplazamientos de 2.94cm con una fuerza asociada de 1493.2 Tn. Y, segun lo mostrado en
el acapite 5.3.1, se alcanza un desempefio asociado a una etapa de fluencia al considerar
que este desplazamiento se encuentra después de la aparicidon de la primera fluencia a
1.86cm y antes de la etapa de ocupacion inmediata en 4.23cm.

Por otro lado, para la estructura aislada se observan desplazamientos espectrales del orden
de 23.81cm. Esto se traduce en un desplazamiento en la azotea asociado de 3.3 cm y una
fuerza cortante en la base de 754.5 Tn. De esta manera, se puede reconocer a que el
desempeiio de la estructura serd eldstico para el sismo cuyo espectro se ha calculado como
promedio de las sefiales escogidas. Esto se hace evidente al comparar este desplazamiento
con el desplazamiento asociado a la primera fluencia, el cual es de 6.7cm, por lo que se
puede afirmar que para ambas direcciones la estructura aislada se mantiene elastica.
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Espectros de Capacidad Y vs. Espectro de Demanda
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Figura 5.38. Puntos de Desempefio para direccion transversal

5.4 Discusion

En este capitulo se han mostrado los desplazamientos esperados para las estructuras en los
sismos considerados, de manera que se ha podido estimar el comportamiento de la
estructura para el caso real en el cual cuenta con aislacién en la base y en el caso esta no
contara con sistemas de aislacion. Este andlisis es especialmente interesante puesto que el
espectro de demanda utilizado para estimar el comportamiento ha sido obtenido a partir de
sefales sismicas de eventos reales, tal y como se ha comentado en los capitulos anteriores.
De esta manera, es posible considerar como validos los resultados obtenidos en este analisis,
ya que reflejan un sismo real y un espectro de demanda real. Este andlisis se ha realizado con
el fin de mostrar y calcular la eficiencia de los aisladores en este sistema.

Los resultados hacen evidente las limitaciones del andlisis eldstico, pues la estructura logra
cumplir con la norma E.030 en sus exigencias de derivas. Sin embargo, para poder cumplir
con sus funciones como hospital, debe estar funcionando durante y después del sismo con
el fin de atender la gran cantidad de emergencias que se presentardn. Esto no es posible sin
un comportamiento netamente elastico, lo cual no se puede asegurar solo con los
lineamientos de la norma E.030, sino que requiere del uso algun sistema de proteccidn
sismica, como la aislacion y un andlisis ineldstico para comprobar este comportamiento.

Este andlisis muestra de manera general el comportamiento inelastico que se espera de este
tipo de estructura frente a estas solicitaciones. No obstante, es importante aclarar que este
tipo de analisis brinda Unicamente una vision general del comportamiento, puesto que
existen componentes dindmicos propios del sismo que un ensayo monotdnico no puede
replicar adecuadamente. Es por esto que existe la necesidad de realizar un analisis no lineal
dindmico cuando se desea conocer con mayor detalle todos los efectos de un sismo sobre la
estructura y su comportamiento real frente este tipo de solicitaciones. Este analisis se
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realizard en el siguiente capitulo y complementara los resultados obtenidos por el analisis
modal-espectral y el analisis no lineal estatico, de manera que se pueda presentar un
panorama completo del comportamiento de la estructura frente a solicitaciones sismicas.

61



Capitulo 6: Analisis no lineal dindmico: Tiempo-Historia

Este capitulo se enfocard en el desarrollo del comportamiento de la estructura al someterla a
un juego de registros sismicos escalados hasta alcanzar una aceleracion pico del suelo relevante
para el andlisis. Este analisis consiste en resolver la estructura para cada punto de los registros
y calcular sus desplazamientos y fuerzas en cada instante.

Este andlisis requiere, al igual que el analisis no lineal estatico, un modelo que contemple las
propiedades inelasticas de los elementos estructurales, con el fin de permitir analizar en cada
instante el estado inicial de la estructura y llevarla hasta el estado correspondiente al
desplazamiento asociado a ese instante. Dado que algunos registros sismicos podrian demandar
a los elementos desplazamientos del orden inelastico, es necesario modelar estas propiedades
al realizar un analisis tiempo-historia. En este caso se utilizara el modelo detallado en los
capitulos 3 y 5 para lograr una consistencia en los resultados.

Se presentaran para este analisis, en primer lugar, los registros sismicos utilizados, escalados de
manera que alcancen una aceleracion pico del suelo consistente con el andlisis eldstico de la
norma y asi puedan ser comparados con el sismo de disefio. Ademads, se presentaran en los
resultados los registros de cortantes y desplazamientos, ya que asi se podra observar el efecto
de los aisladores en reducir la fuerza cortante que entra en el edificio y la reduccién de las derivas
de entrepiso. Finalmente, se presentard el desempefio de la estructura para cada registro
sismico utilizado con el fin de mostrar el efecto de la aislacién en este desempefio y su
desplazamiento residual.

6.1 Registros sismicos utilizados

Para este analisis se han utilizado cinco senales sismicas, las cuales han sido escaladas hasta
0.45g puesto que ese es el nivel del sismo de disefio propuesto por la norma E.030. Es
importante recalcar que para este analisis tiempo-historia se ha buscado reflejar la realidad
sismica de nuestro pais, con el fin de obtener resultados relevantes que sean comparables a
la realidad peruana. Es por esto que se han seleccionado registros reales de sismos ocurridos
en este pais. De esta manera, se logra considerar que en nuestro pais los sismos son causados
por subduccién de placas tectdnicas, lo que resulta en sismos ricos en frecuencias bajas.

Con el fin de someter a la estructura a un andlisis que represente este tipo de sismos, se
seleccionaron cinco sefales, y se escalaron utilizaron los softwares SeismoSignal vy
SeismoMatch para escalar las sefiales. Es necesario escalar las sefiales sismicas puesto que
en nuestro pais aun no se ha percibido ninglin sismo de la magnitud para la cual se espera en
el disefio. Esto nos obliga a recurrir a sismos de menor aceleracion maxima en el suelo y
escalarlos, lo cual puede resultar en sismos poco convencionales.

Tal y como se ha comentado anteriormente, las sefiales escogidas para este analisis son
sefiales de Lima, Ica y Moquegua para representar el suelo peruano a lo largo de la costa y
las sefales de Japdn y Chile son representativos de sismos de subduccién con alta aceleracion
que permiten no alterar mucho la sefial. La figura 6.1 presenta las 5 sefiales sismicas
utilizadas en esta investigacién para el analisis no lineal tiempo-historia escaladas al espectro
de la norma.
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Figura 6.1. Registros sismicos escalados.

6.2 Resultados

En este acdpite se presentaran los resultados obtenidos del analisis tiempo-historia para las
5 sefiales empleadas y presentadas en 6.1. Estos resultados se enfocaran en mostrar los dos
parametros que representan mejor el comportamiento de la estructura, estos son la cortante
en labasey las derivas de entrepiso. De esta manera, los resultados obtenidos en este analisis
se pueden comparar con aquellos obtenidos en los capitulos 4 y 5 de esta investigacion.

Tanto las cortantes en la base como las derivas de entrepiso se presentaran para las
direcciones longitudinal, y transversal. Ademas, se presentaran los resultados del andlisis
para un modelo aislado y no aislado, de manera que sea posible observar el efecto de la
aislacién sismica en las cortantes y las derivas. Finalmente, se presentaran los estados finales
de los elementos de la estructura y el desplazamiento residual de la estructura, con el fin de
conocer su desempefio ante las sefiales empleadas.

6.2.1 Registro de cortante en la base

En este acapite se presentaran los resultados obtenidos respecto a las fuerzas cortantes,
las cuales se resumiran graficos. Primero, comparando las fuerzas cortantes maximas en
todo el analisis para los modelos de base fija y con aislacion sismica, de manera que en cada
sefial se puede comparar la cortante maxima que percibe la estructura. En segundo lugar,
se presentaran los registros de cortante en el tiempo para todas las sefiales escaladas en
los modelos de base fija y aislado, con el fin de observar bajo una misma escala, el efecto
general de la aislacidn en las cortantes a lo largo de todo el fendmeno sismico.

a. Cortante Longitudinal

Tal y como se aprecia en la figura 6.2, las cortantes en la direccion longitudinal se ven
reducidas notablemente en los registros mas ricos en frecuencias altas. Es decir, que son
amplificados con fuerza por la estructura debido a su alta rigidez y bajo periodo. En general
los sismos por subduccidn propios de nuestro pais son ricos en frecuencias altas y, tal y
como se observa en las sefales, el efecto de los aisladores es notorio, reduciendo a la mitad
aproximadamente la cortante en cada caso. Ademas, los resultados se encuentran en el
mismo orden de magnitud, por lo que se puede considerar que estos se respaldan y dan
credibilidad al analisis realizado.

Las cortantes se han visto reducidas a porcentajes desde 54.3% para el sismo de Ica hasta
33.9% para el sismo de Japdn por lo que se puede observar una reduccién importante en
las fuerzas sismicas percibidas para la direccién longitudinal.
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Figura 6.2. Comparacion entre cortantes mdximas con y sin aislacién en direccion longitudinal.

Cortante (Ton)

Por otro lado, a continuacidn, se presentan las figuras 6.3 a la 6.7 como una comparacién
entre los registros completos de la cortante en la base de la estructura para el caso aislado
y sin aislacidn. De esta manera se puede observar claramente cdmo se reduce la cortante.

Es importante observar que el efecto de los aisladores no es una reduccion automatica y
porcentual de la cortante en la base para todo el registro. Esto se debe a que el registro
incluye una gran combinacion de armdnicos de distintas frecuencias, lo cual significa que
las cortantes no se veran reducidas por el mismo factor. Ademads, para que el sistema de
aislacién pueda trabajar, se requiere una fuerza minima que cause el desplazamiento
inelastico de estos. Ya que, para fuerzas muy pequeias tanto la estructura como los
aisladores se encuentran en un estado elastico, para el cual no se puede apreciar el efecto
de la aislacién en las fuerzas cortantes y derivas.

Sin embargo, el efecto general de los aisladores es una notable reduccién en la fuerza
cortante que percibe la estructura. Esto puede corroborarse al observar las figuras
mencionadas en este acapite.
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Figura 6.3. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Lima Longitudinal X
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Figura 6.4. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Japdn Longitudinal X
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Figura 6.5. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Chile Longitudinal X
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Figura 6.6. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Moquegua Longitudinal X
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Figura 6.7. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Ica Longitudinal X
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b. Cortante Transversal

En este acdpite se presentara, andlogamente al anterior, los resultados de cortantes para
la direccidn transversal o Y. El estudio en esta direccién permite corroborar los resultados
obtenidos para esta estructura, puesto que las cortantes maximas, tanto para el modelo
con aislacion como el modelo sin aislacién, presentan una misma tendencia. Esto es algo
gue se puede esperar debido a la gran similitud en rigidez lateral de ambas direcciones, tal
y como se ha mostrado los capitulos 4 y 5 de esta investigacion. La figura 6.8 presenta la
comparacion de cortantes maximas, mientras que las figuras 6.9 a la 6.13 muestran las
cortantes en el tiempo para las mismas sefales analizadas.

Las cortantes se han visto reducidas a porcentajes desde 56.9% para el sismo de Ica hasta
40.4% para el sismo de Japon por lo que se puede observar que la reduccién en las fuerzas
sismicas percibidas para la direccion transversal es analoga y de tendencia similar a los
resultados mostrados en el acapite anterior.
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Figura 6.8. Comparacion entre cortantes maximas con y sin aislacién en Y.
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Figura 6.11. Comparacion de registro de Cortante vs. Tiempo — Chile Y
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6.2.2 Registro de desplazamientos

En este acapite se presentardn los resultados obtenidos referidos a los desplazamientos
que presenta la estructura ante las sefales sismicas bajo las que fue sometida. Para
presentar estos resultados se han construido graficos similares a los presentados en el
acapite anterior, de manera que se puedan observar los efectos de los aisladores en la
deriva maxima de las estructuras, asi como estudiar el impacto de estos en la historia de
desplazamientos de la estructura.

a. Desplazamientos y Derivas mdximas en la direccion Longitudinal

La figura 6.14 muestra una comparacién entre las derivas maximas obtenidas para el
modelo sin aislacion y el modelo aislado. Se puede observar que este grafico presenta la
misma tendencia que las figuras 6.2 y 6.8 de cortantes, lo cual es esperable puesto que la
relacién entre las fuerzas cortantes y los desplazamientos (traducidos en derivas) es
proporcional. Esto se ha mostrado en el cdlculo de las curvas de capacidad del capitulo
quinto de esta investigacion.

Las derivas también se han visto reducidas notablemente, a porcentajes desde 67.4% para
el sismo de Ica hasta 37.5% para el sismo de Japdn por lo que se puede observar verificar
que las derivas percibidas siguen la misma tendencia que las cortantes para la direccién
longitudinal.
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Figura 6.14. Comparacion entre derivas maximas con y sin aislacion en X.

Por otro lado, las figuras de la 6.15 a la 6.19 presentan el efecto de la aislacion en el registro
de desplazamientos y derivas para ambos modelos, comparandolos a una misma escala.
Esto permite observar como los desplazamientos totales en la azotea pueden aumentarse
por la presencia de los aisladores, que flexibilizan el sistema estructura-base aislada, pero
la deriva disminuye considerablemente para este caso. Esto puede entenderse debido a
que los desplazamientos se concentran en la base de la estructura, en el nivel de
aislamiento.
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b. Desplazamientos y Derivas mdximas en la direccion Transversal

De manera similar al acépite anterior, se presentaran para la direccidn transversal o Y,
graficos que comparen las derivas maximas y el registro de desplazamientos y derivas para
cada sefial, respectivamente. En estos graficos se puede notarse, también, el mismo
comportamiento y tendencia de reduccién de desplazamientos que en el acépite anterior.

La figura 6.20 muestra las derivas maximas de los casos aislado y de base fija, repitiendo la
tendencia mostrada en los acapites anteriores de una reduccion en la percepcion sismica
cuando se analiza el caso aislado. Por otro lado, las figuras 6.21 a la 6.25 presentan le
comparacion de los registros de desplazamiento y derivas, de tal manera que se complete,
junto con los acapites anteriores, el panorama del comportamiento estructural.

Las derivas se han visto reducidas a porcentajes desde 65.0% para el sismo de Chile hasta
42.5% para el sismo de Japdn, por lo que se puede observar que la reduccion en las fuerzas
sismicas percibidas para la direccion transversal es analoga y de tendencia similar a los
resultados mostrados en el acapite anterior.
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6.2.3 Estado final y desplazamiento residual

En este acdpite se presentaran, para ambas direcciones de analisis, tablas resumen que
permitan conocer el estado de desempefio sismico de la estructura, asi como su
desplazamiento residual y deriva maxima. Esto se muestra con el fin de permitir una rapida
identificacion del rendimiento y eficiencia de los aisladores sismicos en una edificacion,
puesto que estudiar su estado final tras el sismo permite conocer si podra responder a las
necesidades propias del disefio. En el caso de esta estructura se refiere a la capacidad de
esta estructura para seguir operando con normalidad tras un sismo de la magnitud
considerada en el disefo. Esto es indispensable puesto que se estd analizando un hospital,
el cual es parte del sistema de resiliencia de cualquier comunidad.

a. En la direccion longitudinal
Para esta direccidn se tiene la siguiente tabla:

Tabla 6. Resumen de Desempeiio sismico en direccidn longitudinal.

. Registro Estado de Desplazamiento Deriva
Condicion , . o . ‘.
Sismico Desempefio Residual (mm) Mdxima
o ICA Funcional 1.00 0.0046
g_g MOQUEGUA Funcional 0.85 0.0048
GEJ Lé’ CHILE Funcional 0.82 0.0048
o< JAPAN Funcional 0.20 0.0048
< LIMA Funcional 2.16 0.0045
ICA Elastico 0 0.0031
g_g MOQUEGUA Elastico 0 0.0028
L2 CHILE Elastico 0 0.0026
& < JAPAN Elstico 0 0.0018
LIMA Elastico 0 0.0026

b. En la direccion transversal

Tabla 7. Resumen de desempefio sismico en direccion transversal.

