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RESUMEN

La presente investigacion tiene por finalidad evaluar la ductilidad a flexién con
determinados lineamientos de disefio para elementos de concreto armado (CA) de
edificaciones con aislamiento sismico. Esto debido a que actualmente no existen
lineamientos para este tipo de estructuras, sino que se usan los mismos que para
estructuras de base fija. Ello a pesar de que el principio de disefio con aislamiento, asi
como la evidencia de desempefo, muestran menor demanda de ductilidad e incursion
en el rango inelastico para elementos con responsabilidad sismica de edificios aislados.
Se uso evidencia de experiencias sismicas en estructuras con aislamiento y analisis de
desempefno desarrollados por otros investigadores. Entre la evidencia se puede
mencionar: curvas de capacidad, graficas desplazamiento versus numero de pisos,
fuerza cortante versus desplazamientos, aceleracién de pisos, entre otros. Como
analisis se puede mencionar push over para diferentes tipos de estructuracion y diseno,
formacion de rétulas plasticas, etc. A partir de la informacién mencionada se proponen
lineamientos para diseno de elementos en CA que se acomodan mejor a estructuras
aisladas sin dejar de lado los margenes de seguridad. Se evaluaron dos casos de
estudio, uno de ellos disefiado con la norma vigente y el otro disefiado con los
lineamientos propuestos. Ambos casos cuentan con la misma estructuracién y
dimensiones de elementos, y sometidos a analisis tiempo historia no lineal mediante
integracion directa. Se propone una herramienta practica la cual identifica la
aplicabilidad de los lineamientos a partir de las cuantias y ratios de carga segun se trate
de vigas o columnas. La evaluacién de los casos de estudio concluye que la aplicacion
de los lineamientos propuestos no implica desmejora en el desempefio de la estructura
y en cambio, su uso optimiza las cuantias de acero de refuerzo. Esto debido a que los
elementos estructurales se mantienen en el rango elastico, es decir, para los casos

analizados, no se hace uso de la ductilidad instalada.
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ABSTRACT

The purpose of this research is to evaluate the flexural ductility with certain design
guidelines for Reinforced Concrete (RC) elements of isolated buildings. This because,
at the present time, it does not exist requirements for this type of structure, instead
designers use the same requirements thought for fixed-base buildings. Even when the
conception of seismic isolation and evidence of their behavior present less ductility
demand and incursion in the inelastic range for elements with seismic responsibility, the
current codes do not differentiate requirements. It was used seismic experience results
of isolated structures and performance analysis developed by other investigators.
Between the evidence, it could be mentioned capacity curves, displacement versus story
diagrams, Base shear versus displacements, acceleration graphics, and others. There
were also used analysis results like pushovers for different proposals and designs,
amount and length in formation of plastic hinges, and so on. Based on the information
mentioned above itis proposed a new guideline to design RC elements, that would adjust
better for isolated structures without neglecting safety margins. Two study cases were
evaluated, one of them designed according to the current Peruvian standard and the
other designed according to the proposed guidelines. Both study cases have the same
structuring and element size, and were subjected to time history nonlinear analysis by
direct integration. The investigation comes up with a practice tool that identifies the
applicability of the guideline depending on steel quantity and load ratio depending on
whether it is beam or column. The evaluation of the cases concludes that the application
of the proposed guidelines does not imply a deterioration in the performance of the
structure and, on the other hand, its use optimizes the amount of reinforcing steel. This
is because the structural elements remain in the elastic range. It means that, for the

analyzed cases, the installed ductility is not used.

Keywords: Ductility; Seismic Isolation; Reinforced Concrete, performance



INDICE DE CONTENIDO

CAPITULO 1 : INTRODUCCION ..ottt ettt en st ensenaenennans 1
R I o o] ] [T o= 1 1 o= TSSO PERRR 3
1.2 JUSHFICACION ... e e e e e e e s e st eeeaeeeeaas 3
I BN o Yo (= 3 3
1.4 ODBJEEIVO. ... et 3
IR T [ 01 ] (TS LRSS 4
I Y o= o = U UORRRRR 4

CAPITULO 2 : ASPECTOS TEORICOS DE DUCTILIDAD ......oovoviveeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeans 6
2.1 Ductilidad de elementos estructurales ..........cccccoooveiiiiiiiiniee e 7
2.2  Ductilidad de eStruCtUras ...........occuueeiiiiiiiie et 10
2.3 Relacién entre la ductilidad de la estructura y la de los elementos................ 15

CAPITULO 3 : DESEMPENO DE ESTRUCTURAS AISLADAS. ........cccoovveeeeeeeennnn, 18
3.1 Comportamiento de la superestructura con aislamiento sismico................... 21
3.2 Desempeno eStruCtural ............ooovviiiiiiiiiiiiiceeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 24

3.2.1 Desempeno de estructuras con aislamiento sismico........cccccccevvvveveieiennnnn.n. 24
3.2.2 Desempefio de elementos estructurales de edificios aislados ..................... 36
CAPITULO 4 : PROPUESTA DE LA INVESTIGACION .......coooieiieieeeeeeeeeeeenn, 41
730 I |V To Yo 1oz (o) 1= Y= S0t RSP 41
4.2 MOAIfICACIONES 2 ....eeeee ettt e e e e e e et e e e e e e e e e nneeaeennnneeeeans 44

CAPITULO 5 : CASOS DE ESTUDIO ....oouiieeeieceeeeee et 45

5.1 Estructura de base fija C1-SD.........oovviiiiiiiiiiiiiiee e 47
5.1.1. DIiSEN0 A VIGAS .. . uueiieieiieee ittt e et e e e e e e e e e e e aeeeeena 48
5.1.2 DiSER0 d€ COIUMNAS ....ooiiiiiiiiiiieiie et e e e e e e e e e e e 52
5.1.3 Diagramas momento curvatura de C1-SD ...........cccccciiiiiiiiiiiiiceeeeeeee, 56

5.2 Estructura de base fija C1-SMC ... 62
Lo I B 111 g To T o L= IR o = L 63
5.2.2 DiSEN0 d€ COIUMNAS ....oiiiiiiiiiiiiiiii ettt e e e e e s e e e e aaeeeea 65
5.2.3 Diagramas momento curvatura de C1-SMC ............cccovveiiiiiiiiiiieeeee e, 66

5.3 Estructura de base aislada C2............ooooiiiiii e 69
TR I I B 1= g To o [N T F- L PSR 75
5.3.2 DiSEA0 de COIUMNAS ....ooiiiiiiiiiieiee ettt e e e e e e e e e e 76
5.3.3 Diagramas momento curvatura de C2...........ccoeviiiiiiiiiiiiiie e 78

5.4 Estructura de base aislada C3............ooiiiiiie e 78

5.4.1. DISERA0 UE VIGAS....ceiiiitiiiiiiiieie ettt 78



5.4.2 DiSeNO A€ COIUMNES .. .ooneeeeeeeee e e 80

5.4.3 Diagramas momento curvatura de C3...........ccccoooiiiiiiiiieiie e 84

5.5 DiSEN0 A& NUAOS........uuiiiiiiiiee ettt e e e e e e e e e e e e e raeeeeaeeeeennnneees 87
5.6 Analisis tiempo historia no lineal............coovvveiiviiiiiiiiieeeeeeeeeeeeeeee e 89
CAPITULO 6 : DISCUSION DE RESULTADOS .......oivieeeeeeeeeeee et 92
6.1 Comparacion de solicitaciones de diSEN0 .........cceeeiiiicciiiiiiie e 94
6.1.1. SOlICItACIONES €N VIQAS.........ccciiiiiiiiiee et a e 94
6.1.2. Solicitaciones €N COIUMNAS .........ooiiiiiiiiiiiiiie et aa e 96

6.2. Comparacion de ductilidades a flexién instaladas y demandadas .................... 99
6.2.1 Ductilidad a flexion de VIgas ........cc.eeeeiiiiieeiiiiiee e 99
6.2.2 Ductilidad a flexion de Columnas ...........ccccuviveiieeei i 106
6.2.3 Diagramas con variabilidad en las propiedades de los materiales............. 114

6.3 DiscusiON de reSURAAOS ....cooiei it a e 115
6.4 Planteamiento de lineamientos metodoldgiCos: ......ccvvvvvvvviiiiiviiiveveeeeeeeeeeeeeeee, 118
6.4.1 Propuesta para sistemas estructurales de porticos: .......ccccccvvvvvvveiiveennenne. 118
6.4.2 Restricciones y reComendaciONES ...........ueeviiiiieieeiiiiiee e siiieeeesiieee e srieeee e 119
CAPITULO 7 : COMENTARIOS Y CONCLUSIONES........cooieieeeceeeeeeeeeeeeeeeen, 122

REFERENCIAS: L. e 124



LISTA DE FIGURAS

Figura 1.1. Comparacion de respuesta sismica de edificio sin aislamiento y con

aislamiento basal [9].......cooo s 2
Figura.2.1. (a) Diagrama momento curvatura (b) Curvatura de fluencia (c) Curvatura
00 = T 122 ) S 8
Figura 2.2. Espectros de diSEM0 [43] ....coiiiiiiiiiiiiie e 11
Figura 2.3. Fuerza elastica maxima y fuerza de disefio [43].....ccccoveeeeeeiiiiiiiiiiieieeeee, 12
Figura 2.4. Curva de capacidad de edificio de base fija de 4 pisos. Nota: La fuerza
cortante de diSefio €S 450 t0N. ... 14
Figura 2.5. a) Roétula plastica para un modelo en voladizo. b) relacién entre ductilidad
de curvatura y ductilidad de desplazamiento [26]..........cccveveieeiiiieiiiiieieeeicieeeeeeeeeeeeeeeee 15
Figura 2.6. Mecanismos de fluencia idealizados a) mecanismo por piso b) mecanismo
intermedio. ¢) mecanismo de Vigas [26] .......cccouveeiiieiiiiiiieeee e 15
Figura 2.7.(a) Marco (b) Relacién cortante-deriva y cortante-rotacion plastica (c)
Relacion ductilidad de curvatura vs ductilidad de desplazamiento [26]............c........... 17

Figura 3.1. Beneficios del aislamiento sismico a través de la elongacion del periodo
fundamental de vibracion y limitacion de la deformacion excesiva con incremento del

=Yg e o) (o TU =10 o T 1=T o] (o 2N 7 3 S SRR 19
Figura 3.2. Derivas de entrepiso de edificios de base fija y aislada con sistemas

estructurales tipo ordinarios, intermedios y especiales [10]......ccccceiiiiiciiieeeeeeiee 26
Figura 3.3. Aceleraciones de edificios de base fija y aislada con sistemas estructurales
tipo ordinarios, intermedios y especiales [10]..........ccccieii i 26

Figura 3.4. Curvas de capacidad de edificios de base fija y aislada de 8 pisos [10].... 27
Figura 3.5. Curvas de capacidad para edificios de base fija y aislada de 12 pisos [10]

........................................................................................................................................ 27
Figura 3.6. Curvas de capacidad para edificios de base fija y aislada de 20 pisos [10]

........................................................................................................................................ 28
Figura 3.7. Curvas de capacidad para edificios de base fija y aislada de 24 pisos [10]

........................................................................................................................................ 28
Figura 3.8. Desplazamientos para edificio aislado y sin aislamiento [12]..................... 29
Figura 3.9. Cortantes maximas en X de analisis tiempo historia [13].........ccccccceeeeenne. 30
Figura 3.10. Derivas maximas en Y de analisis tiempo historia [13]..........ccccccceeeeeenn. 30
Figura 3.11. Desplazamientos maximos del edificio de 4 pisos [15].........cccccvevreeeennne. 31
Figura 3.12. Ratio de deriva del techo de edificios (a) de 3 pisos (b) de 5 pisos (c) de 7
(o1 ET TR (o D e (oIS I o] =T 1= 2 SRR 34
Figura 3.13. Ratios de deriva de entrepiso de edificios (a) de 3 pisos. (b) de 5 pisos. (c)
de 7 pisos. (d) de 9 PISOS [20] ..eeeeiueeieeiiiiiee e e et e e e e e e e s e e e e e e e e nneeeeeans 35
Figura 3.14. Promedio de aceleraciones absolutas maximas de edificios (a) de 3 pisos.
(b) de 5 pisos. (c) de 7 pisos. (d) de 9 PiSOS [20].....ccciiiiiiiiiiieieeeeecceeeee e 35
Figura 3.15. Ratio de fuerza cortante basal en edificio aislado por fuerza cortante basal
en edificio de base fija [20].....cooueo i 36
Figura 3.16. Espectros de capacidad vs espectros de demanda [13] .........cccccceeeeeenne 38
Figura 3.17. Ubicacion de rétulas plasticas en edificio de 4 pisos [15].......cccccceeeeeeennn. 38
Figura 3.18. Ubicacién de rotulas plasticas en edificio de 8 pisos [15].......ccccccvveeeenn. 39
Figura 3.19. Edificios de 6 pisos con h1=3.0 M [16]........ccccccceiiiiiiiiiiiriee e 39
Figura 3.20. Edificios de 6 pisos con h1=4.5m [16].......cccccceeiiiiiiiiiiiieee e 40
Figura 5.1. Planta del piso tipico del modelo desarrollado en ETABS.......................... 45
Figura 5.2. Modelo de la estructura C1-SD en ETABS ........coooiiiiiiiii e, 47
Figura 5.3. Elevacion de eje perimetral de C1-SD ........cccceeeiiiiiiiieeeee e 49

Figura 5.4. Elevacion de eje central de C1-SD...........cccciiiiiiiiiiiiii e 49



Figura 5.5. Esquema general de envolvente de diagrama de momentos .................... 49
Figura 5.6. Disefio de viga tipo 1 de C1-SD .......c.ooviiiiiiiiii e 51
Figura 5.7. Disefio de vigas tipo 2y 3 de C1-SD......cocuiiiiiiiiiiieeee e 52
Figura 5.8. Diagramas de interaccion de columnas tipo 1y 2de C1-SD ..................... 53
Figura 5.9. Esquema de las armaduras de columnas C1-SD.........cccccceeeiiiiiiiieeeeeeennn, 56
Figura 5.10. Curvas esfuerzo vs deformacion de acero para valores promedio .......... 57
Figura 5.11. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1- C1-SD ......ccvviiiiiiiiiiiie e, 58
Figura 5.12. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C1-SD .......ccccceeveeiiiieeieeeee e 58
Figura 5.13. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C1-SD.......cccocciveiiiiiieeiniieee e, 59
Figura 5.14. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 1 de primer piso de C1-SD.............. 60
Figura 5.15. Diagramas Momento vs. ¢ de columnas tipo 1 para diferentes cargas de