. Registro Estado de Desplazamiento Deriva
Condicién Lo o . s
Sismico Desempefio Residual (mm) Mdxima
° ICA Funcional 0.88 0.0051
g_g MOQUEGUA Funcional 1.55 0.0042
GEJ L; CHILE Funcional 0.30 0.0040
o < JAPAN Funcional 0.14 0.0040
< LIMA Funcional 1.92 0.0049
ICA Elastico 0 0.0031
g_g MOQUEGUA Elastico 0 0.0027
232 CHILE Elastico 0 0.0026
& < JAPAN Eldstico 0 0.0017
LIMA Elastico 0 0.0025
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6.3 Discusion

La discusion de este capitulo se enfocard en mostrar el efecto de la aislacion sismica en la
estructura, analizando la fraccién de fuerzas cortantes y derivas de entrepiso que percibe la
estructura aislada respecto del modelo que no cuenta con aisladores. De esta manera, se
podrd estimar con una adecuada confianza la eficiencia de este sistema de proteccién sismica
en el capitulo siguiente.

Para mostrar este efecto se presentan las tablas 8 y 9, las cuales se indican cuanto se han
reducido las fuerzas cortantes en la base y las derivas maximas para ambas direcciones,
respectivamente. Ademads, estas tablas permiten conocer la eficiencia de los aisladores
basandose Unicamente en las derivas y las fuerzas cortantes antes mencionadas. De esta
manera se puede presentar una eficiencia que responda a la conjuncién de ambos aspectos
tanto para efectos de disefio (fuerzas sismicas), como para efectos del comportamiento
inelastico (derivas).

Tabla 8. % de Demanda entrante en sistema aislado X

Registro % de Fuerza % de Deriva
Sismico Sismica Percibida | Maxima Percibida
ICA 54.4 67.5
MOQUEGUA 45.9 57.4
CHILE 43.9 54.7
JAPAN 33.9 36.7
LIMA 45.8 56.8

Tabla 9. % de Demanda entrante en sistema aislado Y

Registro % de Fuerza % de Deriva
Sismico Sismica Percibida | Mdxima Percibida
ICA 56.9 60.7

MOQUEGUA 54.9 64.6
CHILE 55.2 64.1
JAPAN 40.5 43.0
LIMA 48.6 52.1

Tal y como se puede observar en ambas tablas, las demandas sismicas se han reducido, en
promedio, entre 45 y 60%. De esta manera, se logra observar que los aisladores han logrado
cumplir su funcidn con una eficacia tangible.

Por otro lado, las tablas 6 y 7 permiten observar el estado final de la estructura y su
desplazamiento residual. Esto se ha presentado con el fin de mostrar la capacidad de ambos
modelos del hospital de cumplir las funciones para las cuales fue disefiado. De esta manera,
se puede observar que si no se cuenta con aislacién sismica, el hospital presentara algo de
dafios y se alcanzard la fluencia en algunas de las rétulas, por lo que es poco probable que
pueda cumplir a cabalidad sus funciones. Esto se debe a que muchos de los equipos utilizados
en los hospitales son susceptibles a vibraciones, por lo que para asegurar su funcionamiento
continuo es necesario lograr que se mantengan en el rango eldstico durante todo el evento
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sismico. Esto se logra en el andlisis del modelo con aisladores, de manera que puede
concluirse que, en este caso, es altamente probable que el hospital siga en funcionamiento
tras un evento de esta magnitud, respondiendo asi a su funcién en caso de emergencias.

Existen, ademads, procedimientos estandarizados para estimar el dafio estructural a partir de
un analisis elastico. Uno de estos procedimientos es el caso del propuesto por el FEMA
(Federal Emergency Management Agency) en el documento “HAZUS, Earthquake Loss
Estimation Methodology”. Para este analisis se requiere conocer de la estructura su sistema
estructural y el tipo de cddigo sismorresistente que fue utilizado en el disefio. Esta
informacién se encuentra en el documento y se presenta en las figuras 6.26 y 6.27 a
continuacién.

Height
No. Label Description Range Typical
Name Stories | Stories | Feet
1 W1 | Wood, Light Frame (< 5,000 sq. All 1 14
2 w2 ft.) All 2 24
Wood, Greater than 5,000 sq. ft.
3 SIL Steel Moment Frame Low-Rise 1-3 2 24
4 SIM Mid-Rise 4-7 5 60
5 SIH High-Rise 8+ 13 156
6 S2L Steel Braced Frame Low-Rise 1-3 2 24
7 S2M Mid-Rise 4-7 5 60
8 S2H High-Rise 8+ 13 156
9 S3 Steel Light Frame All 1 15
10 S4L | Steel Frame with Cast-in-Place Low-Rise 1-3 2 24
11 S4M | Concrete Shear Walls Mid-Rise 4-7 5 60
12 S4H High-Rise 8+ 13 156
13 S5L | Steel Frame with Unreinforced Low-Rise 1-3 2 24
14 S5M | Masonry Infill Walls Mid-Rise 4-7 5 60
15 S5H High-Rise 8+ 13 156
16 CIL Concrete Moment Frame Low-Rise 1-3 2 20
17 CIM Mid-Rise 4-7 5 50
18 CIH High-Rise 8+ 12 120
19 C2L Concrete Shear Walls Low-Rise 1-3 2 20
20 C2M Mid-Rise 4-7 5 50
21 C2H High-Rise 8+ 12 120
22 C3L | Concrete Frame with Unreinforced | Low-Rise 1-3 2 20
23 C3M | Masonry Infill Walls Mid-Rise 4-7 5 50
24 C3H High-Rise 8+ 12 120
25 PCI Precast Concrete Tilt-Up Walls All 1 15
26 PC2L | Precast Concrete Frames with Low-Rise 1-3 2 20
27 PC2M | Corncrete Shear Walls Mid-Rise 4-7 5 50
28 PC2H High-Rise 8+ 12 120
29 RMIL | Reinforced Masonry Bearing Walls | Low-Rise 1-3 2 20
30 | RMIM | with Wood or Metal Deck Mid-Rise 4+ 5 50
Diaphragms
31 RM2L | Reinforced Masonry Bearing Walls | Low-Rise 1-3 2 20
32 RM2M | with Precast Concrete Diaphragms | Mid-Rise 4-7 5 50
33 RM2H High-Rise 8+ 12 120
34 | URML | Unreinforced Masonry Bearing Low-Rise 1-2 1 15
35 URM | Walls Mid-Rise 3+ 3 35
M
36 MH Mobile Homes All 1 10

Figura 6.26. Tipos de estructuras segun sistema estructural — HAZUS
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Table 2.8. Generic Building Type C1L (Low-Rise Concrete Moment Frame)' — Elastic
Period Values and Average Inter-Story Drift Ratios of Capacity Curve Control
Points and Structural Damage State Thresholds (Fragility Medians)

Average Inter-Story Drift Ratio

Seismic Design Elastic Capacity Curve Structural Damage State Thresholds
Level Period Control Points (Fragility Medians)
(sec.) Yield Plastic Slight |Moderate |Extensive | Complete

Special High-Code | 0.40 0.0033 | 0.0782 | 0.0063 | 0.0125 | 0.0375 | 0.1000

High-Code 0.40 0.0022 | 0.0522 | 0.0050 | 0.0100 | 0.0300 | 0.0800

Moderate-Code 0.40 0.0011 | 0.0196 | 0.0050 | 0.0087 | 0.0233 | 0.0600

Low Code 0.41 0.0006 | 0.0082 | 0.0050 | 0.0080 | 0.0200 | 0.0500

Pre-Code 0.41 0.0006 | 0.0098 | 0.0040 | 0.0064 | 0.0160 | 0.0400

Figura 6.27. Dafo estructural segun clasificacién de cddigo de disefio y derivas

La estructura del hospital analizado se ha clasificado como C1L, ya que su estructura
sismorresistente se encuentra formada Unicamente por pdrticos de concreto armado vy
cuenta con solo dos niveles. Con esta informacién se ha obtenido la tabla apropiada del
mismo documento.

En este caso debe escogerse qué tipo de cddigo se ha utilizado para disefiar la estructura.
Debido a que el cddigo peruano es reciente y trata de representar los criterios modernos de
disefo se podria esperar. Por otro lado, se ha asimilado de las tablas 2.2 y 2.3 propuestas por
el manual Hazus utilizado la clasificacion que se obtiene a partir de las caracteristicas
propuestas. Segun las tablas mencionadas, son tres las siguientes tres condiciones las que
definen el nivel de disefio sismico:

e Design Vintage: Referido a la época en la cual fue disefiado el edificio. Cubre siguientes
tres periodos de tiempo: Pre-1941, entre 1941 y 1975 y Post-1975. Para el caso de
anadlisis de este hospital, es evidente que la norma peruana del afio 2016 puede
clasificarse como Post-1975.

e UBC Seismic Zone: Esta referido las zonas sismicas y considera la norma como mads
exigente mientras la demanda sismica sea mayor. Para esto, se ha revisado el mapa del
NEHRP (National Earthquake Hazard Reduction Program) y comparado con la
aceleracién de la norma peruana para esta estructura (0.45g). De esta manera, se ha
escogido como zona equivalente, aquella que presente una aceleracion similar. Esta
zona es la zona 4.

e Construction Quality: Se refiere a la calidad de la mano de obra para la construcciéon en
el medio. Dado que la mano de obra en nuestro pais no siempre estd adecuadamente
preparada y no se cuenta con informacién que respalde o brinde seguridad sobre la
calidad de los procesos constructivos en el Perd a comparacion con algunos paises mas
desarrollados, se ha optado por considerar la calidad como inferior.
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Finalmente, antes de obtener un dafio estimado a partir de la tabla 2.8 del manual de Hazus
mostrada en la figura 6.27, se comentaran los estados de dafio que define el manual para
poder realizar una comparacién con los estados calculados para la estructura. Estos estados
son 4y son los siguientes:

e Slight: Significa un dafo leve y en el cual se puede evidenciar algunas grietas en las
juntas de los elementos con espesor menor a 1/8 de pulgada (aproximadamente
3mm). Se considera entre un 0 y 5% de pérdida de capacidad estructural. Ademas,
estima una pérdida como impacto econdmico de la estructura, por lo que una
estructura con muy poco dafio que tenga un impacto econdmico alta podria
considerar tomarse como un daiio mayor al leve.

e Moderate: Significa un dafio moderado en el cual se presentan grietas de mayor
dimensién en las juntas de los elementos y pequefas grietas por solicitaciones de
cortante en los elementos. Se considera entre un 5y 25% de pérdida de capacidad
estructural o impacto econémico.

e Extensive: El dafio extensivo significa grandes agrietamientos por cortante de la
estructura y progresiva pérdida de carga de los elementos estructurales. Se
considera entre un 25 y 100% de pérdida de capacidad estructural o impacto
econdmico.

e Complete: El dafio completo esta referido a un desplazamiento lateral permanente
suficientemente elevado para comprometer la estabilidad estructural y que deja
completamente inutilizable la estructura a futuro. Algunos de los elementos pueden
encontrarse en colapso total, se estima que un 3% del area total de la estructura se
encuentre colapsado ante este dafio.

Es con esta informacién que se ha obtenido el dafio estimado a partir de las derivas
calculadas para el analisis tiempo-historia, en ambas direcciones y tanto para el caso aislado
como el caso de base fija, tal y como se presenta en la tabla 10 a continuacion:

Tabla 10. Dafio Percibido segin Manual HAZUS

Direccidn y Caso - g Dafio Percibido
S s Maxima Deriva p

de Analisis Segun Hazus

Longitudinal 0.0048 Sin Dafio
Base Fija

Longitudinal 0.0031 Sin Dafio
Aislado

TransveEsaI 0.0051 Leve a Moderado
Base Fija

Transversal 0.0031 Sin Dafio
Base Fija

Se puede observar que, para los casos aislados, el estado de dafio estimado por el manual
Hazus coincide con el calculado por el andlisis tiempo-historia con las rétulas plasticas
modeladas, por lo que ese puede corroborar la respuesta aislada de la estructura. Por otro
lado, en el estado estimado de dafio de los casos de base fija se puede observar que coincide
aproximadamente en la direccion transversal al considerar dafo Leve a Moderado por el
manual de Hazus y un estado final de estado plastico funcional de las rétulas plasticas en el
analisis tiempo-historia. La respuesta en la estructura de base fija no presenta una respuesta
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inmediatamente coincidente con la prediccién en ambas direcciones, pero el grado de
desplazamiento para el daiio considerado estd en el orden de magnitud.

Cabe resaltar que esta comparacién no busca enfrentar directamente el desempefo de la
estructura aislada con una estructura sin aislacién, puesto que el proceso de disefio de estas
estructuras llevaria a una comparacion injusta entre ambos casos. Lo indispensable de este
capitulo es observar los efectos del sistema de aislacién en una estructura que ha sido
disefada para presentar este comportamiento. Sin embargo, es importante recalcar que
actualmente es tecnoldgicamente imposible lograr estructuras sin aislacién que puedan
comportarse eldsticamente en sismos de gran demanda.
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Capitulo 7: Comentarios y Conclusiones

En este capitulo se presentaran comentarios referidos a comparaciones entre el
comportamiento de la estructura aislada y no aislada para todos los andlisis realizados. Es decir,
se verificara la exigencia de la norma E.030 sobre el andlisis tiempo-historia y se comparard con
los resultados obtenidos por el andlisis convencional. Esto brindard informacién sobre las
limitaciones de cada analisis conversadas en al final de cada capitulo.

7.1 Sobre los analisis

A continuacién, se presenta en la tabla 11 un resumen de las derivas predichas por cada
analisis. Esto se realiza para la estructura de base fija, de manera que se pueda comparar la
capacidad de prediccion de cada analisis.

Tabla 11. Comparacién de derivas entre analisis modal espectral y tiempo-historia

Analisis Direccién longitudinal Direccién transversal
Modal Espectral 5.3%o 5.4%o
Tiempo-Historia (Lima) 4.5%0 4.9%o
Tiempo-Historia (Chile) 4.8%o 4.0%o
Tiempo-Historia (Ica) 4.6%o 5.1%o
Tiempo-Historia (Japdn) 4.8%o 4.0%o
Tiempo-Historia (Moquegua) | 4.8%o 4.2%o

Tal y como se puede observar en la tabla anterior, las derivas obtenidas a partir de ambos
analisis se encuentran en el mismo orden de magnitud, aunque el analisis modal-espectral
es mas conservador, lo cual es esperable considerando que este andlisis utiliza Unicamente
propiedades eldsticas. Es importante recalcar que, aunque esta comparacion no permite
realizar afirmaciones categéricas debido a que representa un Unico caso de estudio, si
permite comprobar algunas de las hipdtesis planteadas sobre las limitaciones de los analisis.

Por otro lado, la tabla 12 compara para la direccién longitudinal la cortante maxima vy el
desplazamiento maximo de la estructura a partir de los resultados obtenidos por el analisis
Pushover y el método de espectro de capacidad-demanda vs los resultados obtenidos para
el analisis tiempo-historia para cada seial utilizada. Se ha decidido presentar sélo una de las
direcciones puesto que el comportamiento es muy similar en ambas.

Tabla 12. Comparacién de cortantes y desplazamientos entre andlisis Pushover y tiempo-

historia
Analisis Cortante Maxima (Tn) Desplazamiento Maximo (cm)
Pushover 1624.85 2.66
Tiempo-Historia (Lima) 1890.95 1.82
Tiempo-Historia (Chile) 2009.74 1.91
Tiempo-Historia (Ica) 1936.06 1.85
Tiempo-Historia (Japon) 1860.85 1.94
Tiempo-Historia (Moquegua) | 2019.63 1.93

A partir de esta comparacién puede verificarse la limitacién del andlisis Pushover. Este
analisis reporta menores cortantes y mayores desplazamientos que los obtenidos por el
analisis tiempo historia, a pesar de haber sido calculados para la misma aceleracién pico. Esto
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permite mostrar, también, la diferencia de rigidez lateral efectiva que es capaz de calcular
para una estructura un analisis ciclico contra un andlisis monotdnico, ya que existe una
reduccion de esta considerable en el analisis estatico en comparacién de los dindmicos.

El factor mas importante por el cual se da esta disparidad es, entonces, el tipo de ensayo que
representa cada uno, ya que el ensayo tiempo-historia es un registro ciclico que lleva a la
estructura a un movimiento en ambas direcciones, mientras que el ensayo Pushover es del
tipo monotdnico, por lo que no puede representar este efecto con claridad. De esta manera,
se observa que una de las limitaciones de este ensayo es que subestima el tipo de carga que
impone el sismo en la estructura al calcular su curva de capacidad a partir de un ensayo
monotdnico. Sin embargo, los resultados son siempre Utiles para conocer el desempefio de
la estructura, ya que el desempefio de la estructura es similar en comportamiento.

7.2 Sobre los efectos de la aislacion sismica en la estructura
Se ha podido observar a lo largo de los capitulos 5 y 6 como afecta la aislacion sismica a la
estructura en cuanto a las cortantes en la base y desplazamientos de entrepiso percibidos.

La figura 7.1 muestra los desplazamientos absolutos en la azotea para la estructura aislada,
en la cual se puede observar que, para lograr una reduccién notable en los desplazamientos
de entrepiso, se flexibiliza el sistema total y se aumentan los desplazamientos totales hasta
el orden de los 24 cm. En comparacion, los desplazamientos absolutos en la azotea de la
estructura de base fija se muestran alrededor de los 7.6 cm a pesar que los desplazamientos
de entrepiso son cercanas al doble en esta estructura con respecto a la aislada.

( Aazotea/= 6.7cm ( K Aazotea = 19.64cm
(i\) Fluencia en Rétulas ‘ij’ Ocupacion Inmediata
Aazotea = 22.38cm Aazotea = 23.41cm
] ] T ]
S |
\/é\' Resguardo de la Vida CQi:} Prevencion del Colapso

Aazotea = 24.24cm

I
) ]

‘1:5:1' Agotamiento de Capacidad

Figura 7.1. Desplazamiento en azotea y secuencia de formacién de rétulas

Por otro lado, los resultados de los capitulos anteriores se resumen en las tablas 13 y 14 para
las direcciones longitudinal y transversal, de manera que se pueda brindar toda la evidencia
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obtenida por esta investigacion sobre el efecto de los aisladores sismicos en estas
propiedades. Dado que los resultados son similares para todas las sefiales en el analisis
tiempo-historia, se esta presentando Unicamente las respuestas de la sefial de Lima.

Tabla 13. Comparacién de cortantes y derivas para los andlisis aislados y de base fija —
direccion longitudinal.

. Analisis Pushover Analisis Tiempo-Historia
Parametros s s
(longitudinal) (longitudinal)

Cortante Base Fija (Tn) 1624.85 1890.96

Cortante Con Aislacion (Tn) 763 867.12

% de Cortante 46.96% 45.86%
Desplazamlen'?f) de entrepiso 5 66 1.8

Base Fija (cm)
Desplazamliento. Ide entrepiso 1.43 0.76
con Aislacion (cm)
% de Desplazamiento 53.7% 41.76%

Tabla 14. Comparacién de cortantes y derivas para los andlisis aislados y de base fija —
direccion transversal.

. Analisis Pushover Andlisis Tiempo-Historia
Parametros
(transversal) (transversal)

Cortante Base Fija (Tn) 1493.2 1798.4
Cortante Con Aislacion (Tn) 754.5 873.5

% de Cortante 50.53% 48.57%
Desplazamlent? de entre piso 594 1.76

Base Fija (cm)
Desplazam@ntoltlje entre piso 161 0.75
con Aislaciéon (cm)
% de Desplazamiento 54.76% 42.61%

De las tablas 13 y 14 se puede verificar que la capacidad prediccién del andlisis estatico
Pushover es aceptable para este tipo de edificaciones, entiéndase de pérticos de concreto
armado y de baja altura. Los resultados obtenidos por el analisis tiempo-historia varian del
estatico entre 5 y 15%, por lo que se puede considerar dentro del orden de magnitud.
Ademds, en este caso ambos resultados presentan el mismo comportamiento y pueden ser
confiables para estimar el desempefio sismico. Esta conclusién no puede, sin embargo,
extenderse a cualquier tipo de edificacion, puesto que la complejidad de la estructura en
cuanto al sistema sismorresistente y la altura de la edificaciéon (la cual requiere una
metodologia para considerar los efectos de los modos de vibracidon mas altos) podrian alterar
y divergir las respuestas y estimaciones de dafio de ambos métodos.

En la figura 7.2 se puede observar y comparar de manera clara el comportamiento de ambas
estructuras, de tal forma que se puede reconocer que la secuencia de formacion de rétulas
en la estructura de base fija responde a la hipdtesis, con un comportamiento tipico. Mientras
que la estructura aislada puede desplazarse mucho mas alla en cuanto a desplazamientos
absolutos. Es de esta manera que se puede reconocer graficamente la historia del
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comportamiento de las estructuras frente al mismo espectro de demanda y asi corroborar
los valores de desplazamiento absoluto, derivas y cortantes calculadas.

Espectros de Capacidad X vs. Espectro de Demanda Espectros de Capacidad Y vs. Espectro de Demanda

_o—0—°

1
(e
\
L]

\

sd(em) ©

@ PrmeraRétulaenFluenca @ Ocupacién Inmediata @ ResguardodelaVida @ Prevencién del Colapso O Agotamiento de 1a Primera Rétula

Figura 7.2. Respuesta inelasticas por el método Capacidad-Demanda

Por otro lado, para poder conocer la capacidad de los distintos tipos de analisis de predecir
respuestas sismicas hace falta validarlos con un ensayo de laboratorio, el cual puede resultar
complicado de implementar para estructuras complejas. Mientras que el andlisis de
estructuras con sistemas sismorresistentes de muros de corte puede servir como una futura
linea de investigacion para comparar estos andlisis, asi como para comparar el efecto de
aisladores sismicos en este tipo de estructuras.

Por otra parte, en cuanto al desempefio de la estructura, las tablas 15 y 16 presentan los
resultados resumidos para el dafo predicho por los analisis estaticos, dindmicos y la
estimacion del manual Hazus. De esta manera, puede compararse el orden de magnitud de
la prediccidon del manual de Hazus frente a los analisis modelados y puede discutirse sobre el
posible comportamiento real de la estructura.

Ademas, se presentan en la tabla 17 nuevamente los valores del % de demanda entrante
para ambas direcciones de andlisis con el fin de mostrar claramente el efecto calculado y
brindar la evidencia pertinente para la discusidon de estos resultados.

Tabla 15. Comparacidn de prediccion de comportamiento sismico — base fija.

Método de Analisis Hazus Pushover Tiempo-Historia
EstaQo F]e Dafio - Sin Dafo Funcional Funcional
Longitudinal
Estado de Dafio - . .

Leve a Moderado Funcional Funcional
Transversal

Tabla 16. Comparacién de prediccion de comportamiento sismico — base aislada.
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Método de Analisis Hazus Pushover Tiempo-Historia
Estac?o .de Dafio - Sin Dafo Elastico — Sin Dafio Elastico — Sin Dafio
Longitudinal
Estado de Dafio - Sin Dano Elastico — Sin Dafio Elastico — Sin Dafio
Transversal
Tabla 17. Resumen de demanda entrante en el sistema aislado.
Registro % de Fuerza X % de Deriva X % de Fuerza'Y % de Deriva Y
Sismico Sismica Maxima Sismica Maxima
Percibida Percibida Percibida Percibida
ICA 54.4 67.5 56.9 60.7
MOQUEGUA 45.9 57.4 54.9 64.6
CHILE 43.9 54.7 55.2 64.1
JAPAN 33.9 36.7 40.5 43.0
LIMA 45.8 56.8 48.6 52.1

De las tablas 15 y 16 puede concluirse que la estimacion con el andlisis Hazus es una
propuesta apropiada para este tipo de estructuras, ya que ha predicho para la estructura del
hospital analizado, una respuesta cercana a la real. Si bien es cierto que la estimacién resulta
en una subestimacién del peligro sismico, resulta adecuado como un primer acercamiento al
estudio del desempefio sismico.

Por otro lado, es posible alcanzar un mayor grado de confianza para el desempefio calculado
de la estructura cuando al comparar tres metodologias de analisis distintas se predice un
comportamiento similar. Sin embargo, es importante recalcar que esto no significa que el
analisis reflejard en definitiva la realidad, ya que se han asumido algunos comportamiento y
condiciones, los cuales han sido comentados anteriormente. Esto significa que es esperable
un comportamiento eldstico para la estructura aislada y con un dano leve a moderado, con
algunos elementos en fluencia para la estructura de base fija.

Los resultados permiten observar de manera mas completa el efecto de los aisladores
sismicos en esta estructura. De esta manera, es posible confirmar la hipdtesis inicial acerca
de que el uso de sistemas de aislacion sismica permite verificar que la estructura permanezca
completamente operativa durante y después de un sismo severo, puesto que las tablas 15y
16 permiten corroborar que su respuesta es elastica para todos los registros, lo cual es
indicador de que permanece completamente operativo. Esto permite salvar la brecha
tecnoldgica que impide a estructuras empotradas en la base alcanzar este nivel de
desempeiio ante los sismos de disefio de la norma peruana E.030.

Aunque esta diferencia de comportamiento no sea muy notoria en cuanto al dafio estructural
en si mismo, es indispensable para la respuesta de una ciudad frente a eventos sismicos, ya
que, si no pueden atenderse a las personas heridas y afectadas por estos fendmenos, la
ciudad puede quedar completamente paralizada. Es por esto que se ha hecho tanto énfasis
en la busqueda de una respuesta completamente eldstica y sin interrupcion de actividades
de los centros de salud en nuestro pais.
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Se presenta continuacion la tabla 18, la cual evidencia uno de los efectos comentados en el
capitulo primero, en acapite sobre aislacién sismica. Esto se refiere a la flexibilizacién del
sistema estructura-aislacién, de manera que se tiene un bloque rigido que representa a la
estructura y una base flexible que representa a los aisladores. De esta manera, se aumentan
los periodos fundamentales de la estructura, con lo cual se reduce la fuerza sismica que
percibe la estructura tal y como se observa en los espectros de pseudo-aceleracion. Esto se
ha verificado en el andlisis con los resultados mostrados anteriormente, por lo que se
presentard como evidencia de esta flexibilizacion, que ademas acumula una gran parte de
los desplazamientos en los aisladores, la tabla 18 muestra los modos de vibracién de la
estructura y los periodos asociados a estos modos tanto para el sistema aislado como el
sistema de base fija.

Tabla 18. Comparacién de periodos de vibracion con y sin aislacion.

Modos de Vibracion Periodo sin aislacidn (s) Periodo con aislacién (s)
1 0.310 0.966
2 0.296 0.961
3 0.233 0.880
4 0.110 0.141
5 0.094 0.140
6 0.081 0.107

Esta tabla muestra un incremento notable en los periodos de vibracién de la estructura, lo
cual para la estructura se traduce en un aumento de flexibilidad lateral. Sin embargo, cabe
recalcar que esta flexibilidad esta concentrada en el nivel de aislacion, de tal manera que se
forma un fendmeno similar al conocido piso blando pero que permite a la estructura alcanzar
niveles de desempefo adecuados para su funcién. Es decir, en el caso del hospital, estados
de desempefio eldsticos y en completo funcionamiento. Esto es posible gracias a las
caracteristicas propias de los aisladores, su gran capacidad de deformacién asociada al
material del cual se producen y su enorme sinergia con las estructuras rigidas como la
presentada en esta investigacion.

Por ultimo y, a manera de resumen, se presentardn las conclusiones discutidas en este
capitulo en la siguiente lista. De esta forma, puede reflejarse el resultado de los analisis al ser
contrastados con las hipodtesis y objetivos propuestos al inicio de la investigacion:

e Se utilizaron los resultados obtenidos para corroborar la hipdtesis general de la
investigacion, la cual dice que la estructura puede permanecer completamente
operativa y sin dafio durante y después de un sismo severo. Esto ha sido calculado y
presentado en los capitulos sexto y séptimo, por lo que se puede tomar como valida
esta hipdtesis.

e Se verificé mediante el andlisis Pushover que el comportamiento de la estructura es
ductil, debido principalmente a las exigencias de la norma E.060 de disefio en concreto
armado. Esto se observa en el capitulo quinto, cuando se presenta que desde la primera
fluencia hasta el agotamiento de la primera rétula existe una relaciéon de
desplazamientos de 3.76 la estructura de base fija.

e Severificd unareduccién de la percepcién sismica en la estructura de aproximadamente
54.3%, por lo que la prediccidn de las hipdtesis secundarias sobre una reduccion del 50%
se puede considerar aceptable.
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e Se observd una pequefia incursion en el rango ineldstico de la estructura de base fija, lo
cual ha permitido cuantificar la diferencia del dafio percibido tanto para el caso aislado
como el de base fija. Esto significa que, aunque el dafio no sea alto para esta estructura
sin aislacidn, es necesario utilizar proteccion sismica para asegurar que los sistemas de
salud permanezcan operativos en todo aspecto.

e Se verificd satisfactoriamente que el disefio obtenido de los planos para el hospital
analizado cumpla con los requisitos y exigencias de la norma E.030.

e El andlisis y modelamiento de las propiedades ineldsticas de las secciones de concreto
armado permitié corroborar las tendencias en el comportamiento de ductilidad y
resistencia a partir de parametros como el refuerzo, la carga axial en la seccién y los
modelos mecdnicos.

e Secalculé satisfactoriamente el comportamiento ineldstico de la estructura, conociendo
el comportamiento estructural detallado al superar su limite eldstico. Los resultados
obtenidos cumplen con lo esperado para estructuras aisladas frente a las de base fija,
amplificando el desplazamiento en la azotea mientras que se reduce la cortante en la
base y los desplazamientos de entrepiso.

e Se verificd una amplificacién del periodo estructural lo cual, sumado a lo mencionado
respecto de los desplazamientos, representa el modelo esperado del sistema
estructura-base aislada comentada en el capitulo primero. En la estructura analizada se
cumple con este modelo de bloque rigido sobre una base flexible.

e Se calcularon las curvas de capacidad de la estructura, las cuales son consistentes con
los resultados esperados. Esto se puede corroborar en el capitulo cuarto, ya que se
puede verificar que se representan adecuadamente las rigideces en ambas direcciones
y las curvas de capacidad para la estructura aislada muestran claramente el gran
aumento del desplazamiento final y la flexibilizacién del sistema.

e Se calculd la respuesta de la estructura para 5 sefiales sismicas, resultando todas
similares en magnitud y comparables con el andlisis modal-espectral y Pushover. Asi, se
verifica la confiabilidad de ambos métodos de analisis para este tipo de estructuras.

e Se calculd el dafio esperado por la metodologia Hazus y se comparo con la obtenida por
el andlisis tiempo-historia y Pushover. Los resultados se muestran en las tablas 15y 16
y coinciden todas con mostrar una estructura sin dafio si cuenta con sistema aislado.