O I TSR 60
Figura 5.16. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 2 de C1-SD........ccccoevieeiriiieeeiiinenn. 61
Figura 5.17. Diseno de vigas de C1-SMC ............cooiiiiiiiiii e 64
Figura 5.18. Diagramas de interaccion de columnas tipo 1y 2 de C1-SMC. ................ 66
Figura 5.19. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1de C1-SMC .........ccocveeiieiiiiiiiiiieeee e, 67
Figura 5.20. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C1-SMC .........cccceiiiiiieiiiiieeeeen. 68
Figura 5.21. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3de C1-SMC............ccceeeeeiiiiiiiiiiiieeeeeee, 68
Figura 5.22. Elevacion de la interfaz de aislamiento ............cccccooieeiiiiiiecinieee e, 69
Figura 5.23. Modelo de la estructura C2..........c.ooooiiiiiiiiiiiee e 69
Figura 5.24. Disefio de Vigas de C2..........ccuiiiiiiiiiiieeei et 76
Figura 5.25. Diagramas de interaccién de columnas Tipo1y2de C2........ccccceeee... 77
Figura 5.26. Disefio de vigas de C3...........ccuuiiiiiiii i 80
Figura 5.27. Diagrama de interaccion de columna tipo 1°de C3........cccceeeiiiieeeiiieenn. 81
Figura 5.28. Diagrama de interaccion de columna tipo 2°de C3...........coeociiieeeeeeennn. 82
Figura 5.29. Disefio de columnas de C3............ccuiiiiiiiiie e 83
Figura 5.30. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1 de C3 ..o 84
Figura 5.31. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C3 ........ccciiiiiiiiiiiiiiieee e, 85
Figura 5.32. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3de C3 ... 85
Figura 5.33. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 1" de piso 1de C3..........ccccceeveeeennne 86
Figura 5.34. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 2" de piso 3de C3...........ccceeeeeeennne 87
Figura 5.35. Deformada del analisis Tiempo Historia para el registro C7401 al
desplazamiento maximo para €l Caso C2..........ccvveiiiiieiiiiiiieee e 90
Figura 5.36. Deformada del analisis Tiempo Historia para el registro C7401 al finalizar
€l SiISMO PAra € CASO C2 ......eoiiiiiiiiieee e e e e e e 90
Figura 5.37. Historia de aceleraciones para el registro C7401 del caso C2................. 91
Figura 5.38. Historia de derivas para el registro C7401 del caso C2...........cccceeeeeeennn. 91
Figura 6.1. Grafica de derivas POr CASO0.........ccoiiuiiiiiiiiiiee it 93
Figura 6.2. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 1 ........ccccooveeeniiieenennnee 100
Figura 6.3. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 2..........ccccceeeiiiiiienen.n. 101
Figura 6.4. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 3 ........ccccoccveeeviiiieeennnee 102
Figura 6.5. Respuesta de rotula de Viga Tipo 2 del Caso C2 para el registro C7401 103
Figura 6.6. Respuesta de rétula de Viga Tipo 2 del Caso C3 para el registro C7401 104
Figura 6.7. Respuesta de rétula de Viga Tipo 3 del Caso C2 para el registro C7401 105
Figura 6.8. Respuesta de rétula de Viga Tipo 3 del Caso C3 para el registro C7401 105
Figura 6.9. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de C1-SD, C1-SMCy C2
...................................................................................................................................... 107
Figura 6.10. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de C3........................ 108
Figura 6.11. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 1................... 109
Figura 6.12. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 2................... 110
Figura 6.13. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 3................... 111
Figura 6.14. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 4................... 112
Figura 6.15. Diagramas Momento vs. Curvatura de vigas Tipo 3 con propiedades
(= D g F= T YA 1Y = T 114



Figura 6.16. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de piso 1 con
propiedades Maximas Y MINIMAS. ......cccuiiii i e e errer e e e e e s e eneneeeeeeas 115

LISTA DE TABLAS

Tabla 3.1. Parametros de disefio del Eurocodigo 8, ASCE 7-16 y BSL-2015............... 20
Tabla 3.2. Criterio Hazus de estado de daino para sistemas no estructurales y
LoTo] 1 (= ] T Lo N I . [ 22
Tabla 3.3. Valores de aceleraciones para edificio de 4 pisos de base fija y aislada [15]
........................................................................................................................................ 31
Tabla 3.4. Fuerzas cortantes para edificio de 4 pisos con base fija y aislada [15]....... 32
Tabla 3.5. Rétulas plasticas en edificio de 8 pisos [10]......ccccoveeeiiieiiiiiciiiieeeee e, 37
Tabla 3.6. Rétulas plasticas en edificio de 24 pisos [10].....ccccovvevieeiiiiiciiiieeeee e, 37
Tabla 5.1. Cargas tipicas para los casos de estudio...........cccceeeiiiiiiiiiciiiiieee e, 46
Tabla 5.2. Tabla de periodos y masas participantes de edificio de base fija................ 47
Tabla 5.3. Parametros y resultados del analisis sismico de C1-SD ...........ccc..ccconnee 48
Tabla 5.4. Disefio por flexion de vigas de C1-SD........cccoociiiiiiiiiiiiiiieee e 50
Tabla 5.5. Resumen de disefio por corte de C1-SD..........coociiiiieiiiiiiiiiceeeee e, 51
Tabla 5.6. Espaciamiento maximo de estribos en zona de confinamiento................... 51
Tabla 5.7. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 1 de C1-SD.........cccccvvvevveeeeriinnnne, 53
Tabla 5.8. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 2 de C1-SD........ccccciiiieeeeeriinnneee. 53
Tabla 5.9. Verificacion de flexion minima de columnas de C1-SD .........cccccceviiiiieeenne 54
Tabla 5.10. Longitudes de confinamiento y espaciamientos minimos de la norma E.060
() S 1 VSRR e W 54
Tabla 5.11. Corte de disefio a partir de Momentos probables - C1-SD........................ 55
Tabla 5.12. Area de estribos MiNIMOS — C1-SD .........ccoovoeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeen 55
Tabla 5.13. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 1 de C1-SD........ccccceevvrneennn. 57
Tabla 5.14. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 2 de C1-SD.........cccccceenneeee 58
Tabla 5.15. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C1-SD..............cc........e. 59
Tabla 5.16. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de columna Tipo 1 piso 1 de C1-SD ........ 59
Tabla 5.17. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de columna Tipo 2 de C1-SD.................... 61
Tabla 5.18. Resumen de analisis modal de C1-SMC...........cccooiiiieeiiiiiciiieeee e 62
Tabla 5.19. Diseno por flexion de vigas de C1-SMC...........cccooiiiiiiiiiiiiiiiiieeee e, 63
Tabla 5.20. Disefio por corte CT1-SIMC............uuuuiuiiiiiiiiiiiiiiirerereeenaaaeeaaaaaaaaaa. 63
Tabla 5.21. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 1 de C1-SMC...........cccceeeernnnnnne. 65
Tabla 5.22. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 2 de C1-SMC........cccccceeveerinnene. 65
Tabla 5.23. Verificacion de flexion minima de columnas de C1-SMC .............cccceeee. 66
Tabla 5.24. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 1 de C1-SMC........................ 67
Tabla 5.25. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 2 de C1-SMC ....................... 67
Tabla 5.26. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 3 de C1-SMC ....................... 68
Tabla 5.27. Pre dimensionamiento por el método estatiCo ........ccccceevviiciiiiieneieiiieee 70
Tabla 5.28. Resultados de analisis estatico y espectral..........cccccociiininiiiniicccinns 71
Tabla 5.29. Propiedades nominales inelasticas del aislador...............ccccceeeciinnnnnnnnen 72
Tabla 5.30. Propiedades UpPer Y LOWET ...........uuuvuiuiuiiiiiiiiiiiiiieieeeeeeenenneennenennnnennnnnnes 73
Tabla 5.31. Propiedades efeCtivas. ... 74
Tabla 5.32. Diseno por flexion de vigas de C2.........cceeeeiiiiiiiiiiieiiee e, 75
Tabla 5.33. Disefio POr COrte de C2.......uuuiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiirireerrarararere e aa—————————— 75
Tabla 5.34. Solicitaciones ultimas de Columnas Tipo 1de C2..........cccccvvveeeeeeeeiinnnne, 77
Tabla 5.35. Solicitaciones ultimas de columnas Tipo 2 de C2.........cceovcviieeeeeeeeiennnne, 77
Tabla 5.36. Disefio por flexion de vigas de C3 ...........ooviiiiiiii i 79

Tabla 5.37. Disefio por corte de vigas de C3 ..........cooiiiiiiiiiiiiie e 79



Tabla 5.38. Propuesta de espaciamiento de estribos para vigas en la zona de

(7o 011 aT=Ta01{=] o] (o RO 79
Tabla 5.39. Ratios de carga de COIUMNAS ..........ooiiiiiiiieiiiiie e 81
Tabla 5.40. Solicitaciones ultimas de columna tipo 1" de C3......cc.ooiiiiiiiieieee 81
Tabla 5.41. Solicitaciones ultimas de columna tipo 2" de C3...........ccoovciiiieeee e, 82
Tabla 5.42. Verificacion de flexién minima de columnas de C3............cccccoeinnnnnnnnnns 82
Tabla 5.43. Diseno por capacidad de C3...........cccoiiiiiiie i 83
Tabla 5.44. Propuesta de espaciamiento minimo de estribos de columnas................. 83
Tabla 5.45. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Vigas tipo 1de C3 .........cccieveiiiieeene 84
Tabla 5.46. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo2de C3.........cccoociveeviiennnns 84
Tabla 5.47. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Vigatipo3de C3........cccccvvevveeeerinnnne. 85
Tabla 5.48. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Columna tipo 1 de piso 1 de C3......... 86
Tabla 5.49. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Columna tipo 2" de piso 3 de C3......... 86
Tabla 5.50. DiSEN0 A€ NUAOS ........ceiiiiiiiiiii et e e e e e e e 88
Tabla 6.1. Cortantes basales elastiCas ..........covi v 92
Tabla 6.2. Cortantes basales de diSEA0 ..........ceeeiiiiiiiiiiiie e 93
Tabla 6.3. Comparativo de momentos negativos ultimos de disefo en vigas
PEMNMELIAIES ..., 95
Tabla 6.4. Comparativo de momentos negativos ultimos de disefio en vigas interiores
........................................................................................................................................ 95
Tabla 6.5. Comparativo de solicitaciones de columnas de esquina ...........cccceeeenneeee 96
Tabla 6.6. Comparativo de solicitaciones de columnas laterales ..............ccccceeeennenne. 97
Tabla 6.7. Comparativo de solicitaciones de columnas centrales o interiores ............. 98
Tabla 6.8. Resumen de reduccion de solicitaciones en columnas ............ccccceeeeeneenee. 98
Tabla 6.9. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 1 .........cccccciiniiininiiinininnnns 100
Tabla 6.10. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 2 .........cccocceeeeiiiiieeeennnenn. 101
Tabla 6.11. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 3 ..........cccccocnnnnnnnnnns 102
Tabla 6.12. Resumen de ductilidad de Vigas............cceeeiiiiiiiiiiiiiiee e 103
Tabla 6.13. Resumen de solicitaciones maximas de momento flector para el registro
C7401 ........... N, .l ol ol ... 106
Tabla 6.14. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 1.........cccccuuvuenneee 109
Tabla 6.15. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 2 ...........cccceeennn. 110
Tabla 6.16. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 3............ccccuuunnneee 111
Tabla 6.17. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 4 ...........ccccceeen. 112
Tabla 6.18. Resumen de ductilidad de columnas.............cccooiiiiiiiiiieeiiiiieeeeeeeee 112

Tabla 6.19. Solicitaciones de momento flector maximo para el registro C7401 y
momentos de fluencia para cada CasO ........cccvvvieeieiiiiiiiiee e 113



LISTA DE VARIABLES
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CAPITULO 1 : INTRODUCCION

El aislamiento sismico como medio de proteccion sismica ha cobrado importancia en
Peru en los ultimos afios debido al silencio sismico de la costa peruana [1] [2] y a la
necesidad de mantener estructuras operativas ante sismos severos. Si bien
técnicamente es factible disefiar un edificio que tenga dafio estructural reducido debido
a incursion limitada en el rango inelastico, al tener un periodo tan corto estaria sometido
a aceleraciones muy altas que producirian dafio en los elementos no estructurales. La
experiencia sismica muestra que el aislamiento es una forma eficiente de proteger
elementos estructurales, no estructurales y equipos presentes en la edificacion. Por ello
actualmente la norma E.030 [3] exige el uso de aislamiento sismico para aquellas
estructuras, como las esenciales tipo A1 de las zonas 3 y 4, que deban permanecer

operativas durante y luego de un sismo severo.

La norma E.031 [4], que regula el disefio de estructuras con aislamiento sismico desde
el 2019, es relativamente nueva en el contexto peruano. Es resultado de un
acondicionamiento de la norma ASCE 7-16 [5], sin embargo, la experiencia sismica
nacional y estudios como los de Fernandez Davila [6] y Villagémez [7] propiciaran su
modificacion para préximas publicaciones. Uno de los cambios podria ser el factor de
modificacion por amortiguamiento, ya que Fernandez Davila [6] encontré que, para
valores de amortiguamiento entre 10% y 50%, estos factores para sismos peruanos,
difieren de los factores estipulados en las normativas a nivel mundial. La norma E.060
[8] cuya participacion es igualmente importante en el proceso de disefio de
edificaciones, tuvo su ultima publicacién en el 2009. Sin embargo, la norma E.060 [8] ni
el proyecto de la misma norma presentan lineamientos que se ajusten a edificios con
aislamiento sismico. Por este motivo, actualmente se disefian los elementos de CA de
la superestructura de edificios aislados con los mismos lineamientos de ductilidad que

para edificios de base fija con la diferencia de que la demanda de resistencia varia.



La figura 1.1 ilustra como las respuestas ante un sismo difieren considerablemente si
estructuras con las mismas caracteristicas son de base fija o aislada. Entre las
diferencias se puede mencionar a la aceleracion, vibracion, deformada, entre otras. La
deformada de una estructura de base aislada suele ser muy sutil en comparacion con
una de base fija, lo cual implica menor demanda de ductilidad para los elementos de CA

ubicados sobre el sistema de aislamiento.

Figura 1.1. Comparacion de la respuesta sismica de edificio sin
aislamiento y con aislamiento en la base [9]

La investigacion desarrollada por Ghasemi y Talaeitaba [10] muestra la evaluacion de
cuatro edificios de diferentes alturas disefiados con base fija y aislamiento sismico. A su
vez cada edificio fue disefiado con los requerimientos para marco ordinario, intermedio
y especial del ACI318-19 [11]; el estudio procurdé tener las minimas diferencias
necesarias de estructuraciéon para cumplir con el tipo de marco. El estudio concluyé que
el comportamiento de estructuras de base aislada de Ila misma altura,
independientemente del sistema estructural usado, es muy similar. Las curvas de fuerza
cortante versus desplazamiento, aceleraciones y derivas son aproximadamente iguales

para los tres tipos de marcos.

Megget [12] realizd el analisis tiempo historia de dos edificios de 4 pisos. Uno de los
edificios cont6 con aisladores elastoméricos de nucleo de plomo y el otro fue de base
fija, ambos de las mismas caracteristicas estructurales. Los edificios fueron sometidos
al sismo de El Centro de 1940 con un factor de 1.5, siendo el PGA de 0.523g. El estudio
encontré que, en el edificio de base aislada, las aceleraciones y derivas se redujeron a
la mitad en promedio. Ademas, el nivel de rétulas del edificio aislado fue insignificante
en comparacion con el edificio de base fija, por ello indica que es posible proporcionar
menor ductilidad de disefio y detallado para los elementos estructurales de edificios
aislados.



En la tesis presentada por Del Rosario [13] se sustenta mediante un analisis pushover
y otro tiempo- historia, que una estructura aporticada de dos pisos de base fija presenta
dafio leve a moderado. Sin embargo, la misma estructura con base aislada no presenta
dafio, sino que se mantiene en el rango elastico segun los niveles de dafo del manual
Hazus [14]. De esta manera se comprueba que la ductilidad demandada para elementos
estructurales ubicados sobre el nivel de aislamiento se reduce respecto de la demanda

para los mismos elementos en un edificio de base fija.

1.1 Problematica

Actualmente la norma E.060 [8] no presenta exigencias que se alineen a estructuras
aisladas. Los requerimientos de disefio en CA aplicados en edificios aislados son los
mismos que para una estructura de base fija. Por ello, con los actuales lineamientos,

existe un exceso de refuerzo para elementos de estructuras de aisladas.

1.2 Justificacion

Diferenciar lineamientos de disefio en CA de elementos estructurales para edificios de
base fija de los lineamientos para edificios con base aislada reduciria el volumen de
acero de refuerzo y aun se cumpliria con la demanda sismica. Si bien una optimizacion
del acero de refuerzo en edificios aislados conduce a una reduccion de la ductilidad a
flexion disponible de los elementos, esto no implica un decremento significativo del

margen de seguridad de la estructura.

1.3 Aporte

Propuesta de lineamientos de disefio en CA para elementos estructurales de la
superestructura de edificios con aislamiento sismico. Dichos lineamientos son menos
conservadores que los vigentes en la normativa, no obstante, no representan desmejora

en el desempefio.

1.4 Objetivo

Obijetivo principal

El objetivo del presente trabajo es evaluar los requerimientos de ductilidad a flexion para
elementos de CA con responsabilidad sismica en un edificio aporticado con aislamiento

sismico.



Obijetivos Especificos

a) Proponer lineamientos tentativos para disefio en concreto armado de edificios
con aislamiento sismico a partir de la evidencia encontrada. Los lineamientos
implican menor refuerzo longitudinal y transversal de vigas y columnas en

comparacion con la actual propuesta de la norma E.060.

b) Comparar la ductilidad a flexion disponible y alcanzada en elementos
estructurales de edificios aislados disefados segun los requerimientos
normativos vigentes versus la disponible segun los lineamientos planteados en

la presente tesis.

c) Comprobar que la propuesta de lineamientos para el disefio de elementos
estructurales de CA es adecuada para los casos de estudio. Para ello se realiza
la evaluacion de la respuesta de edificios aislados y sus respectivos elementos

estructurales.