Se presentan, finalmente, diversas oportunidades de linea de investigacidon para este caso,
ya que se puede ampliar el caso de estudio de las siguientes maneras:

e Analizando otros tipos de estructuras y sistemas estructurales para mostrar un mapa
de respuesta sismica mds completo para la ciudad de nuestro pais.

e Analizando el sismo sistema estructural paramétricamente: alterando los modelos
mecanicos de los materiales, la cantidad de pisos, los parametros de peligro sismico,
entre otras propiedades que puedan afectar los resultados y expandir las
conclusiones propuestas en esta investigacion.

e Realizando un redisefio de la estructura con diversos criterios y tipos de aisladores,
para asi estimar la metodologia mas eficiente de disefio para este tipo de estructuras.

e Realizando un ensayo de laboratorio disefiado para que permita corroborar los
modelos propuestos por la investigacion y, de ser necesario, realizar el analisis con
un modelo obtenido a partir de estos ensayos.
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e Realizar un estudio econdmico de la implicancia de exigir aislamiento sismico en
todas las estructuras que sean utilizada como centros de salud junto al efecto en Ia
economia del pais debido a los dafios ocasionados por un sismo severo.
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ANEXOS



‘ Columna A - Rigidez Corta- P=0 Tn \

Ancho (cm) 80 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 11.2525428
Profundidad (cm) 40 VA 400 ec 0.00095486
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.40144996
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0006 |F1(kg) -31460.81
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0010 |F2(kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 | ModelodelAcero | | es3 -0.0010 _|F3 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0010 |F4 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm~2) 4200 es5 -0.0010 |F5 (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.56 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 |F6(kg) 107352.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cmA2) -1230.86 |Cc(kg) 75891.19
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cm”2) -1909.72 |K2 0.349105264
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cmA2) -1909.72 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -1909.72 |Momento (kg-cm) 3440703.734
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.56 fs5 (kg/cmA2) -1909.72 |Momento (ton-m) 34.40703734
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cm”2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 8.485720311
[ Womentoy CurvaturaNominales | Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 35.08 400 40
Curvatura (1/m) x1000 75.18 ‘ 34.41 35.08
N F—°. 35
@
Y 30
[Curvatura (1/m) x1000  [Mfton-m) | .
0 0 & o @ s 25
8.486 34.41 S >
75.180 35.08 % ° o [ e 20
o 8 % =
o
L @ e = 15
66.69
20.01 L 10
40.02
Prevencion del Colapso 53.36 ‘ 3 ( ° !
0
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8.86 CURV (1/M) X1000




Columna A - Rigidez Corta - P=50 Tn
Ancho (cm) 80 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 13.4657984
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.0012549
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1l 0.49621892 (F1 (kg) -45094.67
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0009 |[F2 (kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0013 [F3 (kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 -0.0013 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 esd -0.0013 [F5(kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0013 [F6 (kg) 107352.00
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 25.56 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 |P (kg) 50000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -1764.27 |Cc(kg) 112257.33
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cm”2) -2509.80 (K2 0.355371864
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) -2509.80 ([Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fsa (kg/cm”2) -2509.80 [Momento (kg-cm) 4147100.926
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.56 fs5 (kg/cm”2) -2509.80 [Momento (ton-m) 41.47100926
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 400 fs6 (kg/cm”2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 9.319167517
|
[ Momentoy Curvatura Nominales | D — ) |
M(ton-m) 42.75 ° Diagrama Momento-Curvatura
Curvatura (1/m) x1000 58.57 0 ° 45 4147 42.75
®
40
0 \@
[Curvatura (1/m) x1000  [M(ton-m) | S &
0 0 00 ® ® ™ _30
° S
9.319 41.47 ° 8 % z 25
58.570 42.75 & \e - 2
s 20
o — o
49.25 o /6 ol 215
14.78 ~ 10
29.55 12853 /4 .
Prevencion del Colapso 39.40 —— 0
1533 /8 @20 0
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CURV (1/M) X1000




Ancho (cm) 80
Profundidad (cm) 40
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 0
Peralte 3era Capa (cm) 0
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 36
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.56
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.56
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12

M(ton-m)

Curvatura (1/m) x1000

0 0

10.160 48.04
42.550 49.59
32.39
9.72
19.43
Prevencion del Colapso 25.91

Columna A - Rigidez Corta - P=100 Tn

f'c (kg/cmA2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
i 400
] <) ® o
@
®
Q .
Q
S8 ® [
O QL
@ ©O R
o N

60

50

MOM (TON-M)
w D
o o

N
o

10

c(cm) aiterar 15.3303553
ec 0.00155754
k1 0.57660849 |F1 (kg) -58846.50
esl -0.0012 |F2(kg) 0.00
es2 -0.0016 |F3(kg) 0.00
es3 -0.0016 |F4 (kg) 0.00
esd -0.0016 |F5 (kg) 0.00
es5 -0.0016 |F6 (kg) 107352.00
es6 0.0021 P (kg) 100000.00
fs1 (kg/cmA2) -2302.29 |Cc (kg) 148505.50
fs2 (kg/cmA2) -3115.07 |K2 0.362550189
fs3 (kg/cm”2) -3115.07 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) -3115.07 |Momento (kg-cm) 4803888.988
fs5 (kg/cmA2) -3115.07 |Momento (ton-m) 48.038838988
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 10.15982629
Diagrama Momento-Curvatura
49.59
0
0 5 15 20 25 30 40 45

CURV (1/M) X1000




Columna A - Rigidez Corta - P=150 Tn
Ancho (cm) 80 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 16.9876755
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.00187637
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.64478761 |F1 (kg) -73334.16
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0014 |F2 (kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0019 |F3 (kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 -0.0019 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0019 |[F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm~2) 4200 es5 -0.0019 |[F6(kg) 107352.00
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 25.56 Es (kg/cm”2) 2000000 es6b 0.0021 |P (kg) 150000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -2869.10 |Cc (kg) 184017.84
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cm”2) -3752.74 |K2 0.371252335
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cmA2) -3752.74 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -3752.74 |Momento (kg-cm) 5410787.45
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.56 fs5 (kg/cmA2) -3752.74 |Momento (ton-m) 54.1078745
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 11.04546683
: 400
[ MomentoyCurvaturaNominales | . Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 53.64 s
Curvatura (1/m) x1000 28.37 o0 54.11 53.64
° °
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| . T N
5.20 21 Q;‘ 0
10.39 . — )
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Columna A - Rigidez Corta - P=200 Tn
| Coricteristicasdelaseccién | ModelodelConcreto | | Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 80 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 18.5321981
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.00222796
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.7003299 |F1 (kg) -89310.64
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0017 |F2(kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0022 [F3(kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 -0.0022 |[F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0022 [F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0022 |[F6 (kg) 107352.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.56 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 |P (kg) 200000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cmA2) -3494.16 |Cc(kg) 218041.36
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -4200.00 |K2 0.382554372
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 |Momento (kg-cm) 5961609.204
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.56 fs5 (kg/cmA2) -4200.00 |Momento (ton-m) 59.61609204
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cm”2) 4200.00 [Curvatura (1/m) x1000 12.02211939
400
| Momentoy CurvaturaNominales | - Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 55.31
Curvatura (1/m) x1000 21.28 ® 70
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0 0 & e e 50
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Ancho (cm) 40

Profundidad (cm) 80

Peralte lera Capa (cm) 4

Peralte 2da Capa (cm) 18.4
Peralte 3era Capa (cm) 32.8
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6
Peralte 6ta Capa (cm) 76

Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 11.36
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12

M(ton-m)

68.95

Curvatura (1/m) x1000

23.72

0 0

3.918 52.47
23.720 68.95
19.80
5.94
11.88
Prevencion del Colapso 15.84

6.05

Columna A - Rigidez Mayor - P=0 Tn

f'c (kg/cm”2) 210
z 400
el 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
| ModelodelAcero |
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
400 ‘
r oo
LJ
@ @
@
S 0 o
O
00 ® ° [0
W Q.
(] Q) }:
(] (J N
o
' Qé—g T—I%

MOM (TON-M)

c(cm) aiterar 22.4011398
ec 0.00087768
k1 0.37464481 |F1 (kg) -16380.11
esl -0.0007 |F2(kg) -2671.27
es2 -0.0002 |F3(kg) 4628.37
es3 0.0004 |F4 (kg) 11037.58
esd 0.0010 |F5(kg) 26170.18
es5 0.0015 |F6 (kg) 47712.00
es6 0.0021 |P (kg) 0.00
fs1 (kg/cmA2) -1441.91 |Cc (kg) 70496.75
fs2 (kg/cmA2) -313.53  [K2 0.347611929
fs3 (kg/cm”2) 814.85 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) 1943.24 |Momento (kg-cm) 5247356.307
fs5 (kg/cmA2) 3071.62 |Momento (ton-m) 52.47356307
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 3.917993766
Diagrama Momento-Curvatura
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68.95

~
o

D
o

(9]
o

S
o

w
o

N
o

=
o

o

52.47

10

15
CURV (1/M) X1000

20

25




Columna A - Rigidez Mayor - P=50 Tn
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 27.08894
Profundidad (cm) 80 z 400 ec 0.00116307
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.46880602 |F1 (kg) -22522.91
Peralte 2da Capa (cm) 18.4 e50 0.00325 esl -0.0010 |F2 (kg) -6356.95
Peralte 3era Capa (cm) 32.8 e20 0.004 es2 -0.0004 |F3(kg) 2785.53
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2 | ModelodelAcero | es3 0.0002 _[F4 (kg) 9809.02
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6 fy (kg/cm”2) 4200 es4 0.0009 |F5(kg) 25248.76
Peralte 6ta Capa (cm) 76 fu (kg/cm~2) 4200 es5 0.0015 |F6(kg) 47712.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 11.36 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 |P (kg) 50000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52 ey 0.0021 fs1 (kg/cmA2) -1982.65 |Cc(kg) 106675.45
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -746.12  |K2 0.35337126
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cm”2) 490.41 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52 fs4 (kg/cm”2) 1726.94 |Momento (kg-cm) 6507581.537
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36 fs5 (kg/cmA2) 2963.47 |Momento (ton-m) 65.07581537
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 4.29350744
[ 400 1
[ MomentoyCurvaturaNominales | . Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 78.96 S
Curvatura (1/m) x1000 17.9 20 78.96
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o
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Ancho (cm) 40

Profundidad (cm) 80

Peralte lera Capa (cm) 4

Peralte 2da Capa (cm) 18.4
Peralte 3era Capa (cm) 32.8
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6
Peralte 6ta Capa (cm) 76

Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 11.36
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12

M(ton-m)

86.12

Curvatura (1/m) x1000

14.57

0 0

4.667 76.68
14.570 86.12

9.90

2.97

5.94

Prevencion del Colapso 7.92

Columna A - Rigidez Mayor - P=100 Tn

f'c (kg/cmA2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
| ModelodelAcero |
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cmA2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
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MOM (TON-M)

c(cm) aiterar 30.9999654

ec 0.00144666
k1 0.54892892 |F1 (kg) -28627.14
esl -0.0013 |F2 (kg) -10019.48
es2 -0.0006 |F3 (kg) 954.26
es3 0.0001 |F4 (kg) 8588.17
esd 0.0008 |F5(kg) 24333.13
es5 0.0014 |F6 (kg) 47712.00
es6 0.0021 [P (kg) 100000.00
fs1 (kg/cm”2) -2519.99 |Cc (kg) 142940.93
fs2 (kg/cmA2) -1176.00 (K2 0.359809597
fs3 (kg/cm”2) 168.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cm”2) 1512.00 |Momento (kg-cm) 7668451.689
fs5 (kg/cm”2) 2856.00 [Momento (ton-m) 76.68451689
fs6 (kg/cm”2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 4.666663078

Diagrama Momento-Curvatura
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Columna A - Rigidez Mayor - P=150 Tn
| Caricteristicasdelaseccién | ModelodelConcreto | | Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 34.4407504
Profundidad (cm) 80 z 400 ec 0.0017403
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.61776306 |F1 (kg) -34947.43
Peralte 2da Capa (cm) 18.4 e50 0.00325 esl -0.0015 |F2 (kg) -13811.66
Peralte 3era Capa (cm) 32.8 e20 0.004 es2 -0.0008 |[F3 (kg) -941.83
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2 | ModelodelAcero | es3 -0.0001 _|F4 (kg) 7324.11
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6 fy (kg/cm”2) 4200 es4 0.0006 |F5(kg) 23385.09
Peralte 6ta Capa (cm) 76 fu (kg/cm”2) 4200 es5 0.0014 |F6 (kg) 47712.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 11.36 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 |P (kg) 150000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -3076.36 |Cc(kg) 178720.28
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cm”2) -1621.09 |K2 0.367379167
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cm”2) -165.82 [Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52 fs4 (kg/cm”2) 1289.46 |Momento (kg-cm) 8726200.662
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36 fs5 (kg/cm”2) 2744.73 |Momento (ton-m) 87.26200662
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cm”2) 4200.00 [Curvatura (1/m) x1000 5.053026747
400
[ Momentoy Curvatura Nominales | - Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 90.86
Curvatura (1/m) x1000 12.14 ® 100 87.26 90.86
(@ [) 90 )
0 0 & * e 70
5.053 87.26 = i . . S o
12.140 90.86 0O § -
® O L g
® @ N g 40
7.09 & —r 30
2.13 g ee o 20
4.25 ~ 10 |
Prevencion del Colapso 5.67 iz 0

2.40

6 8 10
CURV (1/M) X1000

12

14




Columna A - Rigidez Mayor - P=200 Tn
| Cordcteristicasdelaseccién | ModelodelConcreto | | Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 37.5988511
Profundidad (cm) 80 z 400 ec 0.00205613
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.67575843 |F1 (kg) -41745.32
Peralte 2da Capa (cm) 18.4 e50 0.00325 esl -0.0018 |F2 (kg) -17890.39
Peralte 3era Capa (cm) 32.8 e20 0.004 es2 -0.0010 |F3(kg) -2981.20
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2 | ModelodelAcero | es3 -0.0003 _|F4 (kg) 5964.54
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6 fy (kg/cm~2) 4200 es4 0.0005 |F5(kg) 22365.40
Peralte 6ta Capa (cm) 76 fu (kg/cmA2) 4200 es5 0.0013 |F6(kg) 47712.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 11.36 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 |P (kg) 200000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52 ey 0.0021 fs1 (kg/cmA2) -3674.76 |Cc (kg) 213425.02
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -2099.81 |K2 0.376778887
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cmA2) -524.86 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52 fs4 (kg/cmA2) 1050.09 |Momento (kg-cm) 9667923.389
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36 fs5 (kg/cmA2) 2625.05 |[Momento (ton-m) 96.67923389
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 5.468586382
‘ 400 1
[ Momentoy CurvaturaNominales | ™ - Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 92.95
Curvatura (1/m) x1000 10.42 i 120
® 9 96.68
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Datos de Entrada

Flexién Pura
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 5.32029239
esl -0.0010
es2 0.0231
es3 -0.0040
es4 -0.0040
es5 -0.0040
esb -0.0040
Relaciones Constitutivas
fs1(kg/cm”2) -1985.29
fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200
F1(kg) -50744.09
F2 (kg) 107352.00
F3 (kg) 0.00
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 56607.91
Equilibrio
Suma de Fuerzas (kg) 0.00
P (kg) 0
M (kg-cm) 3509128.93
M(ton-m) 35.0912893
Curvatura (1/m) x1000 | 75.1838378

Ancho (cm) 80
Profundidad (cm) 40
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 36
Peralte 3era Capa (cm) 0
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 0
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.56
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 25.56
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12
f'c (kg/cm*2) 210
YA 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
Falla Balanceada
Compatibilidad
c(cm) 23.61
esl -0.0033
es2 0.0021
es3 -0.0040
es4 -0.0040
es5 -0.0040
es6 0.0021
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cmA2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1(kg) -107352.00
F2 (kg) 107352.00
F3 (kg) 0.00
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 251173.77
Equilibrio
Pb (kg) 251173.77
Pb (ton) 251.17
Mb (kg-cm) 5455056.53
Mb (ton-m) 54.5505653
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10.00

Diagrama de Interaccién Columna A — Rigidez Menor

Puntos Complementarios Puntos Complementarios
Compatibilidad Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 25.880172 c(cm) (aiterar) | 9.39849624
esl -0.0034 esl -0.0023
es2 0.0016 es2 0.0113
es3 -0.0040 es3 -0.0040
es4d -0.0040 es4 -0.0040
es5 -0.0040 es5 -0.0040
es6 -0.0040 esb -0.0040
Relaciones constitutivas Relaciones constitutivas
fs1(kg/cm”2) -4200.00 fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 3128.21 fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00 fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00 fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00 fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200.00 fs6 (kg/cm”2) -4200.00
F1(kg) -107352.00 F1(kg) -107352.00
F2 (kg) 79957.06 F2 (kg) 107352.00
F3 (kg) 0.00 F3 (kg) 0.00
F4 (kg) 0.00 F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00 F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00 F6 (kg) 0.00
k1 0.63333 k1 0.63333
k2 0.50658 k2 0.50658
Cc (kg) 275365.03 Cc (kg) 100000.00|
Equilibrio Equilibrio
P (ton) a escoger 302.76 P (ton) a escoger 100!
P (kg) calculado 302759.97 P (kg) calculado 100000.00
P (ton) 302.75997 P (ton) 100!
M (kg-cm) 4894113.55 M (kg-cm) 4959155.97
M (ton-m) 48.9411355 M (ton-m) 49.5915597
Diagrama de Interaccion
20.00 30.00 40.00