1.5 Hipotesis

La demanda de ductilidad de elementos estructurales de edificios de base aislada puede
ser considerablemente menor a la asociada a una estructura de base fija. La conjetura
consiste en que, dada la reduccion de demanda sismica, se pueden establecer
lineamientos de ductilidad menos exigentes para elementos de la superestructura de

edificios aislados sin afectar el nivel de seguridad.

1.6 Alcances

La presente investigacion se basé en resultados de articulos cientificos [15] [16] [17]
[18] [19] [20], experiencia sismica [21] [22] [23] [24] e investigaciones [10] [12]. Se realizd
una revision de los criterios de disefio en concreto armado de las normas E.060 [8] y
ACI318-19 [11]. Se estudid la teoria detras de las férmulas o exigencias de
confinamiento y refuerzo longitudinal de elementos estructurales. Para el desarrollo de
esta parte se usaron principalmente los libros de Park y Paulay [25] y Seismic Design of
Reinforced Concrete Building [26] de Moehle. Se revisaron investigaciones en donde se
muestra el comportamiento de estructuras con aislamiento sismico y su efecto en los
elementos estructurales. Se estudié la teoria presente en los libros Seimic Isolation for
Designers and Structural Engineers [27], Mechanics of rubber bearings for seismic and

vibration isolation [22] y otros relacionados.
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Se realiz6 una propuesta de lineamientos para el disefio en CA de elementos
estructurales de edificios aislados. Luego se realizo el disefio de cuatro casos de estudio
con los lineamientos vigentes de la norma E.060 [8] y con los lineamientos propuestos
en el presente trabajo. Se relacioné la deriva y fuerza cortante con la ductilidad
disponible en la superestructura en cada caso. Esto a fin de limitar la aplicabilidad de la
reduccién de exigencias de ductilidad y lograr optimizar el disefio de elementos
estructurales. Cabe resaltar que se partié de la premisa de que estos lineamientos seran
aplicados en proyectos con un correcto disefio del aislamiento y apropiada fabricacion

de dispositivos.

Se plantearon ajustes de disefio para los elementos estructurales como vigas y
columnas. Esto incluyo refuerzo longitudinal, refuerzo transversal y espaciamiento de
estribos. La optimizacion de la presente investigacion no incluyd reduccion de secciones
de elementos estructurales, ya que estos contribuyen con la rigidez del edificio. La
rigidez esta directamente relacionada con el periodo de base fija del edificio el cual

usualmente debe ser bajo para permitir la implementacion del aislamiento.



CAPITULO 2 : ASPECTOS TEORICOS DE DUCTILIDAD

La respuesta de un edificio ante un sismo depende de las propiedades dinamicas tanto
del movimiento del suelo como de la estructura. Entre las caracteristicas del movimiento
de terreno que tienen influencia se puede mencionar: la distancia epicentral, la magnitud
del sismo y las condiciones especificas del terreno en donde se encuentra cimentada la
edificacion. Estas ultimas son altamente variables y son las causantes del efecto de sitio
qgue es la variacion de la intensidad sismica en cuanto a duracion, amplitud y contenido
de frecuencias, sin una relacién con la atenuacion normal de la energia sismica de
acuerdo a la distancia al epicentro. En cuanto a la estructura, los factores determinantes

son el amortiguamiento y la ductilidad [39].

El amortiguamiento es una caracteristica de los materiales empleados, pero esta sujeto
también a la forma en que se conecten los elementos estructurales y los no
estructurales. A mayor amortiguamiento de la estructura se tendréa menor ordenada
espectral, es decir, que la respuesta es mas pequena. Adicionalmente el
amortiguamiento modera el espectro, es decir que existe menor variacién de ordenadas

espectrales para cambios reducidos en el periodo de vibracion [39].

La ductilidad es la propiedad que permite mantener la resistencia con respecto a la
fuerza inducida por el sismo incluso luego de varios ciclos de histéresis. Esta propiedad
resulta indispensable en ingenieria sismorresistente pues hace posible resistir cargas
ciclicas mas alla del limite elastico, perder resistencia gradualmente y deformarse
evitando fallas repentinas. Si la estructura se encuentra detallada adecuadamente sera

capaz de disipar gran cantidad de energia durante la deformacion ciclica [40] [41].

El principal recurso para disipar energia son las rotulas plasticas; fisicamente estas son
zonas detalladas para sufrir gran deformacion inelastica, disipar energia y permitir que
otras zonas permanezcan en el rango elastico. El objetivo al detallar una rétula plastica
es prevenir el pandeo de barras en compresion. El pandeo es acelerado por la pérdida
del recubrimiento y la expansidén lateral del nucleo de concreto producto del
desplazamiento ante cargas ciclicas. El mecanismo ductil de edificios usualmente ubica

las rétulas plasticas en extremos de vigas y base de columnas del primer nivel [40].



Matematicamente una rétula plastica es una longitud virtual en la cual la curvatura
plastica se asume constante para la integracion de la seccion transversal a lo largo de
la longitud del elemento para resolver deflexiones y capacidad de rotacién plastica [42].
Sin embargo, la no linealidad de los materiales, la interaccion y movimientos relativos
entre los materiales constitutivos, condiciones de apoyo, el esfuerzo de traccion que se
transmite hasta la longitud de anclaje de las barras y la presencia de fisuras por corte
flexion hacen que la plasticidad se distribuya en una longitud mayor. En consecuencia,
los estudios de rotula plastica se limitan a ensayos experimentales y modelamientos con
elementos finitos. Una buena aproximacién de la dimensién equivalente de rotula
plastica para vigas y columnas de proporciones convencionales es la mitad del peralte

del elemento [38].

En los siguientes acapites se muestra la importancia de la ductilidad de los elementos
estructurales y la de la estructura que los alberga. Si bien la relacion entre estas
ductilidades no es clara ni general y dependera de las caracteristicas de cada estructura,
es notorio que existe la tendencia de que, a mayor ductilidad en los elementos

estructurales, mayor sera la ductilidad disponible del edificio.

2.1 Ductilidad de elementos estructurales

La ductilidad de los elementos estructurales es la capacidad de determinadas
secciones del elemento de experimentar deformaciones o rotaciones mas alla de su
rango elastico sin presentar reduccion considerable de resistencia. Los elementos
estructurales pueden desarrollar ductilidad si los materiales que lo constituyen son
ductiles. Esto resulta sencillo cuando el acero se encuentra a traccion, pero cuando
este se encuentra a compresién se debe ser cuidadoso para evitar que el pandeo

de barras impida el desarrollo de grandes deformaciones por compresion [40].

El objetivo de la ductilidad es disipar energia ante solicitaciones que superen su
capacidad elastica. Adicionalmente, la ductilidad permite distribuciones de
momentos diferentes de la obtenida en el analisis elastico lineal. Es decir, en el caso
de que una seccién llegue a su momento resistente maximo, este se mantenga
constante y la seccion rote plasticamente mientras se sigue transmitiendo carga

hasta que otras secciones lleguen a su momento resistente ultimo [25].

Las rotulas plasticas son zonas que concentran deformaciones inelasticas por

flexion, corte, deslizamiento del acero de refuerzo y cambios de tension a causa del
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sismo [43]. A estas rotulas se les proporciona resistencia adicional por corte para
permitirles disipar energia histerética y evitar fallas fragiles. Las zonas que tienden
a rotularse deben ser detalladas para que la resistencia exceda la demanda
originada por la sobrerresistencia. Es decir, que se debe disefar considerando que
las fuerzas pueden ser mayores a las calculadas a partir de los valores nominales
debido a que los materiales suelen tener resistencias ultimas mayores a las de
fluencia. Solo de esta manera se evitan los modos indeseables de deformacién

inelastica como son las originadas por corte, falla de anclaje o inestabilidad [11].

La ductilidad en el caso de elementos estructurales sometidos a flexion o
flexocompresion se puede estimar como ductilidad de deformacion p,, ductilidad de
curvatura pg o ductilidad de rotacion pg. La ductilidad de deformacion se obtiene
como la deformacion ultima dividida por la deformacion de fluencia. Esta ductilidad
debe poder desarrollarse en una longitud razonable pues de limitarse a una muy

pequena la ductilidad demandada sera muy alta [41].

En la figura 2.1 se muestra la curvatura o angulo que forman la linea vertical de
posicion original sin deformacion con la linea inclinada que marca la posicién
deformada de la seccion. La curvatura de fluencia se calcula como ¢,,/(d — ¢,,) salvo
en los casos de secciones con alta cuantia y elevada carga axial en donde el
concreto llega a altas deformaciones antes de que ocurra la fluencia del acero, en
estos casos @, = ./c, [38]. El valor de ¢, sera la deformacion limite elastica del
concreto. La ductilidad de curvatura se mide en un diagrama momento versus
curvatura como el cociente de la curvatura ultima entre la curvatura de fluencia

segun de escribe en la ecuacion 2.1.

Figura.2.1. (a) Diagrama momento curvatura (b) Curvatura de fluencia (c) Curvatura
ultima [26]

_ Qu
=
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Un diagrama momento vs curvatura se obtiene al establecer las relaciones
constitutivas de los materiales, asumir que se cumple el principio de Navier y
suponer perfecta adherencia entre concreto y acero. Luego se varia la dimension del
eje neutro y se busca el equilibrio de fuerzas. Para simplificar el procedimiento en
ocasiones se realizan los calculos para los puntos indicados en la figura 2.2. En esta
figura el primer punto corresponde al agrietamiento en donde el concreto a traccion
llega a su limite y se fisura. El segundo punto llamado fluencia ocurre cuando el
acero en traccion mas alejado del eje neutro llega al esfuerzo y deformacién de
fluencia. El tercer y ultimo punto corresponde como su nombre lo dice a la capacidad
ultima pues en este punto el concreto llega a su deformacién ultima en compresion

o el acero llega a la rotura, se toma lo que ocurra primero.

Figura 2.2. Diagrama momento — curvatura de una seccion de viga

Segun Park y Paulay [25], los factores mas importantes para permitir la disipacion
de energia por deformacion son: cuantia de refuerzo longitudinal, anclaje del
refuerzo y confinamiento del concreto comprimido. Segun Méndez [30], la ductilidad
de curvatura se ve favorecida por el incremento de acero en compresion A;, aumento
de resistencia del concreto fC' e incremento del confinamiento. Ademas, se reduce
con el incremento de acero en traccion Ay, aumento del esfuerzo de fluencia fy e

incremento de carga axial Pu.

Entre los métodos para desarrollar diagramas se encuentran el método iterativo y el
de franjas que es una variante del primero. El método iterativo consiste en asumir la
profundidad de eje neutro, aplicar compatibilidad de deformaciones, calcular el
esfuerzo asociado para cada material e iterar hasta encontrar equilibrio de fuerzas.
Para simplificar los calculos el método iterativo puede considerar que el concreto en

traccion no aporta resistencia aun cuando este no se encuentre fisurado.



El método de franjas es una discretizacién del método iterativo como muestra la
figura 2.3, es decir, se divide la seccion en subsecciones o franjas de altura tan
pequefia como precision se requiera. Se itera con la profundidad del eje neutro, se
calculan las deformaciones y esfuerzos en cada franja y finalmente se realiza
compatibilidad de fuerzas. Dada su versatilidad puede aplicarse a secciones de
geometria asimétrica y compuestas por distintos materiales [44]. Este sera el método

usado para el desarrollo de los casos de estudio.

Figura 2.3. Disefio por el método de fibras. Nota: Incluye el aporte del concreto
en traccion [44]

Generalmente en elementos de dimensiones convencionales solo se considera el
efecto de la flexion al momento de evaluar la ductilidad, esto porque se ha
demostrado que la mayor parte de las deformaciones se deben a la flexion. Park y
Paulay [25] indican que en secciones poco esbeltas sometidas a cortantes
moderados, las deformaciones por efectos del corte no son importantes. Por el
contrario, en secciones de grandes peraltes y luces cortas, el efecto del corte si

influye en la resistencia a momento flector.

2.2 Ductilidad de estructuras

Como se menciond en la introduccion del presente capitulo, el término ductilidad se
refiere a la habilidad de desarrollar deformaciones mas alla del limite elasticoy a la
capacidad de absorber energia por comportamiento histerético. La ductilidad es de
especial interés en disefio sismorresistente pues permite que el disefio de
estructuras se realice para una fuerza inferior a la que se desarrollaria si la estructura
fuera capaz de responder elasticamente [40]. Es decir que la energia, representada
como fuerza sismica, que el edificio no es capaz de tomar elasticamente, se disipara
por cedencia o deformacion inelastica. Dependiendo del sistema estructural y sus
detalles se podra esperar que una edificacion desarrolle mas o menos

deformaciones inelasticas sin perder considerable resistencia.
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Para que una estructura tenga un comportamiento lineal elastico durante un sismo
el disefio se realiza con la fuerza asociada al espectro elastico propio de la zona. La
figura 2.4 muestra un espectro elastico en donde la aceleracién maxima es 0.4g. El
disefo con el espectro elastico seria poco econdmico ya que la probabilidad de que
se presente el sismo de diseno durante la vida util de la estructura es baja,
adicionalmente existe gran incertidumbre respecto a la intensidad del sismo. En este
caso la estructura tendria que ser muy robusta y rigida propiciando el desarrollo de

altas aceleraciones.

Figura 2.2. Espectros de disefio [43]

La figura 2.4, ademas del espectro elastico, muestra espectros reducidos por
factores de reduccion R. Si bien los factores de reduccion de los codigos intentan
tomar en cuenta el amortiguamiento, la capacidad para disipar energia y la
sobrerresistencia de la estructura, el nivel de reduccion se basa en la observacion
del comportamiento de los diferentes sistemas estructurales frente a sismos de gran
magnitud. En estructuras preparadas para responder inelasticamente durante
sismos, la deformacion inelastica se incrementa conforme la resistencia a la fluencia

se reduce [45].

Existen propuestas como las mostradas en la ecuacion 2.2 y 2.3 para determinar el
factor de reduccion suministrado en una estructura o también llamado factor de
comportamiento. En donde el factor R estaria constituido por tres componentes, Ry
es el factor por sobrerresistencia, R, es el factor por ductilidad y R es el factor por
amortiguamiento. En 2.3 no se considera factor por amortiguamiento porque si bien
reduce el desplazamiento de las estructuras inelasticas, no es proporcional a la
reduccion de resistencia. Finalmente Ry es el factor por redundancia que toma en

cuenta el numero y distribucién de rotulas plasticas activas [46].

11



R=Rs" R, R¢ (2.2)
R=Rs- R, Ry (2.3)

De forma similar existen propuestas como la de Newmark y Hall para determinar el
factor de reduccion demandado, en este caso particular las expresiones 2.4 a 2.6

solo dependen del periodo de la estructura y de la ductilidad alcanzada [46].

R, =1 paraT < 0.03s (2.4)
R, =42u—1 para0.12s <T < 0.5s (2.5)
R, =pu paraT > 1s (2.6)

Habiendo presentado el factor de reduccion de los codigos, el suministrado y el
demandado, se desarrolla el primero que es el que se usé en el presente trabajo.
Los andlisis lineales de los cdédigos actuales, basados en la experiencia e
investigaciones, permiten reducir la fuerza elastica a una de disefio mediante el
factor R como se grafica en la figura 2.5. Esto siempre que la ductilidad demandada
no exceda la ductilidad potencial y el dafio sea controlado [47]. La reduccion en la
fuerza de disefio procura definir un valor que represente la ductilidad y capacidad de
disipacion por deformacion de una estructura segun el sistema estructural y los
materiales que la constituyen [43]. Si bien la ductilidad requerida se puede estimar
mediante analisis no lineal tiempo historia o experimentalmente en una mesa
vibratoria [41]. Las normativas no exigen que la ductilidad requerida se obtenga
analiticamente, sino que provee requisitos de disefio cuyo objetivo es obtener una

estructura con ductilidad mayor a la demanda probable.