Momento M (Ton-m)

Puntos Complementarios

Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 18.79699248
esl -0.0031
es2 0.0037
es3 -0.0040
esd -0.0040
es5 -0.0040
es6 -0.0040
Relaciones constitutivas
fs1(kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200.00
F1(kg) -107352.00
F2 (kg) 107352.00,
F3 (kg) 0.00|
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 200000.00
Equilibrio
P (ton) a escoger 200
P (kg) calculado 200000.00
P (ton) 200
M (kg-cm) 5530831.867
M (ton-m) 55.30831867

50.00

60.00

Puntos Notables

Compresion Pura

Po (ton) 776.78

M (ton-m) 0

621.42 0.00
302.76 48.94
251.17 54.55
200.00 55.31
100.00 49.59

0.00 35.09
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Datos de Entrada

Flexion Pura
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 16.8627298
esl -0.0031
es2 0.0004
es3 0.0038
es4 0.0072
es5 0.0106
esb 0.0140
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 729.31
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cm”2) 4200.00
s5 (kg/cmA2) 4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200
F1 (kg) -47712.00
F2 (kg) 6213.72
F3 (kg) 23856.00,
F4 (kg) 23856.00
F5 (kg) 35784.00
F6 (kg) 47712.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 89709.72
Equilibrio
Suma de Fuerzas (kg) 0.00
P (kg) 0
M (kg-cm) 6896043.17
M(ton-m) 68.9604317
Curvatura (1/m) x100q 23.7209517

Ancho (cm) 40
Profundidad (cm) 80
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 18.4
Peralte 3era Capa (cm) 32.8
Peralte 4ta Capa (cm) 47.2
Peralte 5ta Capa (cm) 61.6
Peralte 6ta Capa (cm) 76
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 11.36
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 8.52
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 11.36
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12
f'c (kg/cm”2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
[ ModelodelAcero |
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
Falla Balanceada
Compatibilidad
c(cm) 49.84
esl -0.0037
es2 -0.0025
es3 -0.0014
es4 -0.0002
es5 0.0009
esb 0.0021
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4200.00
fs3 (kg/cm”2) -2734.74
fs4 (kg/cm”2) -423.16
fs5 (kg/cm”2) 1888.42
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1(kg) -47712.00
F2 (kg) -35784.00
F3 (kg) -15533.31
F4 (kg) -2403.54
F5 (kg) 16089.35
F6 (kg) 47712.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 265127.87
Equilibrio
Pb (kg) 302759.36
Pb (ton) 302.76
Mb (kg-cm) 8561985.29
Mb (ton-m) 85.6198529

700.00

600.00

500.00

400.00

Axial P (ton)

300.00

200.00

100.00

0.00
0.00 10.00

Diagrama de Interaccién Columna A — Rigidez Mayor

Puntos Complementarios Puntos Complementarios
Compatibilidad Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 70.6322634 c(cm) (aiterar) 27.45
esl -0.0038 esl -0.0034
es2 -0.0030 es2 -0.0013
es3 -0.0021 es3 0.0008
esd -0.0013 esd 0.0029
es5 -0.0005 es5 0.0050
esb 0.0003 esb 0.0071
Relaciones constitutivas Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cmA2) -4200.00 fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4200.00 fs2 (kg/cm”2) -2637.52
fs3 (kg/cm”2) -4200.00 fs3 (kg/cm”2) 1559.20
fs4 (kg/cm”2) -2654.00 fs4 (kg/cmA2) 4200.00
fs5 (kg/cmA2) -1023.02 fs5 (kg/cmA2) 4200.00
fs6 (kg/cm”2) 607.96 fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1 (kg) -47712.00 F1 (kg) -47712.00
F2 (kg) -35784.00 F2 (kg) -22471.69
F3 (kg) -23856.00 F3 (kg) 8856.25
F4 (kg) -15074.73 F4 (kg) 23856.00
F5 (kg) -8716.12 F5 (kg) 35784.00
F6 (kg) 6906.47 F6 (kg) 47712.00
k1 0.63333 k1 0.63333
k2 0.50658 k2 0.50658
Cc (kg) 375763.64 Cc (kg) 146034.00
Equilibrio Equilibrio

P (ton) a escoger 500 P (ton) a escoger 100
P (kg) calculado 500000.01 P (kg) calculado 100009.45
P (ton) 500.000011 P (ton) 100.009446
M (kg-cm) 4199571.83 M (kg-cm) 8612255.97
M (ton-m) 41.9957183 M (ton-m) 86.1225597

Curvatura (1/m) x1000 |  14.571949

Diagrama de Interaccidn
20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00

Momento M (Ton-m)

Puntos Complementarios

Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 38.37483772
esl -0.0036
es2 -0.0021
es3 -0.0006
esd 0.0009
es5 0.0024
es6 0.0039
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4164.15
fs3 (kg/cm”2) -1162.19
fs4 (kg/cm”2) 1839.78
fs5 (kg/cm”2) 4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1 (kg) -47712.00
F2 (kg) -35478.58
F3 (kg) -6601.22
F4 (kg) 10449.96
F5 (kg) 35784.00
F6 (kg) 47712.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 204154.14
Equilibrio
P (ton) a escoger 200
P (kg) calculado 199999.98
P (ton) 199.9999823
M (kg-cm) 9294736.829
M (ton-m) 92.94736829
Curvatura (1/m) x 10.42349685
80.00 90.00 100.00

Puntos Notables

Compresion Pura

Po (ton)

776.78

M (ton-m)

0

621.42 0.00
500.00 42.00
302.76 85.62
200.00 92.95
100.01 86.12

0.00 68.96

621.423264 0
621.423264 23
%
e e e
™
(J @
(J
S 0 ®
@)
0 ® ® [
O Q.
L J ©O E
0 ® N
° s
e o X
%




Ancho (cm) 100
Profundidad (cm) 40
Peralte lera Capa(cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 0
Peralte 3era Capa (cm) 0
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 36
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 36.86
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 36.86
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12

M(ton-m)

Curvatura (1/m) x1000

0 0

8.674 49.40

72.410 50.42

63.74

19.12

38.24

Prevencion del Colapso 50.99

Columna B - Rigidez Menor - P=0 Tn

f'c (kg/cm”2) 210
Z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm~2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
400
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c(cm) aiterar 11.7891064
ec 0.00102256
k1 0.42414469 |F1 (kg) -49805.97
esl -0.0007 |F2 (kg) 0.00
es2 -0.0010 |F3(kg) 0.00
es3 -0.0010 |F4 (kg) 0.00
es4 -0.0010 |F5 (kg) 0.00
es5 -0.0010 |F6 (kg) 154812.00
es6 0.0021 [P (kg) 0.00
fs1 (kg/cmA2) -1351.22 |Cc(kg) 105006.03
fs2 (kg/cmA2) -2045.12  [K2 0.350453272
fs3 (kg/cmA2) -2045.12 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cm”2) -2045.12 |Momento (kg-cm) 4940172.46
fs5 (kg/cmA2) -2045.12 |Momento (ton-m) 49.4017246
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 8.673781475
Diagrama Momento-Curvatura
49.40 20.42
0
0 10 20 30 40 50 60 70 80

CURV (1/M) X1000




Columna B - Rigidez Menor - P=75 Tn
| Coriteristicasdelaseccién | ModelodelConcreto | | Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 100 f'c (kg/cm”2) 210 c(cm) aiterar 14.1977347
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.00136753
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.52792003 |F1 (kg) -72411.36
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0010 |F2 (kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0014 |F3 (kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 -0.0014 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0014 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm~2) 4200 es5 -0.0014 |F6 (kg) 154812.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 36.86 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 |P (kg) 75000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -1964.50 |Cc (kg) 157400.64
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -2735.06 |K2 0.357933771
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cmA2) -2735.06 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -2735.06 |Momento (kg-cm) 5983700.323
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 36.86 | 400 fs5 (kg/cmA2) -2735.06 |Momento (ton-m) 59.83700323
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 ‘ f fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 9.632026634
|
® e o @
[ Momentoy Curvatura Nominales | ® Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 61.84
Curvatura (1/m) x1000 54.92 e ¢ 70 615
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Ancho (cm) 100
Profundidad (cm) 40
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 0
Peralte 3era Capa (cm) 0
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 36
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 36.86
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 36.86
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12

M(ton-m)

Curvatura (1/m) x1000

0 0

10.618 69.46
35.470 70.97
24.85
7.46
14.91
Prevencion del Colapso 19.88

Columna B - Rigidez Menor - P=150 Tn

f'c (kg/cmA2) 210
VA 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
| ModelodelAcero |
fy (kg/cm~2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
p 400,
|
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° Eowre

MOM (TON-M)

80

70

60

50

40
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20

10

c(cm) aiterar 16.221579
ec 0.00172235
k1 0.61396703 |F1 (kg) -95662.19
esl -0.0013 |F2 (kg) 0.00
es2 -0.0017 |F3 (kg) 0.00
es3 -0.0017 |F4 (kg) 0.00
es4 -0.0017 |F5 (kg) 0.00
es5 -0.0017 |F6 (kg) 154812.00
esb6 0.0021 [P (kg) 150000.00
fs1 (kg/cm”2) -2595.28 |Cc(kg) 209149.81
fs2 (kg/cmA2) -3444.70 |K2 0.366886543
fs3 (kg/cm”2) -3444.70 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) -3444.70 |Momento (kg-cm) 6945832.53
fs5 (kg/cmA2) -3444.70 |Momento (ton-m) 69.4583253
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 10.61763223
Diagrama Momento-Curvatura
69.46 70.97
0
0 5 10 15 20 25 30 35 40

CURV (1/M) X1000




Columna B - Rigidez Menor - P =250 Tn
Ancho (cm) 100 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 18.6121
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.00224785
Peralte lera Capa(cm) 4 e0 0.002 k1 0.702856 |F1 (kg) -130097.85
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0018 |F2 (kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0022 |F3 (kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 — es3 -0.0022 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0022 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0022 |F6 (kg) 154812.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 36.86 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 [P (kg) 250000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -3529.51 |Cc(kg) 274714.15
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -4200.00 |K2 0.383256971
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cmA2) -4200.00 |Momento (kg-cm) 8093244.931
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 36.86 400 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 |Momento (ton-m) 80.93244931
antidad Total de Acero (cm . # — s6 (kg/cm ) urvatura (1/m) x .
Cantidad Total de A (cm”2) 51.12 Al /‘ fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |C (1/m) x1000 12.07736411
® o o o
_ ® Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 75.73
Curvatura (1/m) x1000 21.28 © S 20 80.93
80 75.73
[Curvatura (1/m)x1000  [M(ton-m) | o S 7
0 0 N
- _. 60
12.077 80.93 ) s
21.280 75.73 = o o g >0
—~ =
m Q\ % 40
o o) O = 2 30
9.20 Pz
2.76 o , 20
5.52 e /e e 0 10 5
Prevencion del Colapso 7.36 0
o081 ' +0883 /4" 0 5 10 15 20 25
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Columna B - Rigidez Menor - P=300 Tn
| Coriteristicasdelasecien | ModelodelConcreto | [ Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 100 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 19.7646072
Profundidad (cm) 40 z 400 ec 0.00255649
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 k1 0.73360849 |F1 (kg) -150322.84
Peralte 2da Capa (cm) 0 e50 0.00325 esl -0.0020 |F2 (kg) 0.00
Peralte 3era Capa (cm) 0 e20 0.004 es2 -0.0026 |F3 (kg) 0.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 — es3 -0.0026 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0026 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 36 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0026 |F6 (kg) 154812.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 36.86 Es (kg/cm”2) 2000000 esb 0.0021 [P (kg) 300000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 0 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -4078.21 |Cc(kg) 304489.16
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -4200.00 |K2 0.395200827
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cmA2) -4200.00 |Momento (kg-cm) 8593579.134
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 36.86 400 fs5 (kg/cmA2) -4200.00 |Momento (ton-m) 85.93579134
Cantidad Total de Acero (cm”2) 51.12 - = — fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 12.93470401
|
® e o @
_ ® Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 75.26
Curvatura (1/m) x1000 17.73 © S 100 seon
90 :
0 0 S 70
12.935 85.94 Q s
17.730 75.26 ~ o 0 &
—~ = 50
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o o) ©|=< 2
4.80 e s 30
1.44 o , 20
2.88 (Y oo 10
Prevencidn del Colapso 3.84 0
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Columna B - Rigidez Mayor -P=0Tn
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 29.302171
Profundidad (cm) 100 z 400 ec 0.00092259
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.39036298 |F1 (kg) -40628.95
Peralte 2da Capa (cm) 22.4 e50 0.00325 esl -0.0008 |F2 (kg) -2468.72
Peralte 3era Capa (cm) 40.8 e20 0.004 es2 -0.0002 |F3(kg) 4112.46
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2 _ es3 0.0004 |F4 (kg) 10693.64
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6 fy (kg/cm”2) 4200 esd 0.0009 |F5(kg) 17274.82
Peralte 6ta Capa (cm) 9% fu (kg/cm”2) 4200 es5 0.0015 |F6(kg) 107100.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.5 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 |P (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -1593.29 |Cc(kg) 96083.26
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -434.63 |K2 0.348475348
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cm”2) 724.02  |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68 fs4 (kg/cmA2) 1882.68 |Momento (kg-cm) 11224048.66
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5 400 fs5 (kg/cm”2) 3041.34 [Momento (ton-m) 112.2404866
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72 i f fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 3.148528269
|
® o e o
_ . Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 137.198
Curvatura (1/m) x1000 24.235 © o 160 7o
140 :
[Curvatura (1/m) x1000  [Mfton-m) | o d 112,24
3 120
0 0 S
3.149 112.24 D) § 100
24.235 137.20 1 o 0 5
s = 80
O Q. 3 60
o o) O = 2
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40
6.33 o
12.65 Mif 20
Prevencion del Colapso 16.87 0 %
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Ancho (cm) 40
Profundidad (cm) 100
Peralte lera Capa (cm) 4

Peralte 2da Capa (cm) 22.4
Peralte 3era Capa (cm) 40.8
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6

Peralte 6ta Capa (cm) 96

Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.5
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72

M(ton-m) 158.293
Curvatura (1/m) x1000 15.209

0 0

3.485 137.22
15.209 158.29
11.72
3.52
7.03
Prevencion del Colapso 9.38

Columna B - Rigidez Mayor - P =75 Tn

f'c (kg/cmA2) 210
z 400
el 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
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MOM (TON-M)

c(cm) aiterar 35.7492496
ec 0.00124602
k1 0.49362847 |F1 (kg) -56436.55
esl -0.0011 |F2 (kg) -5285.57
es2 -0.0005 |F3 (kg) 1999.82
es3 0.0002 |F4 (kg) 9285.21
esd 0.0008 |F5(kg) 16570.61
es5 0.0015 |F6 (kg) 107100.00
es6 0.0021 [P (kg) 75000.00
fs1 (kg/cm”2) -2213.20 |Cc(kg) 148233.52
fs2 (kg/cmA2) -930.56 |K2 0.355174953
fs3 (kg/cm”2) 352.08 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) 1634.72 |Momento (kg-cm) 13722457.18
fs5 (kg/cm”2) 2917.36 |[Momento (ton-m) 137.2245718
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 3.48543377
Diagrama Momento-Curvatura
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Ancho (cm) 40
Profundidad (cm) 100
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 22.4
Peralte 3era Capa (cm) 40.8
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6
Peralte 6ta Capa (cm) 96
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.5
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72