A

Fuerza Elastica maxima FEM

Fuerza
",
ANy

4
Fuerzé de disefio = FEM /R

Ay A
Desplazamiento
Figura 2.3. Fuerza elastica maxima y fuerza de disefo [43]
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1
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3
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La ductilidad se suele medir en curvas de capacidad o diagramas desplazamiento
vs fuerza cortante como la mostrada en la figura 2.6. En esta figura, ademas de la
curva de capacidad, se muestra su aproximacion a una bilineal con el criterio de que
el area bajo la curva y sobre la bilineal sea igual al area sobre la curva y bajo la
bilineal. Este criterio se basa en que la energia disipada por ambas curvas es la
misma [41]. La aproximacion permite identificar un punto de fluencia equivalente
Ay.q. La ductilidad de desplazamiento de una estructura se puede medir como la
razon del desplazamiento maximo Amax entre el desplazamiento de fluencia. Este
ultimo no siempre esta bien definido pues puede tomarse como el punto en donde
finaliza el comportamiento elastico Ay o como el desplazamiento de fluencia
equivalente Ay,,. La deformacion indicada como maxima o ultima no se refiere al
punto de falla sino a un limite de degradaciéon de resistencia. Es decir que la
estructura aun puede deformarse sin colapsar, esto siempre y cuando su capacidad

a fallas fragiles sea mayor [40].

La figura 2.6 muestra la curva de capacidad de un edificio aporticado de cuatro pisos
y 0.656 s de periodo fundamental el cual fue sometido a un analisis estatico
incremental push over. Si se ubica la fuerza cortante de disefio en la curva de
capacidad se podra ver que existe sobrerresistencia () respecto a la fuerza limite
elastica (Fy) y mas aun respecto a la fuerza maxima (F,,4,). Entonces se pueden
definir varias sobrerresistencias, pero el término usualmente hace referencia al
cociente de la fuerza cortante maxima capaz de resistir el edificio (F,,,) entre la
fuerza de disefio. En estructuras sismorresistentes convencionales de muros la
sobrerresistencia respecto de la resistencia limite elastica es, para estructuras de
periodo corto (T<0.6 s), de 2.5 en promedio y para estructuras de periodo medio y
largo (T> 0.6 s), de 3 [43].

Entre los factores que contribuyen a la sobrerresistencia se pueden mencionar:
sobrerresistencia de los materiales, endurecimiento de los materiales, eleccion de
combinaciones de disefio conservadoras, factores de reduccidon de resistencia e
interaccion tridimensional en los elementos estructurales. Los limites de deriva
también aportan sobrerresistencia, ya que se incrementan secciones no por

resistencia sino para cumplir con los limites de desplazamiento de entrepiso [26].
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Figura 2.4. Curva de capacidad de edificio de base fija de 4
pisos. Nota: La fuerza cortante de disefio es 450 ton.

Moehle [26] explica que en el caso de una columna en volado sometida a una carga
lateral en el extremo libre, la ductilidad de curvatura se incrementa con la relaciéon
de longitud por peralte de columna, I/h. La figura 2.7b compara la ductilidad de
desplazamiento con la ductilidad de curvatura para tres ratios de I/h. Esto se debe a
gue, como se aprecia en la figura 2.7a, la curvatura elastica se puede distribuir en
una longitud mayor mientras que la rotacién de la rétula plastica se mantiene
concentrada en la longitud h/2 o Ip. Indica también que, para una estructura mas
compleja conformada por vigas y columnas, los resultados no necesariamente se
pareceran a los del caso anterior. En principio porque la fuente de flexibilidad lineal
elastica cambia conforme la geometria se modifica. Y segundo, porque el
mecanismo de rotulas plasticas se forma progresivamente segun el sistema

estructural por lo que no hay una regla general.

En la figura 2.8 la secuencia de formacién de rétulas dependera de las condiciones
de apoyo de la estructura, dimensiones y refuerzo de los elementos, etc. Luego, al
igual que con los elementos estructurales, en edificaciones repetidos ciclos de
histéresis producen pérdida de la capacidad para disipar energia lo cual no es
sencillo cuantificar. Algunas de las variables son el incremento de periodo

fundamental debido a pérdida de rigidez y la duracion del sismo [46].
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Figura 2.5. a) Rétula plastica para un modelo en voladizo. b) relacion entre ductilidad
de curvatura y ductilidad de desplazamiento [26]

Figura 2.6. Mecanismos de fluencia idealizados a) mecanismo por piso b) mecanismo
intermedio. ¢) mecanismo de vigas [26]

2.3 Relacién entre la ductilidad de la estructuray la de los elementos

Paulay y Priestley [38] encontraron, para el caso particular de una columna en volado
empotrada en la base, la relacion entre ductilidad de curvatura y ductilidad de
desplazamiento de la ecuacion 2.7. Se partié de la asuncion de que desplazamiento
y curvatura son producidos exclusivamente por efecto del momento flector y no hay
influencia de las fisuras producidas por corte. Para un marco conformado por dos
columnas empotradas en la base y una viga la relacién se torna mas compleja como
se muestra en la ecuacién 2.8. Se puede ver que la ductilidad de la columna u.,
originada por rotacién plastica de su rétula guarda relacion con la ductilidad de
desplazamiento del marco u,, esta vez incluyendo deformacion de la viga, nudo y

cimentacion.
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l
Hea = (ﬂA_l)?X( +1)+1 (2.8)

En donde:

A,: Deformacion de la viga

A;: Deformacion por flexion del nudo

A.,: Deformacion por corte de la columna
Ao Deformacion por flexiéon de la columna

Ar:Deformacion de la cimentacion

Como se menciond antes, no se tiene establecida una regla general que relacione
ductilidad de desplazamiento de la estructura con ductilidad de curvatura de sus
elementos estructurales y aplique para cualquier tipo de estructura. Sin embargo, se
puede intuir que determinados mecanismos demandaran mayor ductilidad que otros;
por ejemplo, el mecanismo de piso de la figura 2.8a demandara a las columnas
mayor ductilidad de curvatura que el mecanismo de vigas 2.8c. Moehle [26] en la
figura 2.9 muestra un marco cuyos elementos deben tener la ductilidad para permitir
la progresiva formacion de roétulas y ninguna debe fallar antes de que se forme el
mecanismo de disipacion. Es decir que en general, como muestra la figura 2.9c,
habra mayor demanda de ductilidad de curvatura para los elementos del mecanismo

que demanda de ductilidad de desplazamiento para la estructura.

La ductilidad de desplazamiento a diferencia de la ductilidad de curvatura si se puede
estimar a partir del coeficiente de reduccion efectivo R.¢¢. Este término se obtiene
como el desplazamiento que se daria si la estructura fuera perfectamente elastica
entre el desplazamiento de fluencia. En términos de fuerza resistente, como muestra
la ecuacion 2.9, se calcula como el ratio de la cortante elastica entre la cortante
maxima que el sistema resiste considerando la sobrerresistencia. Siendo que la
sobrerresistencia varia entre 2.5 y 3 [43] y los factores de reduccién de la norma
peruana E.030 [3] entre 6 y 8, la ductilidad de desplazamiento y el factor de

reduccion efectivo varian entre 2y 3.2.

Aeiastico _ FEM R

o=y T FEM g, R
o' R

(2.9)
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Figura 2.7.(a) Marco (b) Relacion cortante-deriva y cortante-rotacion plastica (c)
Relacién ductilidad de curvatura vs ductilidad de desplazamiento [26]
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CAPITULO 3 : DESEMPENO DE ESTRUCTURAS AISLADAS

El disefio con aislamiento sismico se basa en la reduccion de la demanda sismica para
la superestructura. El sistema de aislamiento desacopla la estructura del movimiento
que experimenta el terreno debido al sismo mediante la insercién de dispositivos con
baja rigidez lateral en la interfaz. La interfaz puede ubicarse a nivel de la cimentacion, a
nivel del terreno exterior cuando se trata de estructuras con sétanos o en algun entrepiso
segun el objetivo del disefio. Con ello la frecuencia fundamental de la estructura aislada
es reducida en comparacion con la frecuencia fundamental de la estructura de base fija.
Como resultado, la superestructura del edificio se mantiene esencialmente en el rango

elastico ante sismos de gran magnitud [48].

Incrementar el periodo fundamental lejos de la zona de mayor aceleracion espectral y
concentrar la no linealidad en la interfaz de aislamiento sirve para evitar la respuesta
inelastica de la superestructura y mantener la respuesta en un nivel de demanda de
ductilidad limitado [49]. La figura 3.1 muestra el cambio de periodo para diferentes
niveles de amortiguamiento en el espectro del Eurocode 8 [50]. El aislamiento resulta
efectivo en zonas de subduccion en donde el espectro tiene aceleraciones altas para
periodos bajos y aceleraciones bajas para periodos altos. Por este motivo, segun se
indica en la figura 3.1, al introducir un nivel flexible de aisladores, se desplaza el periodo
de la estructura hacia la zona de aceleraciones mas bajas y mayor desplazamiento.
Para un 6ptimo disefio, el periodo de la estructura con base fija debera ubicarse en la
zona de aceleracién constante [47]; de esta manera se asegura que el aislamiento lleve

a la estructura a un estado de menor aceleracion y dafo sin generar el efecto contrario.

El aislamiento sismico podria no ser tan eficiente si el periodo de la misma estructura
con base fija se ubica en la zona de velocidad constante pues la aceleracién presentara
minima reduccién por efecto del incremento del periodo. Existen casos de paises como
México en donde las aceleraciones mas altas se concentran en la zona de periodos
largos. Esto debido a que las ondas que llegan presentan abundancia de periodos largos
y estos tienen poca atenuacién ya que se amplifican al atravesar las arcillas de los lagos
[51]. En este caso implementar aislamiento sismico no es una buena opcién puesto que
se desplazaria el periodo de la estructura hacia una zona de mayores aceleraciones e

incurriria en mayor dano [47].
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Figura 3.1. Beneficios del aislamiento sismico a través de la elongacién del periodo
fundamental de vibracion y limitacion de la deformacién excesiva con incremento del
amortiguamiento [49].

Como se mostré en la figura 3.1, incrementar el amortiguamiento reduce el
desplazamiento y por lo tanto también la cortante basal del sistema aislado. Esto podria
parecer favorable, sin embargo, la reduccion de desplazamiento es a costa de
incremento en las aceleraciones y derivas de entrepiso en la superestructura. El
amortiguamiento pese a controlar el desplazamiento, conduce energia hacia los modos
altos lo cual va contra el objetivo del aislamiento sismico que es reduccion de
aceleraciones y derivas de entrepiso. Como explica Kelly [52], el principio basico en
aislamiento consiste en que el periodo fundamental de la estructura con base fija sea
considerablemente menor al de la misma estructura con base aislada. Al cumplir esta
condicion, los modos de vibracién altos, cuyos factores de participacion dependen del
factor e definido en la ecuacion 3.1 y que inducen el desarrollo de grandes

deformaciones y aceleraciones altas tendran un efecto reducido [52].

2

€= (ﬂ) (3.1)

Taislado

El aislamiento sismico se planted inicialmente en paises como Japén, EEUU y Chile con
la finalidad de evitar dafno estructural ante cargas sismicas. Tras experiencias sismicas,
se vio ademas como un sistema capaz de limitar el dafio en elementos no estructurales,
ya que muchas veces las pérdidas del contenido de las edificaciones superaban a las
de los mismos edificios. Es por ello que las normativas actuales contienen lineamientos
de disefio con aislamiento segun la importancia, sismicidad y nivel de desempefio

requerido.
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Una forma indirecta de definir el nivel de desempefio es a través de la limitacion de
derivas. Por ejemplo, la norma ASCE 7-16 [5], cuya prioridad es proteger la estructura,
limita la deriva a 0.015 para los analisis espectrales mientras que para los tiempo-
historia el valor puede llegar a 0.020. En el Eurocode 8 [50], la deriva no debe ser mayor
de 0.005 si se desea proteger elementos no estructurales fragiles, de lo contrario esta

puede llegar a 0.0075 para el nivel de dafio limitado [49].

La tabla 3.1 resume algunos parametros de disefio con aislamiento sismico de los
cbédigos que permitiran comprender la dispersion en los resultados presentados. El
factor de reduccion R de los cddigos, en este caso aplicado a la superestructura de
edificios aislados, esta relacionado con la ductilidad que se espera que la
superestructura desarrolle. La demanda de ductilidad en edificios de base aislada es
menor a la que se presenta en edificios de base fija porque en los primeros gran parte
de la energia se disipa a nivel de los aisladores. A mayor valor de R, mayor sera la
ductilidad demandada. El disefio suele realizarse para periodos de retorno mas
conservadores asociados a sismos mas severos previendo que la estructura con
aislamiento sera mas duradera. Las derivas por su lado son un indicativo del nivel de

dafio estructural y no estructural que cada pais considera aceptable.

Tabla 3.1. Parametros de disefio del Eurocddigo 8, ASCE 7-16 y BSL-2015

Parametro

Caédigo

Limite

Factor de modificacion
de respuesta R

Eurocadigo 8 [50]

1.5

ASCE 7-16 [5]

0.375 veces el valor usado para la
correspondiente estructura de base fija
0 un maximo de 2

Japonés BSL-2015 [53]

Tal que permita limitada respuesta
inelastica

Periodo de retorno del
sismo de disefio

Eurocdédigo 8 [50]

2000 afos para edificaciones de vital
importancia.

ASCE 7-16 [5]

2475 afos 6 2/3 del MCER tomado
directamente

Japonés BSL-2015 [53]

500 afios para limite de resguardo de la
vida

Deriva maxima de
entrepiso

Eurocdédigo 8 [50]

0.005 para proteger elementos no
estructurales y 0.0075 para los demas
casos

ASCE 7-16 [5]

0.015 y 0.02 para analisis espectral y
tiempo-historia respectivamente

Japonés BSL-2015 [53]

0.005 y 0.02 para dafio limitado y
resguardo de vida respectivamente
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La actual norma E.030 [3] exige el uso de sistemas con aislamiento sismico para
establecimientos del sector salud con el objetivo de mantener el funcionamiento de las
edificaciones durante y después de un sismo severo. Esto implica reducir el dafo en
elementos no estructurales y proteger el equipamiento. Segun la norma E.031 [4] la
deriva no debe exceder de 0.0035 para el andlisis espectral y de 0.005 para el analisis
tiempo historia. Es decir, a edificios aislados se les exige casi la mitad del limite de
derivas que para estructuras de base fija en donde el limite es 0.007. Conviene enfatizar
que en edificios de base fija se espera una fuerte incursion en el rango inelastico, por lo

que sus elementos deben ser provistos de considerable ductilidad.

En cuanto a estructuracién la norma E.031 [4] permite algunas irregularidades para
edificaciones aisladas siempre que estas no sean extremas. En una opcion de base fija
estas irregularidades dependiendo de la categoria de la edificacidon no serian aceptadas
por la E.030 [3]. Entre las irregularidades permitidas se encuentran: Irregularidad de
masa o0 peso, irregularidad geométrica vertical, discontinuidad de los sistemas
resistentes, irregularidad torsional no extrema, esquinas entrantes, discontinuidad del

diafragma y sistemas no paralelos.

En estructuras con aislamiento sismico la reduccion de fuerza sismica para disefio de
la superestructura es producida por el factor Ra, este se calcula como 3/8 del valor R de
la norma E.030 [3] y varia estrictamente en el rango de 1 a 2 [4]. Usando 1 no habria
reduccion de la fuerza sismica ni energia que disipar por deformacion inelastica de la
estructura; caso contrario, se usara un factor entre 1 y 2. Numerosos analisis de
desempeno demuestran que la superestructura puede quedar en el rango elastico, esto
se debe principalmente a la sobrerresistencia que, como se indicod en el capitulo de
ductilidad, es mayor a 2. Es importante tener claro que la permanencia de la
superestructura en el rango elastico no implica que sus elementos estructurales no

tengan incursion en el rango inelastico.

3.1 Comportamiento de la superestructura con aislamiento sismico

Una forma de estimar el dafio en estructuras y sus elementos no estructurales es a
través del nivel de aceleraciones que alcanzan los pisos. Si se tratase de estimar el
nivel de dafo solo con derivas se podria pensar que una estructura muy rigida de
derivas reducidas tendra un nivel de dafio bajo ante determinado sismo. Sin
embargo, se debe tener en cuenta que si la estructura es de base fija las
aceleraciones seran altas y estas produciran dafio en los elementos no

estructurales.
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La tabla 3.2 de la metodologia Hazus [14] muestra aceleraciones limite para cada
nivel de dafo, por ejemplo, si la aceleracién de un piso es 1 g, el dafio asociado es
extensivo mientras que si la aceleracioén es 0.5 g, el dafo se califica como moderado.
La tabla 3.2 es valida para cualquier tipo de edificacién y sera un mejor indicativo del

impacto del sismo respecto de los limites de deriva.

Tabla 3.2. Criterio Hazus de estado de dafio para sistemas no
estructurales y contenido [14]

Aceleracién limite de piso (g)
Bajo Moderado Extensivo Completo
0.3 0.6 1.2 24

Entre la experiencia sismica se puede mencionar al Hospital de la Universidad de
California construido con aisladores elastoméricos en 1991. El hospital tuvo un
comportamiento excelente ante el sismo de Northridge de 1994 en donde la
aceleracion del suelo fue 0.49g, pero en la edificacion se redujo a valores entre 0.10g
y 0.11g. También se puede mencionar al Centro Informatico Postal de Japdén ubicado
en la prefectura de Kobe, este edificio aislado tiene seis pisos y 3.9 s de periodo
aislado, cuenta con 120 aisladores elastoméricos y amortiguadores. El edificio se
localiza a 30 km del epicentro del sismo de Kobe de 1995 en donde la aceleracion
maxima del suelo fue 0.41g, sin embargo, la estructura aislada recibié 0.13g en el
ultimo piso. El desplazamiento maximo de los aisladores fue 12 cm y no hubo dafio
en la estructura aislada. Luego del sismo de Kobe, Japon pasé de tener 50 edificios
aislados en 1995 a 500 en 1998 [22].

En Chile en 1998 se construyd la primera estructura con aislamiento sismico
denominada edificio Comunidad Andalucia de Santiago, esta fue parte de un
proyecto de investigacion de la Universidad de Chile. La estructura de 4 niveles tiene
como sistema estructural albafileria confinada y cuenta con ocho aisladores de
mediano amortiguamiento. Existe un edificio idéntico, pero de base fija y ambos
cuentan con acelerografos. El sismo de febrero del 2010 tuvo epicentro en el mar
cerca de Concepcion, en este se registraron aceleraciones entre 0.6g y 0.9g en
Concepcion y entre 0.2g y 0.5g en Santiago. Se registrd que la aceleracién maxima
en el edificio aislado fue la quinta parte de la aceleracion registrada en la estructura
de base fija [23].
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En el mismo sismo de Chile en febrero del 2010, algunas estructuras convencionales
construidas luego del 2003 tuvieron problemas por falta de confinamiento en muros.
En cambio, las estructuras anteriores al 2003, gracias a la regularidad, redundancia
estructural y gran densidad de muros tuvieron buen desempefio. Esto a pesar de
que se tuvieron aceleraciones mas altas de las previstas por la norma de Disefio
sismico de edificios NCH433 [54] y el suelo tenia caracteristicas distintas a las
consideradas en su norma. Todas las estructuras que contaban con aislamiento
sismico se activaron y tuvieron buen desempefo, entre ellos: edificios, hospitales y
el muelle del Puerto coronel, todos operaron con normalidad luego del sismo. Por el
contrario, los hospitales de base fija no pudieron seguir operando debido al dafio en
sus elementos no estructurales. Es necesario remarcar que el espectro de disefio
de la normativa chilena de Disefio con Aislacion Sismica NCH2745 [55] presenta
una plataforma de aceleracion maxima mas amplia que la norma NCH433 [54] y esto

resulté ser acorde al espectro del sismo del 2010 [23].

Yamamoto [24], evalud el desempeino de dos edificaciones aisladas ante el sismo
de Mw9.0 ocurrido en marzo del 2011 en Japén, el epicentro se ubicé en el Pacifico
y el hipocentro en la prefectura de Miyagi. Las edificaciones se ubican en Chiba y
Tokyo en donde la intensidad minima fue de 5, el primer edificio tiene 3 pisos y el
segundo 20. Se estudio el efecto que hubiera tenido el sismo si cada estructura
tuviera base fija, esto mediante modelos para comparar resultados. En el edificio de
Chiba se obtuvo que las aceleraciones se redujeron a 1/2 'y 2/3 en el primer y tltimo
piso respectivamente en comparacion con la estructura de base fija. En el edificio
de Tokyo, la aceleracion se redujo a la mitad de su par fijo en el tercio inferior del
edificio, y a 1/3 0 1/4 en la parte media y superior del edificio. En este ultimo edificio
aislado, las derivas en las mismas zonas se redujeron a 1/5 y 1/10 respecto de la

estructura con base fija.

Luego de los sismos de 7.8 y 7.5 de magnitud que afectaron Turquia y el norte de
Siria en febrero del 2023 aproximadamente 15,000 edificios colapsaron. En la
experiencia de Miyamoto existen alrededor de 150,000 edificios con dafio moderado
a grave. Sin embargo, también existen docenas de hospitales disefiados con
aislamiento sismico que no solo sobrevivieron, sino que se encuentran
completamente funcionales. Si bien Turquia cuenta con modernos cédigos de
disefio sismorresistente, su aplicacion en muchos casos no se ha cumplido a

cabalidad, por ello muchos edificios de base fija colapsaron [21].
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3.2 Desempefio estructural

Investigaciones [10] [12] [13] [15] [16] sobre el efecto del aislamiento sismico en las
estructuras muestran, en general, reduccion de fuerzas cortantes en los pisos sobre
el nivel de aislamiento, menor formacion de rétulas plasticas y reduccién de derivas.
En este acapite se discuten curvas de capacidad, graficos de derivas, tablas de
desplazamientos y aceleraciones como evidencia de menor demanda en estructuras
aisladas. Luego se presentan resumenes y elevaciones de formacion de rétulas en
elementos estructurales de edificios aislados sometidos a analisis estatico

incremental push over y analisis no lineal tiempo-historia.

Los analisis de tipo push over se toman con especial cuidado ya que, a diferencia
de los analisis tiempo historia, son monoténicos y no consideran la inversion en la
direccion del sismo. Ademas, usan patrones de carga segun el modo fundamental
de vibracién y desestiman el efecto de los modos altos. Adicionalmente asume que
el dafo es funcién solo de la deformacion lateral de la estructura desestimando la
duraciéon del sismo y la energia disipada. El push over no toma en cuenta los
progresivos cambios en las propiedades modales por efecto del comportamiento
ciclico no lineal. Un caso de estudio [56] de una estructura metalica mostré que el
patrén de dafo o formacion de rétulas obtenido con un push over difiere
considerablemente de un tiempo historia. El push over no predice la energia ciclica
histerética demandada e ignora la naturaleza dinamica en la respuesta del edificio
[56].

3.2.1 Desempefio de estructuras con aislamiento sismico

En este apartado se comparan las respuestas de estructuras aisladas versus las de
estructuras con similares caracteristicas, pero de base fija. Para ello se citan fuentes
con objetivos afines. Se muestran comparaciones de aceleraciones, fuerzas
cortantes, desplazamientos y derivas como indicativo de mejora del comportamiento

en sistemas aislados.
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En la investigacion de Ghasemi y Talaeitaba [10], se realiz6 el diseno de
edificaciones de 8, 12, 20y 24 pisos; los edificios de 8 y 12 pisos tienen 1y 2 s6tanos
respectivamente mientras que los de 20 y 24 pisos, 3 sétanos. Para cada edificio se
realizé estructuracion y diseio considerando los sistemas del ACI318-14 [57]
llamados Ordinarios, Intermedios y Especiales. A su vez cada uno de estos edificios
fue disefiado con base fija y aislada de acuerdo a los requerimientos del ASCE 7-16

[5], en total se disefiaron 24 estructuras.

Para el desarrollo de [10] se us6 el modelo de concreto de Mander [31] y de acuerdo
a este se generaron los diagramas momento rotacion para los elementos. Se
asignaron las propiedades obtenidas para las rétulas plasticas por flexion y corte. El
disefio del aislamiento se realizé con dispositivos elastoméricos de nucleo de plomo
y péndulos de friccion, este ultimo para los casos en los que la traccion excedia el
limite permisible para dispositivos elastoméricos. En todos los casos se considero
que los so6tanos son convencionales de base fija. Las 24 edificaciones fueron
sometidas a analisis espectral, las estructuras aisladas usaron un factor de

reduccién de 2 para el disefio de la superestructura.

La figura 3.2 muestra las derivas para las seis variantes del edificio de 24 pisos
mientras que la figura 3.3 muestra las aceleraciones de los mismos edificios. Se
puede apreciar que, para el sismo de disefio, independientemente del sistema
estructural, las derivas y aceleraciones de las estructuras aisladas son las mismas.
En cambio, los edificios de base fija si presentan una notoria diferencia en su
comportamiento, siendo el edificio de porticos especiales el mas conservador en
cuanto a derivas y aceleraciones. Esta tendencia se repite para los edificios de 8,

12 y 20 pisos.

En las figuras 3.2 a 3.7, las leyendas hacen referencia a los siguientes datos: el
primer término es un nimero que corresponde a la cantidad de pisos, el segundo
término sera F.B. o |.B. para base fija 0 base aislada respectivamente por sus siglas
en inglés. Finalmente, las letras O, | y S corresponden a los sistemas estructurales

ordinario, intermedio y especial por sus traducciones al inglés.
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Las 24 propuestas de [10] fueron sometidas a analisis push over. Para este ultimo
se asignaron roétulas plasticas cuyas propiedades consideran el modelo de concreto
de Mander [31]. Cabe resaltar que se asignaron rotulas de corte ademas de las
tipicas rotulas de momento ya que las primeras son importantes para la reduccion

del espaciamiento de estribos que usualmente induce la falla por corte.

26



Las figuras 3.4 a 3.7 muestran curvas de capacidad de los edificios de 8, 12, 20 y
24 pisos respectivamente. El punto de control para elaborar la curva de capacidad
fue el techo en el caso de las muestras de base fija y el punto superior de un aislador
en el caso de edificios con aislamiento [10]. En estas figuras se comprueba que la
capacidad de las estructuras aisladas es aproximadamente igual para porticos
ordinarios, intermedios o0 especiales. Se aprecia también que existe una ligera
diferencia entre las curvas de capacidad de edificios aislados conforme los edificios

superan los 12 pisos.

Debido a que se encontré desempeno muy similar entre estructuras aisladas con
marcos ordinarios, intermedios y especiales el estudio concluye posible relajar los
requerimientos de ductilidad de marcos especiales a ordinarios [10]. La similitud
entre las curvas de capacidad de las estructuras aisladas se debe a que las curvas
estan definidas principalmente por el desarrollo de la no linealidad en el sistema de
aislamiento. En cambio, las superestructuras se mantienen con poca incursion en el

rango inelastico.
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Figura 3.4. Curvas de capacidad de edificios de base fija y aislada de 8 pisos [10]

Figura 3.5. Curvas de capacidad para edificios de base fija y aislada de 12 pisos [10]
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Figura 3.7. Curvas de capacidad para edificios de base fija y aislada de 24 pisos [10]

Megget [12] realiz6 disenos comparativos de dos estructuras aporticadas de cuatro
pisos, en ambos edificios se consideré que uno de los pisos es un soétano. Las
secciones de los elementos estructurales son los mismos para ambos edificios, sin
embargo, uno de los edificios es base fija y el otro considera aislamiento con
dispositivos elastoméricos con nucleo de plomo. Ambas estructuras fueron
sometidas a analisis no lineal tiempo historia, para ello se usé el registro de El Centro
de 1940 escalado por 1.5, es decir, un PGA de 0.523 g.

Se encontré que el aislamiento sismico redujo la fuerza cortante basal a la mitad en
comparacion con el mismo edificio de base fija. Las aceleraciones maximas se
redujeron en 31% de 1.02 g a 0.70 g para el edificio aislado. Como se observa en la
figura 3.8, la deriva maxima para el sismo de 1.5 El centro es 0.002 puesto que el
desplazamiento es 10 mm y la altura de entrepiso 5 m. En el caso del edificio de

base fija el desplazamiento maximo es considerablemente mayor, 52 mm [12].
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Finalmente, el estudio calcul6 el factor de ductilidad de deflexion como el ratio de
desplazamiento maximo en la azotea dividido por el desplazamiento en el mismo
punto cuando se forma la primera rétula. El factor de ductilidad de las estructuras

fue 7.6 para el edificio de base fija y 1.6 para el edificio de base aislada [12].
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Figura 3.8. Desplazamientos para edificio aislado y sin aislamiento [12]

Del Rosario [13] evalud el comportamiento de un edificio hospitalario de dos pisos
conformado por sistema estructural de porticos, este fue disefiado con base fija y
aislada. Se uso el modelo de concreto no confinado de Kent y Park (1971) y modelo
elastoplastico perfecto para el acero. Se realizaron analisis push over de carga
incremental y tiempo historia, en el primero se usaron espectros de demanda
obtenidos a partir de cinco registros sismicos y en el segundo las mismas sefiales
escaladas a 0.45g. La figura 3.9 muestra la fuerza cortante maxima en la direccion
critica para cada registro sismico tanto para el edificio aislado como para el de base
fija. La figura 3.10 muestra una grafica de las maximas derivas en la direccion critica
para ambos edificios. En la grafica se puede ver que las fuerzas cortantes y derivas

se reducen como minimo 54% y 35% respectivamente.

La investigacion [13] encontré ademas que el analisis push over calcula menores
cortantes y mayores desplazamientos que un analisis tiempo historia, sin embargo,
las diferencias varian entre 5 y 15% por lo que puede considerarse adecuado.
Recalca también que, en este caso dado que la estructura es regular y de baja altura,
el analisis push over es representativo de la estructura, pero esto no necesariamente

se cumple para edificaciones complejas.
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Figura 3.9. Cortantes maximas en X de analisis tiempo historia [13]

Figura 3.10. Derivas maximas en Y de andlisis tiempo historia [13]

Komur et al. [15] realiz6 el analisis no lineal tiempo historia de dos estructuras de 4
y 8 pisos. A cada una de ellas se le realizé una propuesta con base fija y otra con
base aislada de tipo elastomérico con nucleo de plomo LRB. Sin embargo, todas las
estructuras son aporticadas y solo se diferencian las secciones de los elementos
estructurales cuando el edificio es de 4 u 8 pisos. El disefo del aislamiento sismico
se realizd de acuerdo al UBC-97 [58], para ello se aplicaron tres registros sismicos
turcos de Marmara, Duzce y Erzincan. El periodo fundamental de los edificios de 4
pisos son 1.02 s y 2.35 s para los casos con base fija y aislada respectivamente, es
decir que el periodo aislado es 2.3 veces el periodo de base fija. En el caso de los
edificios de 8 pisos los periodos son 0.562 y 2.232 s, en otras palabras, el periodo

del edificio de base aislada es 3.97 veces el de base fija.
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En la figura 3.11 se grafican los desplazamientos maximos para los edificios de 4
pisos con base fija y aislada. En la figura se puede ver como el aislamiento absorbe
la mayor parte del desplazamiento del edificio de 4 pisos. El desplazamiento pasé
de 16 cm para el edificio de base fija a 2 cm de desplazamiento relativo en el de
base aislada. De forma similar ocurre en el edificio de 8 pisos en donde el
desplazamiento maximo del edificio de base fija es 25 cm y en el aislado el
desplazamiento relativo se reduce a 6 cm.

Figura 3.11. Desplazamientos maximos del edificio de 4 pisos [15]

La tabla 3.3 muestra las aceleraciones para los edificios de 4 pisos con base fija y
aislada, en ella se indican las aceleraciones maximas para cada registro. Las
aceleraciones para el edificio aislado se reducen entre 10 y 57% respecto de la
estructura con base fija. En algunos casos las aceleraciones se incrementan hasta
29%, pero en general el aislamiento logré que las aceleraciones criticas sean
controladas.

Tabla 3.3. Valores de aceleraciones para edificio de 4 pisos de base fija y aislada [15]

Absolute Max. Acceleration (m/sn’)

Storey Erzincan Marmara Duzce
Fixed LRB Fixed LRB Fixed LRB
4 11.23 4.83 7.80 4.15 7.06 345
3 7.86 4.67 6.08 4.01 5.69 3.63
2 4.44 4.55 4.93 3.96 4.40 3.92
1 3.46 4.32 3.21 4.07 3.22 4.16
Isolation - 4.13 - 4.12 - 133
Ground Motion 4.71 4.71 3.74 3.74 4.08 4.08
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En la tabla 3.4 se muestran las fuerzas cortantes maximas obtenidas para cada
registro sismico de los edificios de 4 pisos de base fija y aislada. Se nota que el
aislamiento logra reducir las fuerzas cortantes basales a 27% de la fuerza actuante

si la estructura fuera de base fija.