M(ton-m) 171.616
Curvatura (1/m) x1000 11.315

0 0

3.825 160.16
11.315 171.62

7.49
2.25
4.49
Prevencion del Colapso 5.99

Columna B - Rigidez Mayor - P =150 Tn

f'c (kg/cmA2) 210
z 400
el 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm~2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
400
) C )
o
o o
S o ©
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S o) 0
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@ o [N —
e/ o}

MOM (TON-M)

c(cm) aiterar 41.0947394
ec 0.00157178
k1 0.58001547 |F1 (kg) -72358.21
esl -0.0014 |F2 (kg) -8122.75
es2 -0.0007 |F3(kg) -128.06
es3 0.0000 |F4 (kg) 7866.63
esd 0.0007 |F5(kg) 15861.31
es5 0.0014 |F6 (kg) 107100.00
es6b 0.0021 |P (kg) 150000.00
fs1 (kg/cmA2) -2837.58 |Cc(kg) 200218.91
fs2 (kg/cmA2) -1430.06 |K2 0.362912168
fs3 (kg/cm”2) -22.55 [Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) 1384.97 |Momento (kg-cm) 16015513.66
fs5 (kg/cm”2) 2792.48 |[Momento (ton-m) 160.1551366
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 3.824770116
Diagrama Momento-Curvatura
200
120 g 171.62
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80
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Columna B - Rigidez Mayor - P =250 Tn
| Caricteristicasdelasecien | ModelodelConcreto | [ Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 47.283221
Profundidad (cm) 100 z 400 ec 0.0020382
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.67291247 |F1 (kg) -95154.75
Peralte 2da Capa (cm) 22.4 e50 0.00325 esl -0.0019 |F2 (kg) -12185.00
Peralte 3era Capa (cm) 40.8 e20 0.004 es2 -0.0011 |F3 (kg) -3174.75
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2 _ es3 -0.0003 |F4 (kg) 5835.50
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6 fy (kg/cm~2) 4200 es4 0.0005 |F5(kg) 14845.75
Peralte 6ta Capa (cm) 96 fu (kg/cm”2) 4200 es5 0.0013 |F6(kg) 107100.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.5 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 [P (kg) 250000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -3731.56 |Cc(kg) 267266.74
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -2145.25 |K2 0.376205408
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cmA2) -558.94 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68 fs4 (kg/cmA2) 1027.38 |Momento (kg-cm) 18741803.49
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5 400 fs5 (kg/cmA2) 2613.69 [Momento (ton-m) 187.4180349
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 4.310629816
® e o @
I\/I(t)_17888 . Diagrama Momento-Curvatura
on-m .
Curvatura (1/m) x1000 8.371 o © 200 1874z 178.88
180
0 0 % 140
4.311 187.42 Q S 120
8.371 178.88 =~ < 0o 3
s = 100
O Al 3 80
o o) O = 2
4.06 b2 60
1.22 o 40
2.44 ' Y4 ) o o 20
Prevencion del Colapso 3.25 0 )
e/ o) 0 1 3 4 5 6 8
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Columna B - Rigidez Mayor - P =350 Tn
| Coriteristicasdelasecien | ModelodelConcreto | [ Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 40 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 54.3675149
Profundidad (cm) 100 z 400 ec 0.00274237
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.74446901 |F1 (kg) -107100.00
Peralte 2da Capa (cm) 22.4 e50 0.00325 esl -0.0025 |F2(kg) -18317.84
Peralte 3era Capa (cm) 40.8 e20 0.004 es2 -0.0016 |F3 (kg) -7774.38
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2 _ es3 -0.0007 |F4 (kg) 2769.08
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6 fy (kg/cm”2) 4200 esd 0.0002 |F5(kg) 13312.54
Peralte 6ta Capa (cm) 96 fu (kg/cm”2) 4200 es5 0.0012 |F6(kg) 107100.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 25.5 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 |P (kg) 350000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -4200.00 |Cc(kg) 339989.41
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -3224.97 |K2 0.403485933
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68 fs3 (kg/cm”2) -1368.73 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68 fs4 (kg/cmA2) 487.51 |[Momento (kg-cm) 20364481.68
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5 400 fs5 (kg/cmA2) 2343.76 |Momento (ton-m) 203.6448168
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72 i f fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 5.044138
|
® e o @
_ . Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 178.88
Curvatura (1/m) x1000 8.371 © o 220
203.64
0 0 % o 0
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F~ =
O Al 3 100
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Diagrama de Interaccién Columna B — Rigidez Menor

Datos de Entrada Flexion Pura Puntos Complementarios Puntos Complementarios Puntos Complementarios | Puntos Notables
Compatibilidad Compatibilidad Compatibilidad Compatibilidad
Ancho (cm) 100 c(cm) (aiterar) 5.52379272 c(cm) (aiterar) 25.3097208 c(cm) (aiterar) 11.2781955 c(cm) (aiterar) 18.79699248 ler Punto: Compresion Pura
Profundidad (cm) 40 esl -0.0011 esl -0.0034 esl -0.0026 esl -0.0031 Po (ton) 1010.46
Peralte lera Capa (cm) 4 es2 0.0221 es2 0.0017 es2 0.0088 es2 0.0037 M (ton-m) 0
Peralte 2da Capa (cm) 36 es3 -0.0040 es3 -0.0040 es3 -0.0040 es3 -0.0040
Peralte 3era Capa (cm) 0 esd -0.0040 esd -0.0040 esd -0.0040 esd -0.0040
Peralte 4ta Capa (cm) 0 es5 -0.0040 es5 -0.0040 es5 -0.0040 es5 -0.0040
Peralte 5ta Capa (cm) 0 esb -0.0040 es6b -0.0040 esb -0.0040 es6b -0.0040
Peralte 6ta Capa (cm) 0 Relaciones Constitutivas Relaciones constitutivas Relaciones constitutivas Relaciones constitutivas
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 36.86 fs1(kg/cm”2) -2206.88 fs1(kg/cm”2) -4200.00 fs1 (kg/cm”2) -4200.00 fs1(kg/cm”2) -4200.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm*2) 36.86 fs2 (kg/cm"2) 4200.00 fs2 (kg/cm"2) 3379.03 fs2 (kg/cm~2) 4200.00 fs2 (kg/cm"2) 4200.00 [ carga Axial (ton) | Momento Flector (ton-m) |
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 fs3 (kg/cm”2) -4200.00 808.37 0.00
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 366.88 68.86
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 313.97 74.79
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0 fs6 (kg/cm”2) -4200 fs6 (kg/cm”2) -4200.00 fs6 (kg/cm”2) -4200.00 fs6 (kg/cm”2) -4200.00 250.00 75.73
Cantidad Total de Acero (cmA2) 73.72 F1 (kg) -81345.56 F1 (kg) -154812.00 F1 (kg) -154812.00 F1 (kg) -154812.00 150.00 70.97
F2 (kg) 154812.00 F2 (kg) 124550.94 F2 (kg) 154812.00 F2 (kg) 154812.00| 0.00 50.42
f'c (kg/cmA2) 210 F3 (kg) 0.00 F3 (kg) 0.00 F3 (kg) 0.00 F3 (kg) 0.00
z 400 F4 (kg) 0.00 F4 (kg) 0.00 F4 (kg) 0.00 F4 (kg) 0.00
e0 0.002 F5 (kg) 0.00 F5 (kg) 0.00 F5 (kg) 0.00 F5 (kg) 0.00
e50 0.00325 F6 (kg) 0.00 F6 (kg) 0.00 F6 (kg) 0.00 F6 (kg) 0.00
e20 0.004 k1 0.63333 k1 0.63333 k1 0.63333 k1 0.63333 808.371984 0
k2 0.50658 k2 0.50658 k2 0.50658 k2 0.50658 808.371984 16
fy (kg/cm"2) 4200 Cc (kg) 73466.44 Cc (kg) 336619.29 Cc (kg) 150000.00 Cc (kg) 250000.00
fu (kg/cm”2) 4200 Equilibrio Equilibrio Equilibrio Equilibrio
Es (kg/cm”2) 2000000 Suma de Fuerzas (kg) 0.00 P (ton) a escoger 366.88 P (ton) a escoger 150 P (ton) a escoger 250
ey 0.0021 P (kg) 0 P (kg) calculado 366880.35 P (kg) calculado 150000.00 P (kg) calculado 250000.00
emax 0.2 M (kg-cm) 5042273.26 P (ton) 366.880346 P (ton) 150 P (ton) 250
M(ton-m) 50.4227326 M (kg-cm) 6886271.78 M (kg-cm) 7096989.54 M (kg-cm) 7573443.834
Curvatura (1/m) x100d 72.4140134 M (ton-m) 68.8627178 M (ton-m) 70.9698954 M (ton-m) 75.73443834
Falla Balanceada
Compatibilidad
¢ (cm) 23.61 Diagrama de Interaccion
esl -0.0033 900.00 4 O O |
es2 0.0021 ‘
es3 -0.0040
esd -0.0040 800.00 ® e o e
es5 -0.0040 ®
esb 0.0021 700.00
Relaciones Constitutivas ) o
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cmA2) 4200.00 600.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00 = 50000 ) O O
fs5 (kg/cmA2) -4200.00 e Q|
£s6 (kg/cm~2) 4200.00 = Q|
F1(kg) -154812.00 % 400.00 ~| o o
F2 (kg) 154812.00 I~
F3 (kg) 0.00 300.00 Q) Q
F4 (kg) 0.00 - P =
F5 (kg) 0.00 -
F6 (kg) 0.00 200.00
k1 0.63333 ; L i
k2 0.50658 ® L '
Ce (kg) 313967.21 10000
Equilibrio >
[} / @i
Pb (kg) 313967.21 0.00 ‘ ‘
Pb (ton) 313.97 0.00 10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00 80.00 ~ - P ‘
Mb (kg-cm) 7478724.66 Momento M (Ton-m) ‘ ‘ : ‘
Mb (ton-m) 74.7872466




Datos de Entrada

Diagrama de Interaccién Columna B — Rigidez Mayor

Puntos Complementarios

Flexion Pura
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 16.5040013
esl -0.0030
es2 0.0014
es3 0.0059
esd 0.0103
es5 0.0148
esb 0.0193
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 2857.97
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cm”2) 4200.00
fs5 (kg/cm”2) 4200.00
fs6 (kg/cmA2) 4200
F1(kg) -107100.00
F2 (kg) 16233.29
F3 (kg) 23856.00
F4 (kg) 23856.00
F5 (kg) 23856.00
F6 (kg) 107100.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 87801.29
Equilibrio
Suma de Fuerzas (kg) 0.00
P (kg) 0
M (kg-cm) 13719581.6
M(ton-m) 137.195816
Curvatura (1/m) x100J 24.2365469

Ancho (cm) 40
Profundidad (cm) 100
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 22.4
Peralte 3era Capa (cm) 40.8
Peralte 4ta Capa (cm) 59.2
Peralte 5ta Capa (cm) 77.6
Peralte 6ta Capa (cm) 96
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 25.5
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 25.5
Cantidad Total de Acero (cm”2) 73.72
f'c (kg/cm”2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
Falla Balanceada
Compatibilidad
c(cm) 62.95
esl -0.0037
es2 -0.0026
es3 -0.0014
esd -0.0002
es5 0.0009
esb 0.0021
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4200.00
fs3 (kg/cm”2) -2815.00
fs4 (kg/cm”"2) -476.67
fs5 (kg/cm”2) 1861.67
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1(kg) -107100.00
F2 (kg) -23856.00
F3 (kg) -15989.20
F4 (kg) -2707.47
F5 (kg) 10574.27
F6 (kg) 107100.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 334898.36
Equilibrio
Pb (kg) 366876.76
Pb (ton) 366.88
Mb (kg-cm) 16990824
Mb (ton-m) 169.90824
Curvatura (1/m) x1000 6.35416667

900.00

800.00

700.00

600.00

500.00

Axial P (Ton)

400.00

300.00

200.00

100.00

0.00
0.00 20.00

Compatibilidad
c(cm) (aiterar) | 90.9652406
esl -0.0038
es2 -0.0030
es3 -0.0022
esd -0.0014
es5 -0.0006
esb 0.0002
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4200.00
fs3 (kg/cm”2) -4200.00
fs4 (kg/cm”2) -2793.62
fs5 (kg/cmA2) -1175.42
fs6 (kg/cm”2) 442.79
F1 (kg) -107100.00
F2 (kg) -23856.00
F3 (kg) -23856.00
F4 (kg) -15867.74
F5 (kg) -6676.36
F6 (kg) 11291.03
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 483935.08
Equilibrio
P (ton) a escoger 650
P (kg) calculado 650000.15
P (ton) 650.000149
M (kg-cm) 7890142.22
M (ton-m) 78.9014222

60.00

Puntos Complementarios
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) | 47.7844268
esl -0.0037
es2 -0.0021
es3 -0.0006
esd 0.0010
es5 0.0025
es6 0.0040
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -4200.00
fs3 (kg/cm”2) -1169.32
fs4 (kg/cm”2) 1911.18
fs5 (kg/cm”2) 4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1(kg) -107100.00
F2 (kg) -23856.00
F3 (kg) -6641.75
F4 (kg) 10855.50
F5 (kg) 23856.00
F6 (kg) 107100.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 254213.15
Equilibrio
P (ton) a escoger 250
P (kg) calculado 249999.41
P (ton) 249.999407
M (kg-cm) 17888051.3
M (ton-m) 178.880513
Curvatura (1/m) X 8.37092809

Diagrama de Interaccion

80.00

100.00

Momento M (Ton-m)

120.00

Puntos Complementarios
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 35.35120884
esl -0.0035
es2 -0.0015
es3 0.0006
esd 0.0027
es5 0.0048
esb 0.0069
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -2930.87
fs3 (kg/cm”2) 1233.06
fs4 (kg/cm”2) 4200.00
fs5 (kg/cm”2) 4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1(kg) -107100.00
F2 (kg) -16647.32
F3 (kg) 7003.81
F4 (kg) 23856.00
F5 (kg) 23856.00
F6 (kg) 107100.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 188068.43
Equilibrio
P (ton) a escoger 150
P (kg) calculado 149999.94
P (ton) 149.9999445
M (kg-cm) 17161590.42
M (ton-m) 171.6159042
Curvatura (1/m) x 11.31503032

160.00

180.00

1000

200.00

Puntos Notables

ler Punto: Compresion Pura

Po (ton)

1010.46

M (ton-m) 0

808.37 0.00
650.00 78.90
366.88 169.91
250.00 178.88
150.00 171.62
0.00 137.20

808.371984 0
808.371984 20
L 400 s
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ColumnaC-P=0Tn
| Coriteristicasdelasecien | ModelodelConcreto | [ Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 50 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 13.305751
Profundidad (cm) 50 z 400 ec 0.00085465
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.36645543 |F1 (kg) -16975.31
Peralte 2da Capa (cm) 25 e50 0.00325 esl -0.0006 |F2 (kg) 8532.94
Peralte 3era Capa (cm) 46 e20 0.004 es2 0.0008 |F3(kg) 59640.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 0.0021 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm~2) 4200 es4 -0.0009 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 0 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0009 |F6 (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 14.2 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 [P (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -1195.44 |Cc(kg) 51197.63
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) 1502.28 |K2 0.347175083
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cmA2) 4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cmA2) -1709.30 |Momento (kg-cm) 2652358.6
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0 fs5 (kg/cm”2) -1709.30 |Momento (ton-m) 26.523586
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08 500 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura(1/m) x1000 6.423147993
e
_ N (T/P) Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 30.395 ® ® ®
Curvatura (1/m) x1000 63.421 { o > 200
0 0 % \ e 25
6.423 26.52 §
63.421 30.40 - 5 %
@ O [ BN J Ll
215
— S
57.00 10
17.10 7
34.20 >
Prevencion del Colapso 45.60 0 i
0 10 20 30 40 50 60 70