Tabla 3.4. Fuerzas cortantes para edificio de 4 pisos con base fija y
aislada [15]

Max. Storey Shear Force (kIN)

Storey Erzincan Marmara Duzce

Fixed LRB Fixed | LRB Fixed | LRB

4 481.23 | 8446 | 4

-2
n
h

56| 889 | 3719 83.6

913.12 | 20658 | §

]

6.14 | 181.7 | 778.1 196

(8]

2 970.8 | 298.72 | 932.1 262 976.9 | 284.1

| 1289.1 | 364.74 | 1217.5 | 323.7 | 1249.4 | 3384

2

Un siguiente estudio elaborado por Komur [16], realiz6 el disefio de cuatro edificios
aporticados de seis pisos con las mismas secciones, pero con la altura del primer
piso como variable para evaluar el efecto del piso blando. Las alturas consideradas
para el primer entrepiso fueron 3, 3.5, 4 y 4.5 m. Cada edificio se disefié con base
fija y aislada haciendo un total de ocho disefios de acuerdo al UBC97 [58]. Se
aplicaron los registros de Marmara, Duzce y Erzincan. La diferencia de altura del
primer piso de 3 a 4.5 m incremento los periodos en 13.1% para los edificios de base
fijay en 1.7% para los edificios de base aislada. Es decir que el periodo fundamental
de vibracion es casi independiente de la altura del primer piso cuando se trata de

edificios aislados.

En el estudio [16], el incremento de la altura del primer entrepiso de edificios de base
fija no representa una tendencia definida en cuanto a la variacién de derivas del
primer piso. En general, para los casos analizados, las derivas de los edificios de
base aislada se reducen entre 70 y 90% respecto de sus pares de base fija. En
cuanto a aceleraciones, incrementar la altura del primer piso de 3 a 4.5 m en edificios
de base fija implica un aumento de aceleraciones entre 2 y 100%. Mientras que, en
edificios de base aislada, incrementar la altura del piso 1 de 3 a 4.5 m amplia las
aceleraciones entre 1y 9%. Se concluye que el aislamiento reduce las solicitaciones
de derivas, aceleraciones y fuerzas cortantes independientemente del piso blando

presente.
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Komur et al. [17] investigé también la influencia de la cercania a la falla en el
desempenio de edificios de base fija y aislada. Para ello realizé el disefio de edificios
de 4y 8 pisos, cada uno de ellos con y sin aislamiento. A cada estructura se le realizé
un analisis tiempo historia en donde se ingresaron 10 registros obtenidos de 5
sismos, 5 obtenidos desde estaciones cercanas y los 5 restantes correspondientes

a los mismos sismos, pero desde estaciones lejanas a la falla.

En [17] se encontré una tendencia similar a la del caso anterior [16], es decir,
reduccion de aceleraciones, derivas y fuerzas cortantes en los edificios aislados
respecto de los de base fija. Adicionalmente se encontré que la cercania a la falla
produce mayores solicitaciones [17]. Por ejemplo, las aceleraciones del edificio
aislado de 4 pisos ubicado cerca a la falla fueron entre 10 y 20% mayores a las
obtenidas en el edificio aislado de 4 pisos ubicado lejos de la falla. Las derivas para
el edificio aislado de 4 pisos cerca de la falla fueron entre 6 y 10% mayores a los de

la estructura aislada de 4 pisos ubicada lejos de la falla.

Ozer et al. [20] realizaron una investigacién para determinar la influencia del tipo de
dispositivo de aislamiento en el desempefio de edificios. Para ello se disefiaron
edificios aporticados de 3, 5, 7 y 9 pisos. Para cada edificio se realizaron cuatro
propuestas: una con base fija, una con LRB, otra con dispositivos friccionales de
péndulo simple (FPS) y una dultima con una combinacién de elastoméricos y
friccionales planos (LRB+FS). Se usé el mismo desplazamiento objetivo para el
disefio de todas las propuestas con aislamiento sismico. Los 16 edificios fueron

sometidos a analisis tiempo historia haciendo uso de 11 registros sismicos.

La figura 3.12 grafica los ratios de deriva de techo para los 4 edificios para los 11
registros y ademas indica el promedio de cada soluciéon. En la figura la terminacién
“g” indica respecto del suelo, mientras que “i” indica respecto del nivel de aislamiento
[20]. Se puede ver que en los casos con base fija existe mayor dispersién de
resultados respecto de las derivas obtenidas para edificios de base aislada. Se
observa también que las derivas obtenidas para edificios que usan solo LRB son
menores a las de los edificios con FPS o LRB+FS. Asimismo, las derivas en sistemas
con aislamiento se reducen por lo menos al 30% de las derivas en sistemas con

base fija.
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Figura 3.12. Ratio de deriva del techo de edificios (a) de 3 pisos (b) de 5 pisos (c) de 7 pisos
(d) de 9 pisos [20]

La figura 3.13 muestra los ratios de deriva de entrepiso y sus promedios para los
cuatro edificios segun el sistema adoptado. Las derivas de entrepiso para los
edificios con aislamiento, segun el TBEC-2018 [59], clasifican como de uso
ininterrumpido (UU) por sus siglas en inglés. Mientras que los edificios con base fija
superan el nivel de dano limitado (LD), dafo controlado (CD) y, en algunos casos,
el colapso (C) [20]. La figura 3.14 grafica el promedio de las aceleraciones maximas
por piso para cada uno de los edificios; en esta imagen se aprecia que las
aceleraciones presentan una mejoria con el uso de aislamiento. Estas se reducen
en promedio al 25% respecto de las aceleraciones obtenidas para estructuras de
base fija siendo los mejores resultados para edificios con el uso de LRB.
Adicionalmente el aislamiento hace que las aceleraciones se mantengan en valores

casi uniformes para todos los pisos.
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Figura 3.13. Ratios de deriva de entrepiso de edificios (a) de 3 pisos. (b) de 5 pisos. (c) de 7
pisos. (d) de 9 pisos [20]

Figura 3.14. Promedio de aceleraciones absolutas maximas de edificios (a) de 3 pisos. (b) de
5 pisos. (c) de 7 pisos. (d) de 9 pisos [20]
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Finalmente, la figura 3.15 muestra los ratios de fuerza cortante basal del edificio
aislado respecto de la cortante basal en su par de base fija. Se ve que en promedio
se obtienen mejores resultados para edificios con LRB, pero para los tres tipos de
soluciones aisladas se tiene una notable mejora. Cabe resaltar que en edificios con
el uso unico de LRB existe menor dispersion de resultados. Sin embargo, la
investigacion concluye como mejor opcion al sistema LRB+FS debido a que implica
mejora similar a la del sistema LRB y menor costo que las otras dos opciones
aisladas [20].
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Figura 3.15. Ratio de fuerza cortante basal en edificio aislado por
fuerza cortante basal en edificio de base fija [20]

3.2.2 Desempeiio de elementos estructurales de edificios aislados

En este apartado se discute la formacion de rétulas plasticas en los edificios
desarrollados por las investigaciones descritas en 3.2.1. Se reitera que, si bien
muchas estructuras aisladas quedaron sin dafio y en el rango elastico, esto no

significa que sus elementos estructurales no incursionen en el rango no lineal.

Las tablas 3.5 y 3.6 corresponden a la investigacion de Ghasemi y Talaeitaba [10],
estas sefialan la cantidad y estado de las rétulas para las seis variantes de los
edificios de 8 y 24 pisos respectivamente. Las siglas 10, LS y CP corresponden a
ocupacion inmediata, resguardo de vida y prevencion del colapso respectivamente
por su traduccion en inglés. Las ultimas tres filas de las tablas sefialadas como
Increase or decrease se refieren al incremento o reduccién en la formacion de rétulas
plasticas de los edificios aislados respecto de sus pares fijos del mismo tipo

estructural.
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De las tablas se puede concluir que en general las estructuras con aislamiento
sismico para desplazamiento objetivo, segun el FEMA-356 [60], quedan en el rango
de ocupacion inmediata. Los casos con aislamiento de 8 pisos presentan 100 y 60%
de reduccion de rotulas plasticas que superan los niveles de resguardo de vida para
los desplazamientos objetivo y final respectivamente. En ningun sistema estructural
aislado de 8 o 24 pisos, para el desplazamiento objetivo, se logran rétulas que

superen el rango de prevencion del colapso.

Tabla 3.5. Rétulas plasticas en edificio de 8 pisos [10]

Tabla 3.6. Rotulas plasticas en edificio de 24 pisos [10]

En cuanto al estudio de Megget [12] en lo concerniente a los elementos estructurales,
se encontré que en las vigas del edificio aislado no hubo reversion de las rotulas
plasticas y la maxima ductilidad demandada de rotacion fue inferior a dos. Asimismo,
no hubo formacion de rétulas plasticas en las columnas en ningin momento. En
contraposicion, las vigas del edificio de base fija formaron rétulas que tuvieron severos
ciclos de reversion con ductilidades demandadas de +9 y -5. En este edificio con base
fija todas las columnas formaron roétulas plasticas y la mayoria de ellas en ambos

extremos superior e inferior.
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Sobre la investigacion de Del Rosario [13], la figura 3.16 muestra las curvas de
capacidad en ambas direcciones para los edificios de base fija y aislada, asi como el
estado de las rétulas del analisis push over. Se puede ver que, en ambas direcciones,
cuando la estructura de base fija se encuentra en el estado de prevencion del colapso,
la estructura aislada presenta su primera fluencia, es decir que para el sismo de disefio

la estructura aislada permanece elastica.

Figura 3.16. Espectros de capacidad vs espectros de demanda [13]

Respecto al estudio comparativo de Komur et al. [15], las figuras 3.17 y 3.18 muestran
la formacion de rétulas de acuerdo al indice de Park-Ang en los edificios de base fija y
aislada de 4 y 8 pisos respectivamente. En las imagenes se puede apreciar que el
aislamiento reduce considerablemente la formacién de rétulas de la superestructura. En
el edificio aislado de 4 pisos no se observa formacion de rétulas en los elementos
estructurales para el sismo de Duzce considerado el mas critico de los tres registros.
Sin embargo, en el edificio de 8 pisos cuyo caso critico es el sismo de Marmara, se
formaron algunas rétulas en vigas, todas ellas con baja incursion en el rango inelastico.
En general se considera que ambas estructuras aisladas de 4 y 8 pisos permanecen sin

dano.

Figura 3.17. Ubicacion de rétulas plasticas en edificio de 4 pisos [15]

38



Figura 3.18. Ubicacion de rétulas plasticas en edificio de 8 pisos [15]

En el estudio sobre la influencia del piso blando elaborado por Komur [16] se realizo,
una comparacion de la distribucién de rétulas. La figura 3.19 muestra los edificios de 6
pisos con base fija y aislada de altura de primer entrepiso de 3 m, se puede ver que el
edificio de base fija forma rétulas plasticas en todas las vigas y bases de columnas
mientras que el edificio de base aislada solo en los extremos de vigas de pisos
superiores. La misma tendencia se observa en los edificios de altura 4.5 m de primer
piso de la figura 3.20. Adicionalmente, segun el indice de dafio de Park y Ang, los
edificios de base fija presentan dafios moderados para los tres registros asignados. Por
el contrario, los edificios de base aislada si bien presentan rétulas plasticas, su incursién
inelastica es reducida y por ello se considera que estos edificios no presentan dano. Se
comprueba que la implementacion del aislamiento sismico reduce las solicitaciones y

demanda inelastica en los elementos estructurales.

Figura 3.19. Edificios de 6 pisos con h1=3.0 m [16]
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Figura 3.20. Edificios de 6 pisos con h1=4.5 m [16]

En funcion al desempeno de estructuras aisladas y sus elementos estructurales de CA
frente a sismos de gran intensidad se espera que la superestructura de edificios con
aislamiento, al tener menores derivas, aceleraciones y solicitaciones sismicas en

comparacion con edificios de base fija, demande menor ductilidad y detallado.
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CAPITULO 4 : PROPUESTA DE LA INVESTIGACION

Actualmente los reglamentos presentan los mismos lineamientos para los elementos
estructurales de edificaciones de base fija y aislada. Ello a pesar de que, como se mostro
en el capitulo previo, la demanda sismica es distinta para cada caso. Algunos
lineamientos de las normativas vigentes deducidos para ratios de carga e incursiones
en el rango inelastico propios de estructuras con base fija resultan holgados para

estructuras aisladas.

En el presente capitulo se plantean modificaciones a los actuales lineamientos de la
norma E.060 [8] en funcidon a la evidencia presentada en el capitulo 3. Las
modificaciones se dividen en dos grupos, el primer grupo esta conformado por aquellos
lineamientos que pueden ser considerados y evaluados en modelos numéricos o
modelos estructurales. Algunos de los lineamientos del primer grupo se usan en los
casos de estudio del siguiente capitulo. En el segundo grupo de modificaciones se
presentan aquellas que, si bien es factible modelarlas con elementos finitos u otra

metodologia, necesariamente deberian ensayarse para comprobar su factibilidad.

4.1 Modificaciones 1

Luego de revisar los lineamientos de disefio en CA de las normas E.060 [8] y ACI 318-
19 [11] en el anexo 1, se realiza una propuesta de lineamientos para edificios aislados.
Se propone que los lineamientos planteados en esta seccién apliquen solo a elementos
estructurales de la superestructura de edificaciones de base aislada. Los capitulos 3 y
5 presentan el sustento de estas modificaciones pues se prevé que no implican
desmejora en el desempefio estructural sino ajuste segun la demanda de cada
elemento. En el capitulo 6, luego de desarrollar casos de estudio, se establecen

restricciones y parametros de aplicabilidad.
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Sistemas de poérticos o Duales tipo Il

P.1

P.2

Se propone que la fuerza cortante de disefio en vigas se obtenga como la
sumatoria de momentos nominales en los extremos dividida entre la longitud
libre, mas la cortante isostatica de la combinacién 1.25(m+v). Asimismo, se
plantea que los espaciamientos minimos de estribos se incrementen segun los
requerimientos para sistemas de muros estructurales.

Se plantea que la resistencia a momento positivo en los extremos de vigas
centrales o perimetrales de sistemas estructurales de porticos sea mayor o
igual un tercio del momento negativo en el mismo extremo, es decir que el acero

positivo sea por lo menos 1/3 del acero negativo.

P.3 Se propone que la resistencia de nudos se calcule con factor de reduccion ¢ de

0.9.

Sistemas de Muros o Duales tipo I:

M.1

Disefno por capacidad modificado de vigas: Vu de disefio se calcula como la
menor fuerza cortante entre cortante 1 y cortante 2. En donde la fuerza cortante
1 es la obtenida como la suma de la cortante asociada con el desarrollo de los
momentos nominales (Mn) del elemento en cada extremo restringido de la luz
libre y la cortante isostatica de las cargas de gravedad tributarias amplificadas.
La fuerza cortante 2 sera la mayor obtenida de las combinaciones de disefio
125-(CM+CV)+f-CSy 09-CM + f-CS con un factor de amplificacion
sismica f de 1.2 siempre que se haya usado un factor R para la superestructura
entre 1.50 y 2.00. En el caso de que el R de la superestructura esté entre 1.00

y 1.49, el factor f podra ser 1.

M.2 Disefio por capacidad modificado de columnas a partir del tercer nivel: Vu de

disefio se calculara como el menor de V1 y V2. El valor de V1 se obtiene como
la suma de los momentos M’ en cada extremo, dividido por la luz libre. En
donde M = Mu + 0.5 - (Mn — Mu), Mu y Mn asociados a la carga Pu. La fuerza
cortante V2 sera la mayor obtenida de las combinaciones de carga de disefio
1.25-(CM+CV)+f-CSy 09-CM = f-CS con un factor de amplificacion
sismica f de 1.2 siempre que se haya usado un R para la superestructura entre
1.50y 2.00. En el caso de que el R de la superestructura esté entre 1.00 y 1.49,

el factor f podra ser 1.
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M.3 En muros el factor de amplificacién de la fuerza cortante de disefo sera la
menor de 0.7 - Mn/Mua o R pero nunca menor a 1. De esta manera la cortante
se calculara como el minimo entre Vugises, = 0.7 - Vua - (Mn/Mua) y Vugiseno =
R -Vua. Este disefio se extendera en la longitud sefalada por la norma, la
mayor entre la longitud horizontal del muro (Im), los dos primeros pisos y
Mu/(4Vu). Las cuantias minimas se mantienen segun sefala la norma E.060

[8] de acuerdo a la fuerza cortante de disefo.

e Las disposiciones para refuerzo longitudinal de vigas de sistemas estructurales
tipo Muro o duales tipo | se mantienen puesto que considerar menor refuerzo en
compresion incrementaria la posibilidad de llegar al acero balanceado.

e Se mantiene el uso de dos mallas en muros, como indica el ACI318-19 [11], la
finalidad de este requerimiento es mejorar la estabilidad bajo cargas ciclicas y
tener mayor margen de seguridad dada la poca certeza sobre la ubicacion de

una sola malla.

Ambos sistemas estructurales:

A.1 Para vigas de la superestructura de ambos tipos de sistemas estructurales,
espaciamiento maximo en la zona de confinamiento (2h) sera el minimo de
d/3.5, 10db, 24de y 300 mm; el espaciamiento d/2 fuera de la longitud de
confinamiento no se pretende reducir por control de fisuracion. Se usarad menor
espaciamiento cuando el Vu de las combinaciones ultimas lo requiera. Las
exigencias de estribos adicionales en zonas de empalme se mantienen tal cual

lo indica la norma E.060 [8].

A.2 Para columnas segun su ratio de carga en ambos tipos de sistemas
estructurales: longitud de confinamiento sera la mayor entre la luz entre seis
(In/6), 500 mm y la mayor dimensién de la seccion transversal (B o H). El
espaciamiento maximo sera el calculado como el minimo entre 8db, B/2, H/2 'y
150 mm; el espaciamiento fuera de la longitud de confinamiento no se pretende
reducir por control de fisuracion. Se usara menor espaciamiento cuando el

cortante de diseno de las combinaciones ultimas lo requiera.
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A.3 Las columnas de ambos sistemas estructurales cuyos ratios de carga Pu/(fc -
Ag) sean menores o iguales a 0.25 podran tener cuantias de 0.8% siempre que

se satisfagan las solicitaciones por flexocompresion.

4.2 Modificaciones 2

Estos lineamientos son tentativos pues necesariamente deberian sustentarse con

ensayos experimentales en laboratorio y a escala.

e Reduccion de ganchos de estribos y grapas suplementarias de 8db a 6db
dependiendo del ratio Pu/(f'c - Ag) y de la calidad del concreto. La finalidad de
los ganchos es evitar que los estribos se abran, de esa forma evitar el pandeo
de barras, proporcionar confinamiento efectivo y permitir deformacién del
elemento cuando el ratio de carga es alto. Sin embargo, en estructuras aisladas
es usual tener elementos verticales muy robustos por la busqueda de rigidez
estructural antes que por la carga actuante. Por ello se suele encontrar ratios
de carga ultima entre carga admisible (Pu/@Pn) menores que en edificios de

base fija.
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CAPITULO 5 : CASOS DE ESTUDIO

En este capitulo se presenta el disefio de cuatro edificios aporticados, sin muros y con
la misma estructuracion, es decir, las mismas secciones de vigas y columnas, pero el
diseno de cada elemento corresponde a la demanda de cada caso. Se tiene presente
que los resultados de los casos de estudio desarrollados no representan la totalidad de
estructuras existentes, sin embargo, sirven de apoyo para verificar la hipotesis de la
investigacion. Para generalizar y establecer un cambio en las normativas actuales
posiblemente se requiera modelar y ensayar un rango muy amplio de estructuras de

caracteristicas diversas, por ello los casos de estudio conformaran un inicio.

La figura 5.1 muestra la planta tipica de las estructuras, estas estan conformadas por 5
y 6 pérticos en las direcciones longitudinal y transversal respectivamente. Todos los
porticos estan espaciados cada 8.00 m, es decir, las dimensiones en planta son 40 m x
32 m. Los cuatro edificios son simétricos, regulares y estan compuestos por columnas
de 0.65x0.65 m, vigas de 0.30x0.65m y losas macizas de 0.20 m. Los edificios tienen 4
pisos y la altura tipica de entrepisos es 3.00 m. El concreto es de f'c=210 kg/cm? y el
acero de refuerzo fy=4200 kg/cm? para las etapas de analisis y disefio. El uso del edificio
es oficinas y la ubicacion es Lima con suelo tipo S1. Las cargas vivas y muertas por piso
se indican en la tabla 5.1, estas generan un peso sismico de 0.99 y 0.77 ton/m? para los

pisos tipicos y azotea respectivamente.

Figura 5.1. Planta del piso tipico del modelo desarrollado en ETABS
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Tabla 5.1. Cargas tipicas para los casos de estudio

Cargas Piso tipico |Azotea
(kg/m?) (kg/m?)
Cargaviva
Sobrecarga 250 100
Total CV = 250 100
Carga muerta
Losa maciza e=0.20m 480 480
Piso terminado e=0.05m 100 100
Tabiqueria 150 0
Total CM = 730 580

A continuacion, se mencionan las particularidades de cada disefio y su finalidad en la

investigacion.

e (C1-SD: Estructura de base fija disefiada de acuerdo a los requerimientos de las
normas vigentes E.030 [3] y E.060 [8]. Es decir, usa como sismo de disefio (SD)
el asociado al periodo de retorno de 475 afos. Se trata de un diseno
convencional elaborado con la finalidad de presentar un caso tipico de pértico
de base fija.

e C1-SMC: El analisis de este edificio de base fija se realizé considerando el sismo
maximo considerado (SMC) que tiene una intensidad de 1.5 veces el sismo de
disefio (SD) de la norma E.030 [3] segun indica la norma E.031 [4]. El disefio de
los elementos estructurales en CA se realiz6 de acuerdo a la norma E.060 [8].
Este caso de base fija disefiado para un sismo mas intenso que el caso anterior
se realizé como punto de control para compararlo con los siguientes casos que
se disefan para el nivel de peligro sismico asociado al SMC.

e C2: Estructura con aislamiento sismico en la base analizada y disenada de
acuerdo a las normas E.031 [4] y E.060 [8]. Este es un caso convencional de
edificio con aislamiento sismico cuyos elementos estructurales se disefiaron de
acuerdo a la norma vigente E.060 [8] elaborada para estructuras de base fija.

e C3: Edificio de base aislada analizado de acuerdo a la norma E.031 [4]. En este
caso el disefio de los elementos de CA se realiz6 de acuerdo a los lineamientos
propuestos en el presente trabajo de investigacién. El objetivo de desarrollar este
caso 3 es comparar la ductilidad adquirida con las modificaciones propuestas
con la ductilidad disponible en los casos anteriores. Se muestra que tratandose
de una estructura aislada la ductilidad instalada es menor a la de una estructura

de base fija.
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Las combinaciones para el disefio de elementos estructurales de los edificios de base
fija fueron las que se muestran a continuacién:

1.4m+ 1.7v
1.25(m + v) * Sismo
0.9m + Sismo

5.1 Estructura de base fija C1-SD

La figura 5.2 muestra el modelo 3D del edificio C1-SD en donde X e Y corresponden a
las direcciones longitudinal y transversal respectivamente. Se considerd cada piso como
diafragma rigido y 3 grados de libertad por piso haciendo un total de 12 grados de
libertad para la estructura. La tabla 5.2 muestra algunos periodos del analisis modal, las
masas participantes asociadas y sus sumatorias en cada direccion, en esta tabla solo
se muestra la cantidad de modos necesarios para sumar un 90% de masa participante

en cada direccion.

Figura 5.2. Modelo de la estructura C1-SD en ETABS

Tabla 5.2. Tabla de periodos y masas participantes de edificio de base fija

. Masa Masa Sumatoria Sumatoria
Periodo o L
Modo (s) participante | participante | de masas de masas
UX uy UX uy

1 0.641 0.000 0.814 0.000 0.814
2 0.632 0.815 0.000 0.815 0.814
3 0.565 0.000 0.000 0.815 0.814
4 0.191 0.000 0.121 0.815 0.935
5 0.189 0.120 0.000 0.936 0.935
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La tabla 5.3 muestra algunos de los parametros usados para realizar el analisis estatico
como periodo fundamental, peso sismico y factor de reduccion. Como se menciond en
la introduccién de este capitulo, el edificio se ubica en zona 4 y suelo tipo S1. Se reitera
por conveniencia que para el disefio de esta estructura se usoé el sismo de 475 anos de
periodo de retorno. En la tabla 5.3 se muestra ademas la fuerza cortante dinamica
obtenida a partir del analisis modal espectral, el factor de amplificacion y la deriva
maxima en cada direccién. Se tiene presente que con la estructuracion planteada se
excede el limite derivas en ambas direcciones hasta en 41%. Sin embargo, se ha
mantenido el dimensionamiento ya que, de lo contrario, no seria apropiado hacer

comparaciones punto a punto entre los disefnos.

Tabla 5.3. Parametros y resultados del analisis sismico de C1-SD

Modelo: C1-SD X Y

Andlisis estatico
Peso sismico P (ton) 4,859 4,859
Periodo fundamental de vibracién (s) 0.632 0.641
Masa participante 82% 81%
C 1.58 1.56
R 8.00 8.00
ZUCS/R 0.089 0.088
Festatica(ton) = ZUCS/R*P 432 426
(*) 0.8*Festatica 346 341

Andlisis Dinamico
(**) Fpinamica (ton) 341 329
Factor de amplificacién = (*)/(**) 1.014 1.037
Deriva maxima 0.0092 0.0099

5.1.1. Disefio de vigas

Para realizar el disefio de vigas se consideraron tres tipos de elementos en funcién a la
demanda de momento flector; estos tipos seran comparados con la misma tipologia de
los demas casos de estudio. Para todos los edificios, el tipo 1 corresponde a las vigas
perimetrales de la azotea, tipo 2 para las vigas perimetrales de los pisos tipicos y vigas
centrales de la azotea y tipo 3 para las vigas centrales de los pisos tipicos. Las figuras

5.3 y 5.4 muestran esquemas de lo descrito.
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Figura 5.3. Elevacion de eje perimetral de C1-SD

Figura 5.4. Elevacion de eje central de C1-SD

La figura 5.5 muestra un esquema general de los momentos tomados para el disefio de
cada tipo de viga. Como se puede apreciar en el cuadro de la figura 5.5, el primer
momento es el maximo momento negativo de los extremos, el segundo valor es el
maximo positivo del tramo central y el tercer valor es el maximo momento positivo de
los extremos. En adelante las tablas de disefio de vigas presentaran tres valores de

momentos flectores segun la distribucién mencionada.

Figura 5.5. Esquema general de envolvente de diagrama de momentos
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En la tabla 5.4 se indican las dimensiones de las vigas, calidades de concreto y acero,
acero minimo y el acero maximo obtenido sin considerar el acero en compresion. Luego
en la misma tabla se muestra el disefio por flexién de cada tipo de viga. El disefio de las
vigas tipo 2 se encuentra separado por vigas laterales de los pisos tipicos y vigas
centrales de la azotea segun se indica en la columna ubicacion, sin embargo, el refuerzo
es constante ya que se trata del mismo tipo de viga. Al tratarse de un sistema de
porticos, en los extremos debe cumplirse que la resistencia nominal positiva debe ser
por lo menos la mitad de la negativa y es por este motivo que se colocan los bastones

en rojo de la tabla 5.4.

Tabla 5.4. Disefio por flexion de vigas de C1-SD

Seccion : 30 x 65 Asmin = 0.0024-b-d = 4.27 cm?
f'c = 210 kglem? |fy = 4200 kg/cm?| ASmax= 0.0159-b-d = 27.25 cm?|  Bastones Ref. corrido
NOMB. | Ubic. Combinacion Mact Miesis As # (0 # [0}

1.25(m+v)tsy | 20.30 22.64 11.40 2 3/4 2 3/4
tipo 1 lat az 1.4m+1.7v 8.85 11.80 5.70 2 3/4
- 0.00 11.80 5.70 2 3/4

1.25(m+v)tsy | 34.41 37.58 20.27 2 1 2 1
tipo2 latpt | 1.25(m+v)tsy 12.91 17.34 8.55 3 3/4
0.9mztsy 8.70 22.64 11.40 1 3/4 3 3/4

1.25(m+v)tsy | 29.50 37.58 20.27 2 1 2 1
tipo2 centaz 1.4m+1.7v 16.50 17.34 8.55 3 3/4
= 0.00 22.64 11.40 1 3/4 3 3/4

1.25(m+v)tsy | 47.23 51.80 30.40 3 1 3 1

tipo3 centpt 1.4m+1.7v 23.00 29.33 15.20 1 1 2 1

- 0.00 29.33 15.20 1 1 2 1

En lo que respecta disefo por corte de las vigas, la tabla 5.5 resume los parametros y
resultados del disefio por capacidad. Segun se menciono en el anexo 1, para obtener la
fuerza cortante de disefio en vigas de sistemas aporticados, se realiza la sumatoria de
momentos probables en cada extremo divididos por la luz libre y sumada a la cortante
isostatica. Para el calculo de los momentos probables se consideré el efecto del acero
en compresion, modelo de concreto no confinado de Hognestad modificado (1951) y
acero elastoplastico perfecto. En la tabla 5.5 se aprecia que la fuerza de corte de disefio
Vugiseno €S como minimo 42% mayor a la fuerza cortante obtenida a partir de las
combinaciones Vu ,mp. Por el mismo motivo en todos los casos el disefio por capacidad
exige espaciamiento de estribos mas cercano respecto de las fuerzas cortantes de las

combinaciones ultimas.
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Tabla 5.5. Resumen de disefio por corte de C1-SD

Seccion : 30 x 65
f'c = 210 kg/em’ fy = 4200 kg/cm’ $Ve =11.56 ton
Vucomb Mprd Mp"i Vudiseﬁo VudiSEﬁO/ Vs
(ton) [ (ton.m) | (ton.m) (ton) | Vugoms | (ton)
tipo1 | 1.25(m+v)tsy | 11.21 [ 17.38 | 31.79 | 7.35 | 10.00 | 1669 | 149 | 604 | 1.42 64
tipo2 | 1.25(m+v)xsy | 16.82 [ 32.69 | 55.25 | 7.35 | 12.00 | 23.96 | 1.42 [ 1460 | 1.42 27
tipp2 | 1.4m+1.7v | 1850 [ 3269 [ 5525 | 7.35 | 16.00 | 27.96 | 1.51 [ 1930 | 142 20
tipo3 | 1.25(m+v)tsy | 26.20 | 43.01 | 8158 | 7.35 | 22.00 | 38.95 | 149 [3223| 142 12

NOMB. | Combinacién In (m) [ wu*In/2 Av (sz) s (cm)

Finalmente, la longitud de confinamiento o zona de potencial rétula plastica es 1.30 m,
el espaciamiento en esta zona se obtuvo como el menor de los valores obtenidos de las
tablas 5.5 y 5.6. Se puede apreciar que en el caso de las vigas tipo 1y 2 prevalece el
espaciamiento maximo por confinamiento de la tabla 5.6 sobre el espaciamiento
obtenido de los momentos probables en la tabla 5.5. En cambio, en la viga mas solicitada
tipo 3, el momento probable determina el espaciamiento de estribos. Fuera de la longitud

de confinamiento el espaciamiento sera d/2, es decir 0.25 m.

Tabla 5.6. Espaciamiento maximo de estribos en zona de confinamiento

1er estribo a 5cm
d/4 = 14.8 cm
SOmax = 30.0 cm
8dblmin = 15.2 cm
24dbe = 229 cm
Somax = 14.8 cm

Las figuras 5.6 y 5.7 muestran el disefio de los tres tipos de vigas de C1-SD. En esta
figura esquematica ademas de sefialar el refuerzo longitudinal y transversal se acotan
los bastones con la longitud minima requerida. Es decir, que las longitudes

corresponden al punto tedérico de corte mas la longitud de anclaje.
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Figura 5.6. Disefio de viga tipo 1 de C1-SD
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Figura 5.7. Disefio de vigas tipo 2 y 3 de C1-SD

5.1.2 Disefio de columnas

Se realizé el disefo uniaxial de columnas sin considerar los efectos de segundo orden.
Como se comprueba en el anexo 2, las columnas califican como no arriostradas con
indice de esbeltez menor a 22 y por ello no es necesario considerar los efectos de la
esbeltez. Para el disefio se diferencian dos tipos de columnas, el tipo 1 corresponde a
todas las columnas centrales y laterales de los pisos 1 al 3, no se diferencia el disefio
entre columnas centrales y perimetrales porque la cuantia minima para ambas es 1%.