9.87

CURV (1/M) X1000




ColumnaC-P=50Tn
| Cariteristicasdelasecien | ModelodelConcreto | [ Momentoy Curvatura de Fluencia |
Ancho (cm) 50 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 17.1455566
Profundidad (cm) 50 z 400 ec 0.00124784
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.49416067 |F1 (kg) -27170.89
Peralte 2da Capa (cm) 25 e50 0.00325 esl -0.0010 |F2 (kg) 6493.82
Peralte 3era Capa (cm) 46 e20 0.004 es2 0.0006 |F3(kg) 59640.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 0.0021 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0012 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 0 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0012 |F6(kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 14.2 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 [P (kg) 50000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -1913.44 |Cc(kg) 88962.93
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) 1143.28 |K2 0.355215267
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) 4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cmA2) -2495.68 |Momento (kg-cm) 3505285.393
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0 fs5 (kg/cm”2) -2495.68 |Momento (ton-m) 35.05285393
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08 500 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 7.277908549
e
_ N (T/P) Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 39.357 ® ® ®
Curvatura (1/m) x1000 36.016 { o © 2036
40
[Cuvatura (1/m)x1000 — [Mfton-m) | 35 o
0 0 % \ °
7.278 35.05 S
36.016 39.36 - Z 25
® O o0 ; -
—— S
15
28.74
8.62 2 10
17.24 5
Prevencion del Colapso 22.99 0 /
0 5 10 15 20 25 30 35 40

CURV (1/M) X1000




Ancho (cm) 50
Profundidad (cm) 50
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 25
Peralte 3era Capa (cm) 46
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 0
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 14.2
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08

M(ton-m)

43.972

Curvatura (1/m) x1000

22.459

0 0

8.140 42.71
22.459 43.97
14.32

4.30

8.59

Prevencion del Colapso 11.45

500

ColumnaC-P=100Tn

® L
(]
@ U (B

f'c (kg/cmA2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
| ModelodelAcero |
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
500
=i 65

c(cm) aiterar 20.202576
ec 0.00164456
k1 0.59689852 |F1 (kg) -37458.07
esl -0.0013 |F2 (kg) 4436.39
es2 0.0004 |F3(kg) 59640.00
es3 0.0021 |F4 (kg) 0.00
esd -0.0016 |F5 (kg) 0.00
es5 -0.0016 |F6 (kg) 0.00
es6 0.0021 [P (kg) 100000.00
fs1 (kg/cm”2) -2637.89 |Cc(kg) 126618.32
fs2 (kg/cmA2) 781.05 |K2 0.364798962
fs3 (kg/cm”2) 4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
fs4 (kg/cmA2) -3289.12 |Momento (kg-cm) 4271355.736
fs5 (kg/cm”2) -3289.12 |Momento (ton-m) 42.71355736
fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 8.14034765
Diagrama Momento-Curvatura
50
e 42.71 43.97
40
35
E 30
2 25
s
0 20

=
]

=
o

(6]

o

10

15
CURV (1/M) X1000
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ColumnaC-P=150Tn
Ancho (cm) 50 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 22.8777452
Profundidad (cm) 50 z 400 ec 0.00207779
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.67912789 |F1 (kg) -48692.00
Peralte 2da Capa (cm) 25 e50 0.00325 esl -0.0017 |F2(kg) 2189.60
Peralte 3era Capa (cm) 46 e20 0.004 es2 0.0002 |F3(kg) 59640.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 0.0021 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm”2) 4200 es4 -0.0021 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 0 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0021 |F6 (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 14.2 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 [P (kg) 150000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -3429.01 |Cc(kg) 163137.61
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) 385.49 |K2 0.377479256
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) 4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cmA2) -4155.59 |Momento (kg-cm) 4944576.198
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0 fs5 (kg/cm”2) -4155.59 |Momento (ton-m) 49.44576198
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08 500 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 9.082159223
T I =
_ N (T/P) Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 45.479 ® ® ®
Curvatura (1/m) x1000 17.301 { o o0
49.45
(J Q
0 0 %
__ 40
9.082 49.45 s
17.301 45.48 o s
® ® o o £ 30
s
@]
Dl % = 20
8.22
2.47 )
/ 10
4.93 !
Prevencion del Colapso 6.58 0
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
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ColumnaC-P=200Tn
Ancho (cm) 50 f'c (kg/cmA2) 210 c(cm) aiterar 25.6533219
Profundidad (cm) 50 z 400 ec 0.0026477
Peralte lera Capa (cm) 4 e0 0.002 ki 0.73965728 |F1 (kg) -59640.00
Peralte 2da Capa (cm) 25 e50 0.00325 esl -0.0022 |F2(kg) -766.00
Peralte 3era Capa (cm) 46 e20 0.004 es2 -0.0001 |F3(kg) 59640.00
Peralte 4ta Capa (cm) 0 _ es3 0.0021 |F4 (kg) 0.00
Peralte 5ta Capa (cm) 0 fy (kg/cm~2) 4200 es4 -0.0026 |F5 (kg) 0.00
Peralte 6ta Capa (cm) 0 fu (kg/cm”2) 4200 es5 -0.0026 |F6 (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 1(cm”2) 14.2 Es (kg/cm”2) 2000000 es6 0.0021 [P (kg) 200000.00
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68 ey 0.0021 fs1 (kg/cm”2) -4200.00 |Cc(kg) 199234.00
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2 emax 0.2 fs2 (kg/cmA2) -134.86  |K2 0.399151496
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) 0 fs3 (kg/cm”2) 4200.00 |Sumatoria de Fuerzas (kg) 0.00
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0 fs4 (kg/cm”2) -4200.00 |Momento (kg-cm) 5445661.082
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0 fs5 (kg/cm”2) -4200.00 |Momento (ton-m) 54.45661082
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08 500 fs6 (kg/cmA2) 4200.00 |Curvatura (1/m) x1000 10.3210951
T I =
_ N (T/P) Diagrama Momento-Curvatura
M(ton-m) 44.897 ) ® ®
Curvatura (1/m) x1000 13.74 { ° o0 >4.46
[Cuvatura (1/m) 1000 [Mfton-m) | N o
(J Q
0 0 %
__ 40
10.321 54.46 S
13.740 44.90 - 3
® ® o o £ 30
s
@]
Dl % = 20
3.42
1.03 7 o
2.05 !
Prevencion del Colapso 2.74 0
0 2 4 6 8 10 12 14 16
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Datos de Entrada

3er Punto: Flexion Pura

Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 6.307
esl -0.0015
es2 0.0119
es3 0.0252
esd -0.0040
es5 -0.0040
esb -0.0040
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -2926.27
fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200
F1 (kg) -41553.07
F2 (kg) 23856.00
F3 (kg) 59640.00
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 41941.55
Equilibrio
Suma de Fuerzas (kg) 1.38
P (kg) 0
M (kg-cm) 3039590.2
M(ton-m) 30.395902
Curvatura (1/m) x100J 63.4215951

Ancho (cm) 50
Profundidad (cm) 50
Peralte lera Capa (cm) 4
Peralte 2da Capa (cm) 25
Peralte 3era Capa (cm) 46
Peralte 4ta Capa (cm) 0
Peralte 5ta Capa (cm) 0
Peralte 6ta Capa (cm) 0
Cantidad de Acero Capa 1 (cm”2) 14.2
Cantidad de Acero Capa 2 (cm”2) 5.68
Cantidad de Acero Capa 3 (cm”2) 14.2
Cantidad de Acero Capa 4 (cm”2) o]
Cantidad de Acero Capa 5 (cm”2) 0
Cantidad de Acero Capa 6 (cm”2) 0
Cantidad Total de Acero (cm”2) 34.08
f'c (kg/cm”2) 210
z 400
e0 0.002
e50 0.00325
e20 0.004
fy (kg/cm”2) 4200
fu (kg/cm”2) 4200
Es (kg/cm”2) 2000000
ey 0.0021
emax 0.2
Falla Balanceada
Compatibilidad
c(cm) 30.16
esl -0.0035
es2 -0.0007
es3 0.0021
es4 -0.0040
es5 -0.0040
esb 0.0021
Relaciones Constitutivas
fs1 (kg/cm”2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -1369.57
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) 4200.00
F1 (kg) -59640.00
F2 (kg) -7779.13
F3 (kg) 59640.00
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 200590.16
Equilibrio
Pb (kg) 208369.29
Pb (ton) 208.37
Mb (kg-cm) 4454533.32
Mb (ton-m) 44.5453332

500.00

450.00

400.00

350.00

300.00

250.00

Axial P (Ton)

200.00

150.00

100.00

50.00

0.00
0.00

5.00

10.00

Diagrama de Interaccién Columna C

Puntos Complementarios
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 11.1061654
esl -0.0026
es2 0.0050
es3 0.0126
esd -0.0040
es5 -0.0040
es6 -0.0040
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cmA2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 4200.00
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cmA2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200.00
F1(kg) -59640.00
F2 (kg) 23856.00
F3 (kg) 59640.00
F4 (kg) 0.00]
F5 (kg) 0.00]
F6 (kg) 0.00]
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 73856.00
Equilibrio
P (ton) a escoger 50
P (kg) calculado 50000.00
P (ton) 50
M (kg-cm) 3935755.1
M (ton-m) 39.357551
Curvatura (1/m) X 36.0160312

Diagrama de Interaccion

Puntos Complementarios
Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 42.3409333
esl -0.0036
es2 -0.0016
es3 0.0003
es4 -0.0040
es5 -0.0040
es6 -0.0040
Relaciones constitutivas

fs1 (kg/cmA2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) -3276.44
fs3 (kg/cm”2) 691.35
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cm”2) -4200.00
F1(kg) -59640.00
F2 (kg) -18610.17
F3 (kg) 9817.21
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 281567.21

Equilibrio
P (ton) a escoger 350
P (kg) calculado 350000.16
P (ton) 350.000164
M (kg-cm) 2458439.47
M (ton-m) 24.5843947

15.00 20.00

25.00 30.00

Momento M (Ton-m)

35.00

Puntos Complementarios

Compatibilidad
c(cm) (aiterar) 17.81
esl -0.0031
es2 0.0016
es3 0.0063
esd -0.0040
es5 -0.0040
esb -0.0040
Relaciones constitutivas
fs1 (kg/cmA2) -4200.00
fs2 (kg/cm”2) 3229.65
fs3 (kg/cm”2) 4200.00
fs4 (kg/cm”2) -4200.00
fs5 (kg/cm”2) -4200.00
fs6 (kg/cmA2) -4200.00
F1 (kg) -59640.00
F2 (kg) 18344.39
F3 (kg) 59640.00
F4 (kg) 0.00
F5 (kg) 0.00]
F6 (kg) 0.00
k1 0.63333
k2 0.50658
Cc (kg) 118436.50
Equilibrio
P (ton) a escoger 100
P (kg) calculado 100092.11
P (ton) 100.0921092
M (kg-cm) 4397238.138
M (ton-m) 43.97238138
Curvatura (1/m) X 22.45929253
40.00 45.00 50.00

| Puntos Notables

ler Punto: Compresion Pura

Po (ton)

583.30

M (ton-m)

0

466.64 0.00
350.00 24.58
208.37 44.55
100.09 43.97
50.00 39.36

0.00 30.40

466.642176

0

466.642176

11.5

[ ]




Seccion A Es (kg/cm2) 2000000
Caélculo de Mn 'y ¢max Calculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d (cm) 55
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0
d3(cm) 0 d3(cm) 0 60
d2(cm) 0 d2(cm) 0
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm?2) 210 f'c (kg/cm2) 210
fy (kg/cm2) 4200 fy (kg/cm2) 4200
esd 0 esd 0 >0
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0
€'s -0.002917995 €'s -0.00126474
€0 0.002 €0 0.002 40
€50 0.00325 €50 0.00325
€20 0.004 €cu 0.004 =
YA 400 YA 400 >
As (cm2) 26.08 As (cm2) 26.08 2
As4 (cm2) 0 As4 (cm2) 0 2 %
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 %
As2 (cm2) 0 As2 (cm2) 0 S
A's (cm2) 8.52 A's (cm2) 8.52
k1 0.633333333 ey 0.0021 20
k2 0.506578947 €C 0.00160121|Tramo Parabdlico
Cc (kg) -73752 k1 0.58694889
f's (kg/cm?2) -4200 f's -2529.47282
fs4 (kg/cm2) 0 fs4 (kg/cm2) 0 0
fs3 (kg/cm2) 0 fs3 (kg/cm2) 0
fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm?2) 0
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0
C1(kg) -35784 C1(kg) -21551.1084
T (kg) 109536 k2 0.363667624
Diferencia (kg) -1.45519E-11 Cc (kg) -87984.8908
c(cm) - T (kg) 109536
c(cm) 18.48421053 Diferencia (4 0.000794339
¢dmax (1/cm) 0.000216401 c(cm) 23.79398942
b B 3.21571863| «——|dy (1/cm) | 6.72947E-05
Mn (kg-cm) 5154967.519 My (kg-cm) | 5155382.084

0 0
6.73 51.55
21.64 51.55

Diagrama Momento - Curvatura
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51.55
10 15
@ (1/M)
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Diagrama Momento - Curvatura

Seccién B Es (kg/cm?2) | 2000000

Calculo de Mn y dpmax Célculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d(cm) 55
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0
d3(cm) 0 d3(cm) 0
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 >0
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm2) 210 f'c (kg/cm?2) 210 45 42.88
fy (kg/cm?2) 4200 fy (kg/cm?2) 4200
esd 0 esd 0 20
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0
€'s -0.002803526 €'s -0.00112652 35
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325 — 30
€20 0.004 ecu 0.004 3
z 400 z 400 2
As (cm2) 21.56 As (cm2) 21.56 2%
As4 (cm?2) 0 As4 (cm?2) 0 s
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 € %
As2 (cm?2) 0 As2 (cm?2) 0
A's (cm?2) 5.68 A's (cm2) 5.68 .
k1 0.633333333 €y 0.0021
k2 0.506578947 €c 0.00144918|Tramo Parabdlico
Ce (kg) -66696 k1 0.54957865 10
f's (kg/cm2) -4200 f's -2253.04662
fs4 (kg/cm2) 0 fs4 (kg/cm2) 0 5
fs3 (kg/cm2) 0 fs3 (kg/cm?2) 0
fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm2) 0 ®
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0 Y ) .
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0
C1(kg) -23856 C1 (kg) -12797.3048
T (kg) 90552 k2 0.3598702
Diferencia (kg) 0 Cc (kg) -77754.6958
c(cm) T (kg) 90552
c(cm) 16.71578947 Diferencia (K -0.00061321
dmax (1/cm) 0.000239295 c(cm) 22.4572319
¥10) 3.708243939| «—|dy (1/cm) 6.453E-05
Mn (kg-cm) 4296307.14 My (kg-cm) | 4287984.24

0 0
6.45 42.88
23.93 42.96

600

Seccion B

O @)

20

42.96

201 +603/4°

25

30



Seccién C Es (kg/cm2) 2000000
Calculo de Mn y dmax Célculo de My y ¢y

b (cm) 30 b (cm) 30

d(cm) 55 d(cm) 55

d4 (cm) 0 d4 (cm) 0

d3(cm) 0 d3(cm) 0

d2(cm) 0 d2 (cm) 0 20
d'(cm) 5 d'(cm) 5

f'c (kg/cm?2) 210 f'c (kg/cm?2) 210 45
fy (kg/cm2) 4200 fy (kg/cm2) 4200

esd 0 es4d 0

€s3 0 €s3 0 40
€s2 0 €s2 0

€'s -0.002542945 €'s -0.00105745 .
€0 0.002 €0 0.002

€50 0.00325 €50 0.00325

€20 0.004 €cu 0.004 30
z 400 z 400 3
As (cm2) 21.56 As (cm2) 21.56 2
As4 (cm?2) 0 As4 (cm?2) 0 o2
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 S
As2 (cm2) 0 As2 (cm2) 0 > I
A's (cm2) 8.52 A's (cm2) 8.52

k1 0.633333333 ey 0.0021

k2 0.506578947 €cC 0.00137319|Tramo Parabdlico 15
Cc (kg) -54768 k1 0.52945745

f's (kg/cm?2) -4200 f's -2114.89103

fs4 (kg/cm?2) 0 fs4 (kg/cm2) 0 10
fs3 (kg/cm?2) 0 fs3 (kg/cm2) 0

fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm2) 0 S
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0

F3 (kg) 0 F3 (kg) 0

F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0
C1(kg) -35784 C1(kg) -18018.8716

T (kg) 90552 k2 0.35806582

Diferencia (kg) 0 Cc (kg) -72533.1283

c(cm) T (kg) 90552

c(cm) 13.72631579 Diferencia (§ 6.7978E-05

¢dmax (1/cm) 0.000291411 c(cm) 21.7452694

ud 4.614664631| «———|dy (1/cm) 6.3149E-05

Mn (kg-cm) 4420612.76 My (kg-cm) | 4325505.47

0 0
6.31 43.26
29.14 44.21

Diagrama Momento - Curvatura
Seccion C

44.21
43.26

10 15 20 25 30
O (1/M)
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Seccion D Es (kg/cm?2) 2000000
Caélculo de Mn y dmax Célculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d (cm) 55 Diagrama Momento - Curvatura
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0 .
d3(cm) 0 d3(cm) 0 SeccionD
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 35
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm2) 210 f'c (kg/cm2) 210 2006
fy (kg/cm?2) 4200 fy (kg/cm2) 4200 20 29.23
esd 0 esd 0 )
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0
€'s -0.001571561 €'s -0.00072712 25
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325
€20 0.004 €cu 0.004 ’2‘ .
Z 400 z 400 z
As (cm2) 14.2 As (cm2) 14.2 =
As4 (cm2) 0 As4 (cm2) 0 =
As3 (cm2) 0 As3 (cm?2) 0 g 15
As2 (cm2) 0 As2 (cm?2) 0 =
A's (cm2) 8.52 A's (cm2) 8.52
k1 0.633333333 ey 0.0021
k2 0.506578947 ec 0.001009835|Tramo Parabélico 10
Cc (kg) -32860.60883 k1 0.419936875
f's (kg/cm2) -3143.121029 f's -1454.2451
fs4 (kg/cm2) 0 fs4 (kg/cm2) 0 5
fs3 (kg/cm2) 0 fs3 (kg/cm2) 0
fs2 (kg/cm2) 0 fs2 (kg/cm2) 0
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0 0
F2 (ke) 0 F2 (ke) o 0 10 20 30 40
C1 (kg) 126779.39117 C1 (kg) ~12390.1683 @
T (kg) 59640 k2 0.350197084
Diferencia (kg) 1.65892E-09 Cc (kg) -47249.8318
c(cm) - T (kg) 59640 iz 300 ¥
c(cm) 8.235741562 Diferencia (H -5.6054E-05
dmax (1/cm) 0.000485688 c(cm) 17.85976356 ®© © O
1) B 8.589792064| «—|dy (1/cm) | 5.65425E-05 O D
Mn (kg-cm) 3009206.833 My (kg-cm) | 2922728.057
S
O
[em — [m{onm) ]
0 0 ® 6 &
5.65 29.23 -
48.57 30.09




Seccién E Es (kg/cm?2) 2000000
Caélculo de Mn y dmax Célculo de My y ¢y

b (cm) 35 b (cm) 35

d(cm) 80 d(cm) 80

d4 (cm) 0 d4 (cm) 0

d3(cm) 0 d3(cm) 0

d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 70
d'(cm) 5 d'(cm) 5

f'c (kg/cm2) 210 f'c (kg/cm2) 210

fy (kg/cm?2) 4200 fy (kg/cm?2) 4200 0
esd 0 esd 0

€s3 0 €s3 0

€s2 0 €s2 0

€'s -0.001633146 €'s -0.00066221 50
€0 0.002 €0 0.002

€50 0.00325 €50 0.00325

€20 0.004 €cu 0.004 -

z 400 z 400 £ 40
As (cm?2) 18.2 As (cm?2) 18.2 =]
As4 (cm2) 0 As4 (cm2) 0 g
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 £
As2 (cm?2) 0 As2 (cm?2) 0 s
A's (cm2) 11.36 A's (cm2) 11.36

k1 0.633333333 ey 0.0021

k2 0.506578947 €C 0.000846355(Tramo Parabdlico 20
Cc (kg) -39334.9181 k1 0.363484363

f's (kg/cm2) -3266.292419 f's -1324.41525

fs4 (kg/cm2) 0 fs4 (kg/cm2) 0

fs3 (kg/cm2) 0 fs3 (kg/cm2) 0 10
fs2 (kg/cm2) 0 fs2 (kg/cm2) 0

F4 (kg) 0 F4 (kg) 0

F3 (kg) 0 F3 (kg) 0

F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0
C1 (kg) -37105.08188 C1 (kg) -15045.3572

T (kg) 76440 k2 0.347018708

Diferencia (kg) 1.31504E-05 Cc (kg) -61394.6427

c(cm) - T (kg) 76440

c(cm) 8.450036112 Diferencia (H 8.82323E-05

dmax (1/cm) 0.000473371 c(cm) 22.98039054

uod B 12.85305512 oy (1/cm) 3.68294E-05

Mn (kg-cm) 5761297.131 My (kg-cm) | 5550373.934

0 0
3.68 55.50
47.34 57.61

Diagrama Momento-Curvatura

Seccion E
57.61
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Seccion F Es (kg/cm?2) | 2000000
Calculo de Mn y dmax Calculo de My y ¢y
b (cm) 3 b (cm) 35 Diagrama Momento-Curvatura
d (cm) 80 d (cm) 80 o,
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0 Seccion F
d3(cm) 0 d3(cm) 0 35
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 s
d'(cm) 5 d'(cm) 5 31.12
f'c (kg/cm?2) 210 f'c (kg/cm?2) 210
fy (kg/cm2) 4200 fy (kg/cm2) 4200 30
esd 0 €s4 0
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0
€'s -0.000804232 €'s -0.00042976 25
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325
€20 0.004 €cu 0.004 .
z 400 z 400 Z2
As (cm2) 10 As (cm2) 10 2
As4 (cm2) 0 As4 (cm?2) 0 g
As3 (cm?2) 0 As3 (cm2) 0 s
As2 (cm2) 0 As2 (cm2) 0 g
A's (cm?2) 8 A's (cm?2) 8
k1 0.633333333 €y 0.0021
k2 0.506578947 €C 0.000598406(Tramo Parabdlico
Cc (kg) -29132.28158 k1 0.26936226 10
f's (kg/cm?2) -1608.464909 f's -859.511587
fs4 (kg/cm?2) 0 fs4 (kg/cm?2) 0
fs3 (kg/cm?2) 0 fs3 (kg/cm?2) 0
fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm?2) 0 °
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 . i
C1 (kg) -12867.71927 C1(kg) -6876.09269 0 10 50 20 20 - .
T (kg) 42000 k2 0.342565272 ® (1/M)
Diferencia (kg) -0.000854336 Cc (kg) -35123.9072
c(cm) - T (kg) 42000
c(cm) 6.258277461 Diferencia (§ 0.000153136 S50
dmax (1/cm) 0.000639154 c(cm) 17.74102606 \ T
o . 18.94906746| «—|dy (1/cm) | 3.37301E-05 T se00e
Mn (kg-cm) 3203302.993 My (kg-cm) | 3112155.416 -
@
%
3.37 31.12
63.92 32.03
| 2060 e




0.00 0.00
5.05 14.46
67.39 14.84

Seccién G Es (kg/cm2) 2000000
Calculo de Mn y dmax Calculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d (cm) 55
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0
d3(cm) 0 d3(cm) 0
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 1000
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm?2) 210 f'c (kg/cm?2) 210
fy (kg/cm2) 4200 fy (kg/cm2) 4200 14.00
esd 0 €s4 0
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0 12.00
€'s -0.000630564 €'s -0.00042407
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325 1000
€20 0.004 €cu 0.004 _
Z 400 Z 400 §
As (cm2) 6.84 As (cm2) 6.84 g
As4 (cm?2) 0 As4 (cm?2) 0 o 800
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 =
As2 (cm2) 0 As2 (cm2) 0 >
A's (cm2) 4 A's (cm2) 4 6.00
k1 0.633333333 €y 0.0021
k2 0.506578947 €C 0.000676473|Tramo Parabdlico
Cc (kg) -23683.48838 k1 0.300101861
's (kg/cm2) 11261127862 f's ~848.13275 “0
fs4 (kg/cm?2) 0 fs4 (kg/cm?2) 0
fs3 (kg/cm?2) 0 fs3 (kg/cm?2) 0
fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm2) 0 2.00
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0 obo
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0.00 €
C1(kg) -5044.511449 1 (kg) -3392.531 0.00
T (kg) 28728 k2 0.343922695
Diferencia (kg) 0.000166299 Cc (kg) -25335.4689
c(cm) - T (kg) 28728
c(cm) 5.935711375 Diferencia (H 6.82423E-05
¢max (I/em) 0.000673887 c(cm) 13.40046005
nb s 13.34923718| «————{dby (1/cm) | 5.04813E-05
Mn (kg-cm) 1483603.409 My (kg-cm) | 1446313.204

Diagrama Momento-Curvatura
Seccion G

14.46

10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00
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0.00 0.00
5.85 31.31
39.62 32.21

Seccién H Es (kg/cm2) 2000000
Calculo de Mn y dmax Calculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d (cm) 55
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0
d3(cm) 0 d3(cm) 0
35.00
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm?2) 210 f'c (kg/cm?2) 210
fy (kg/cm2) 4200 fy (kg/cm2) 4200 30.00
esd 0 €s4 0
€s3 0 €s3 0
€s2 0 €s2 0
€'s -0.002019041 €'s -0.00082379 25.00
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325
€20 0.004 €cu 0.004 .
z 400 z 400 < 20.00
As (cm2) 15.36 As (cm?2) 15.36 2
As4 (cm2) 0 As4 (cm?2) 0 o
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 =
As2 (cm2) 0 As2 (cm2) 0 g 15.00
A's (cm?2) 6 A's (cm?2) 6
k1 0.633333333 €y 0.0021
k2 0.506578947 €C 0.001116169|Tramo Parabdlico 1000
Cc (kg) -40283.51237 k1 0.454264999
f's (kg/cm?2) -4038.081324 f's -1647.57962
fs4 (kg/cm?2) 0 fs4 (kg/cm?2) 0
fs3 (kg/cm?2) 0 fs3 (kg/cm?2) 0 5.00
fs2 (kg/cm?2) 0 fs2 (kg/cm2) 0
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0 oo
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0.00 @
C1(kg) -24228.48794 1 (kg) -9885.47774 0.00
T (kg) 64512 k2 0.352378641
Diferencia (kg) -0.000317602 Cc (kg) -54626.5228
c(cm) T (kg) 64512
c(cm) 10.09611839 Diferencia ( -0.0005443
dmax (1/ecm) 0.000396192 c(cm) 19.08770577
nb 6.775313772| «———|dy (1/cm) | 5.84758E-05
Mn (kg-cm) 3220988.301 My (kg-cm) | 3131309.167

31.31

5.00

Diagrama Momento-Curvatura
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0.00 0.00
5.39 20.79
51.89 21.34

Seccion | Es (kg/cm?2) | 2000000
Calculo de Mn y dpmax Célculo de My y ¢y
b (cm) 30 b (cm) 30
d (cm) 55 d(cm) 55
d4 (cm) 0 d4 (cm) 0
d3(cm) 0 d3(cm) 0
d2 (cm) 0 d2 (cm) 0 00
d'(cm) 5 d'(cm) 5
f'c (kg/cm2) 210 f'c (kg/cm?2) 210
fy (kg/cm?2) 4200 fy (kg/cm?2) 4200
esd 0 esd 0
€s3 0 €s3 0 20.00
€s2 0 €s2 0
€'s -0.001405431 €'s -0.00059323
€0 0.002 €0 0.002
€50 0.00325 €50 0.00325
€20 0.004 ecu 0.004 1500
Z 400 Z 400 5
As (cm2) 10 As (cm2) 10 g
As4 (cm?2) 0 As4 (cm?2) 0 o
As3 (cm2) 0 As3 (cm2) 0 -
As2 (cm?2) 0 As2 (cm?2) 0 > 1000
A's (cm?2) 4 A's (cm?2) 4 '
k1 0.633333333 €y 0.0021
k2 0.506578947 €c 0.00086255|Tramo Parabdlico
Ce (kg) -30756.55266 k1 0.36927668
f's (kg/cm2) -2810.861876 f's -1186.45994
fs4 (kg/cm2) 0 fs4 (kg/cm2) 0 5.00
fs3 (kg/cm2) 0 fs3 (kg/cm?2) 0
fs2 (kg/cm2) 0 fs2 (kg/cm?2) 0
F4 (kg) 0 F4 (kg) 0
F3 (kg) 0 F3 (kg) 0 ot
F2 (kg) 0 F2 (kg) 0 0.00 €
C1(kg) -11243.4475 C1 (kg) -4745.83974 0.00
T (kg) 42000 k2 0.3473246
Diferencia (kg) -0.000167558 Cc (kg) -37254.1596
c(cm) - T (kg) 42000
c(cm) 7.708409189 Diferencia (K 0.00061879
¢dmax (1/cm) 0.000518914 c(cm) 16.0133552
[¥10) B 9.633670697| «——|dy (1/cm) 5.3865E-05
Mn (kg-cm) 2133680.952 My (kg-cm) | 2079069.41

20.79

Diagrama Momento-Curvatura
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ESPECIFICACIONES GENERALES

CONCRETO CICLOPED

CIMIENTOS CORRIDOS : CONCRETO CICLOPEO 1:10 (CEMENTO—HORMIGON)

CUADRO DE COLUMNAS

LAMINA :

- — 01

Y RELLENOS MAS 30% DE PIEDRA GRANDE DE TAMANO MAX 67
SOBRECIMIENTO : CONCRETO CICLOPEO 1:8 (CEMENTO—HORMIGON,) ) o o
MAS 25% DE PIEDRA MEDIANA DE TAMANO MAX 3" P / S O \ \
i A ]1‘ i ]1‘ i ]1‘
CONCRETO ARMADO / B \ C /
CONCRETO - VER CUADRO N°1 I I I
ACERO DE REFUERZO c fy= kg/cm?
CONCRETO FPOSTENSADO : CABLE NO ADHERIDO
fo- kg/em’ 0.40 0.50
fei= kg,/cm e e o e
ACERO DE REFUERZO c fy= kg/cm? P —
ACERO POSTENSADO : fou= kg/cm? . o 0.0/
EL CONTRATISTA DETERMINARA LOS REFUERZOS ADICIONALES . —x ( 7//3.)
EN LA ZONA DE ANCLAJE DE LOS CABLES 7 P o . N
LOS PLANOS DE FABRICACION INCLUIRAN LOS DETALLES DEL TENSADO 6% /S O o o 0.50
INDICADOS EN LAS ESPECIFICACIONES 0.80
[ ]
RECUBRIMIENTOS :
e 006 °© N9 13 ,/4
LOSA MACIZA (EN CONTACTO CON AGUA): : mm . ~ ; 0.06 S D
RESTO DE LOSAS : mm (0% S *f(T/P-) ‘ . \;(7//3) S -
ZAPATAS : mm 2 4 )
COLUMNAS, PLACAS Y VICAS : mm o
MUROS (CARAS SECAS) : mm ) Z
MUROS Y LOSA CISTERNA (CARAS HUMEDAS) : mm
[ERRENO
CAPACIDAD PORTANTE - kg/cm? (VER ESTUDIO DE SUELOS)
0.40 ) 0.50
e e e e 7
1 0.06
— N (TIP.)
SHANS
Sdow/iso SN 0.50
0.80
@ @ 0 9 15 /4
@ [ Lo 0.06 S 0.06 .
- —(TIP.) 2 o« — < Jspo e Be
@ N N ‘ ® ) —( TP, )
7 1
7 7 I ) /\ J éi;‘ ESC ’ 7 7 0
(:7‘) 3 ‘,( *:\J ’ L/\":’/ o
e—1 @
- & &
I C €19 €2J
1] La
i Yer Y €2y 2y €2
A N78'3%% Y - -
‘/\:7\% o D Gf ‘C/\‘ %\{3‘
@ o iy RS .
- )ed 219
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GAMERO
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