Las columnas tipo 2 son todas las del piso 4.

Para el disefio por flexocompresion de las columnas tipo 1 y 2 se asumi6 refuerzo
tentativo: 4¢1" + 8¢3/4" siendo la cuantia p=1.02%. Las tablas 5.7 y 5.8 muestran las
solicitaciones ultimas de las columnas tipo 1 y 2 respectivamente segun su ubicacion y
combinacion de disefio. Cabe resaltar que en todas las tablas de solicitaciones la carga
axial se representa por la letra “P”, la fuerza cortante en la direcciéon 2 como “V2”, la
fuerza cortante en la direccién 3 como “V3”, el momento flector alrededor del eje 2 como

“M2” y el momento flector alrededor del eje 3 como “M3”.
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En la figura 5.8 se graficaron los diagramas de interaccion para cada direccién y se
sefalan las solicitaciones Uultimas, en estos graficos las solicitaciones en rojo
corresponden a las columnas tipo 1 y las verdes a las columnas tipo 2. En la figura 5.8
se puede ver que todas las solicitaciones se encuentran dentro de la capacidad a

flexocompresion de la columna, por lo tanto, el refuerzo es adecuado.

Tabla 5.7. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 1 de C1-SD

Columnas Tipo 1
Ubicacion | Combinacién P (ton) V2 (ton) V3 (ton) M2 (ton.m) | M3 (ton.m)

central 1.4m+1.7v 398.76 -0.24 -0.24 0.23 0.23

central 1.25(m+v)+sx 342.01 14.05 3.66 -8.13 -31.97
central 1.25(m+v)tsy 342.01 2.75 14.89 -33.97 -6.04
Lateral 1.4m+1.7v 217.50 8.64 -0.13 0.13 -8.06
Lateral 1.25(m+v)+sx 127.55 -21.40 -5.45 8.35 33.27
Lateral 1.25(m+v)xsy 143.61 4.80 22.00 -3.03 -0.60
Lateral 1.25(m+v)tsy 115.32 0.07 17.29 -38.88 -7.01

Lateral 1.25(m+v)+sx 115.31 16.37 8.58 -15.86 -36.37

Tabla 5.8. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 2 de C1-SD

Columnas Tipo 2
Ubicacion | Combinacién P (ton) V2 (ton) V3 (ton) M2 (ton.m) | M3 (ton.m)
central 1.4m+1.7v 77.59 -0.06 -0.06 -0.11 -0.11
central 0.9misx 43.04 6.12 1.43 -1.47 -5.74
central 0.9mtsy 42.78 -1.04 -6.70 6.37 1.1
central 0.9misy 217.50 -1.04 -6.54 14.14 2.64
central 0.9misx 40.04 -5.96 -1.43 3.47 13.02
Lateral 1.4m+1.7v 42.79 17.79 -0.06 -0.03 -24.12
Lateral 1.25(m+v)+sx 39.08 17.85 2.47 -2.43 -23.55
Lateral 1.25(m+v)sy 35.47 -2.20 -18.13 23.81 2.19
Lateral 1.25(m+v)tsy 35.42 2.32 -12.53 -32.95 -4.54
Lateral 1.25(m+v)tsx 35.27 -12.80 2.47 -5.56 -32.33

Figura 5.8. Diagramas de interaccion de columnas tipo 1y 2 de C1-SD
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En la tabla 5.9 se verifica la resistencia minima a flexion de las columnas. Para ello se
calculé el ratio de sumatoria de momentos nominales de columnas entre la sumatoria
de momentos nominales de las vigas que confluyen al mismo nudo. Los momentos
nominales de las columnas son los asociados a la carga axial mas critica segun el piso.

El momento nominal de cada elemento se calculé segun el refuerzo elegido.

Tabla 5.9. Verificacion de flexion minima de columnas de C1-SD

Pu Mncs Mnci Mnvd | Mnvi ¢ factor >
PISO (ton) | (ton.m) | (ton.m) 2Mnc (ton.m) | (ton.m) >Mnv | factor 1.27
3 184 90 90 180 34 65 100 1.81 | Ok, cumple
2 291 101 101 202 34 65 100 2.03 | Ok, cumple
1 398 99 99 198 34 65 100 1.99 | Ok, cumple

El disefio por corte en el caso de sistemas estructurales de porticos tiene requerimientos
notablemente conservadores en comparacion con los de sistemas de muros en donde
los espaciamientos maximos de estribos son mas holgados. La fuerza de corte obtenida
de las combinaciones Ultimas es 22 ton, siendo la fuerza cortante resistente de la
columna de 22 ton, el espaciamiento de estribos requerido sera el minimo de la norma
E.060 [8]. En la tabla 5.10 se detallan los calculos para determinar la longitud de
confinamiento y espaciamiento de estribos dentro y fuera de la longitud de confinamiento

segun los requerimientos de la norma E.060 [8] para sistemas aporticados.

Tabla 5.10. Longitudes de confinamiento y espaciamientos minimos de la norma E.060 [8]

Long. de confinamiento

Rentrepiso/© = 39.2 cm

Max(B,H) = 65.0 cm

Min = 50.0 cm

LOomin = 65.0 cm

Espaciamiento en la long. De Espaciamiento en el resto de la
confinamiento columna:

6dbl = 11.4 cm 10dbl = 19.1 cm
Min(B,H)/3 = 21.7 cm Min = 25.0 cm
Min = 10.0 cm

So (cm) = 10.0 cm Spandeo = 19.1 cm
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Sin embargo, la norma E.060 [8] para sistemas de porticos exige disefiar columnas con
una fuerza de corte obtenida a partir de los momentos probables de cada extremo
obtenidos como 1.25 veces el momento nominal asociado a la carga mas critica. La
tabla 5.11 muestra los calculos para obtener el espaciamiento de estribos por piso como
son los momentos probables en los extremos de las columnas sumados y divididos por
la altura libre, con esto se obtiene la fuerza cortante de disefio Vugisero. La fuerza cortante
de disefio es restada por la fuerza cortante resistente del elemento ¢Vc lo cual da la
fuerza cortante que deben tomar los estribos Vs, asumiendo un area de estribos Av se

obtiene finalmente el espaciamiento de estribos s.

Tabla 5.11. Corte de diseno a partir de Momentos probables - C1-SD

PISO (tl\élr?.rri) (t(l\a/lnp.lrﬁ’ln) hn (m) V(lg;e)ﬁo (4;;/:) (t\c/fm) ((:Arr\1/2) s (cm)
4 76 76 2.35 64.7 242 476 | 426 | 24.41
3 113 113 2.35 95.7 24.2 842 | 7.74 | 25.10
2 126 126 2.35 107.4 24.2 98.0 | 7.74 | 21.57
1 124 124 2.35 105.3 24.2 954 | 7.74 | 22.14

Adicionalmente, el area de estribos Ash debe cumplir con los minimos indicados en la
tabla 5.12. En esta tabla se presentan dos ecuaciones que limitaran el area minima de
acero horizontal requerido, la condicion determinante es la correspondiente a la

ecuacioéon 21-4 de la norma E.060 [8].

Tabla 5.12. Area de estribos minimos — C1-SD

Numeracién en la ., Minimo Minimo
norma E.060 [3] Ecuacion de la Norma E.060 [3] requerido Tipo 1| requerido Tipo 2
ec 21-3 Ash = 035 LS| A9 3.78 cr? 2.84 cm?
fyh |Ach
s-b.-f.
ec 21-4 ash = 0,095 L Je 5.31 o 3.98 o
fyh
AShinstalado = 7.74 (_:m2 4.26 cm2

Refuerzo colocado| 1/2"@0.20 m 3/8"@0.15 m

Finalmente, las columnas son las mostradas en la figura 5.9. Ambos tipos de columna
tienen cuantia longitudinal de 1.02%. Esto para los ratios de carga Pu/(f'c-Ag) de 0.45y

0.09 para las columnas tipo 1y 2 respectivamente.
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Figura 5.9. Esquema de las armaduras de columnas C1-SD

5.1.3 Diagramas momento curvatura de C1-SD

En esta secciébn se presentan los diagramas momento versus curvatura de los
elementos estructurales disefados. Para elaborar los diagramas se usaron los modelos
de concreto confinado y no confinado de Mander [31] segun corresponda a la zona
dentro o fuera de estribos. Para el acero se uso el modelo en traccién de Mander [35] y
para considerar la compresiéon se usaron las ecuaciones A.13 a A.15 del anexo 1 que
dan deformaciones y esfuerzos en compresién a partir de los valores en traccién. Las
propiedades de los materiales son f'c=210 kg/cm? para la resistencia a compresion del
concreto y para el acero se us6 el esfuerzo de fluencia promedio de Peru segun [37],
fy=4605 kg/cm?. Si bien este Ultimo valor de fy no esta normado, es el promedio real
resultado de ensayos en barras de diferentes diametros comercializados en Peru. Con
estos modelos y propiedades promedio se graficaron las curvas esfuerzo deformacion
del acero a traccion y compresion de la figura 5.10. Para elaborar los diagramas
momento curvatura se calcularon varios puntos ademas de los indicados en la figura

2.2, pero se desestimoé el punto de agrietamiento por considerarse poco relevante.
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Figura 5.10. Curvas esfuerzo vs deformacion de acero para valores promedio

Las figuras 5.11, 5.12 y 5.13 muestran los diagramas de momento negativo versus
curvatura de cada tipo de viga en la zona de confinamiento, adicionalmente se sefala
en celeste el momento ultimo con el cual fueron disefiadas. En las figuras se muestran
las curvaturas para diferentes estados de la seccién como por ejemplo el punto donde
inicia la fluencia del acero en traccién y el punto donde se pierde la totalidad del
recubrimiento en compresion. Cada punto de los diagramas se detalla en las tablas 5.13,
5.14 y 5.15 segun corresponda para las vigas tipo 1, 2 y 3 respectivamente, en estas
tablas se indica el modo de falla, la profundidad del eje neutro “c”, curvatura ¢,
deformaciones y ductilidad. En todos los casos las secciones fallan por compresion
ultima del concreto confinado en donde este punto se define como el punto en donde el
estribo se rompe. En las tablas y figuras se puede notar que, a mayor resistencia de las

vigas, menor sera su ductilidad disponible.

Tabla 5.13. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 1 de C1-SD

VT1 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) gs €C
1 Fluencia del acero 169.21 28.28 5.40E-03 0.0023 0.00091
2 Esfuerzo maximo no confinado 92.7 29.28 2.30E-02 0.0116 0.00214
3 Deformacién maxima del recubrimiento 88.0 36.32 4.85E-02 0.0246 0.00427
4 Esfuerzo maximo confinado 93.0 35.73 4.83E-02 0.0243 0.00449
5 Pérdida total del recubrimiento en compresion 110.6 36.44 5.65E-02 0.0274 0.00625
6 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 177.2 42.26 1.44E-01 0.0602 0.02547
| Ductilidad pu/dy [ 2664 |
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Figura 5.11. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1- C1-SD

Tabla 5.14. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 2 de C1-SD

VT2 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ £C
1 Fluencia del acero 212.14 49.05 6.05E-03 0.0023 0.00128
2 Esfuerzo maximo no confinado 141.8 50.43 1.51E-02 0.0068 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 109.6 57.02 3.90E-02 0.0188 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 133.1 56.75 4.36E-02 0.0200 0.00580
6 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 227.4 66.87 1.05E-01 0.0384 0.02389
| Ductilidad ¢u/dy | 1736 |

Figura 5.12. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C1-SD
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Tabla 5.15. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C1-SD

VT3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) g5 £C
1 Fluencia del acero 243.55 65.89 6.59E-03 0.0023 0.00161
2 Esfuerzo maximo no confinado 204.6 70.68 1.04E-02 0.0041 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 133.3 73.46 3.20E-02 0.0147 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 161.9 70.92 3.37E-02 0.0145 0.00545
5 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 276.0 85.86 9.85E-02 0.0312 0.02718
| Ductilidad ¢u/dy [ 1494 ]

Figura 5.13. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C1-SD

A continuacion, la tabla 5.16 y figura 5.14 muestran los puntos para elaborar el diagrama
momento versus curvatura de la columna central tipo 1 del primer piso y el
correspondiente diagrama. En este caso la pérdida de linealidad de la curva esta
definida por la deformacion maxima del concreto no confinado o recubrimiento. Es con

este punto con el que se calculé la ductilidad.

Tabla 5.16. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de columna Tipo 1 piso 1 de C1-SD

[ P= 398 ton |
C1F Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) € €C
1 Esfuerzo maximo no confinado 356.3 103.67 5.99E-03 0.0014 0.00214
2 Fluencia del acero 323.7 122.97 8.65E-03 0.0023 0.00280
3 Deformacién maxima del recubrimiento 277.3 130.89 1.54E-02 0.0048 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 286.7 123.81 1.70E-02 0.0051 0.00487
5 Esfuerzo maximo confinado 234.9 136.41 6.44E-02 0.0229 0.01513
6 Esfuerzo ultimo en concreto confinado 230.4 154.30 1.87E-01 0.0673 0.04309

Ductilidad ¢u/dy [ 31.20
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Figura 5.14. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 1 de primer piso de C1-SD

La figura 5.15 muestra los diagramas de momento vs. curvatura segun la carga axial
ultima de cada piso de la columna tipo 1. Segun la figura la columna del primer piso es
la mas resistente y llega a su capacidad ultima por rotura del estribo o deformacion
ultima del concreto confinado. Las columnas de los pisos 2 y 3 menos cargadas tienen
una ductilidad cercana a la del piso 1, pero fallan por rotura del acero longitudinal en
traccion, en adelante este tipo de falla se representa por triangulos en cada quiebre de

la curva.

Figura 5.15. Diagramas Momento vs. ¢ de columnas tipo 1 para diferentes cargas de C1-SD
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La tabla 5.17 muestra los puntos correspondientes al diagrama momento curvatura de
la columna tipo 2 del cuarto piso. En la figura 5.16 se puede ver que la capacidad de la

columna termina con la rotura del estribo o elongacién ultima del concreto confinado.

Tabla 5.17. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de columna Tipo 2 de C1-SD

| P= 78ton |
C2F Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ €C

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 201.14 63.72 5.92E-03 0.0023 0.0012
2 Esfuerzo maximo no confinado 150.8 71.97 1.42E-02 0.0062 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 115.0 78.72 3.72E-02 0.0176 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 129.9 78.31 4.50E-02 0.0207 0.00585
5 Esfuerzo maximo confinado 132.5 92.33 9.19E-02 0.0420 0.01218
6 Deformacion ultima del acero en traccion 136.5 98.93 1.78E-01 0.0809 0.02434

| Ductilidad ¢u/gy [ 3011 ]

Figura 5.16. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 2 de C1-SD

En general para vigas y columnas el acero en traccion llego a la zona de endurecimiento
en donde el esfuerzo es mayor al esfuerzo de fluencia, eso se puede observar con mayor

detalle en el anexo 3 en donde se desarrollaron los diagramas momento curvatura.
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Las curvas esfuerzo versus deformacion de concreto confinado fueron elaboradas
segun el refuerzo longitudinal y transversal de cada elemento de acuerdo con el modelo
de Mander [31]. De estas curvas se puede concluir que, conforme se incrementa el
refuerzo longitudinal se incrementa la resistencia a compresion del concreto confinado,
pero se reduce la ductilidad del material. Asimismo, el esfuerzo ultimo del concreto se

incrementa con la reduccion del espaciamiento de estribos.

En cuanto a los diagramas momento curvatura de columnas se puede mencionar que lo
usual es encontrar que la ductilidad de los elementos estructurales se reduce cuando la
carga axial se incrementa. Sin embargo, en este caso habiendo considerado mayor
deformacioén unitaria para el concreto dado que es confinado y adicionalmente limitar la
deformacioén del acero, hubo casos en los que la elongacién ultima del acero en traccion
determiné la capacidad del elemento. Es por este motivo que en la figura 5.15 no se

observa la tendencia a reducirse la ductilidad para mayores cargas.

5.2 Estructura de base fija C1-SMC

El modelo estructural del edificio C1-SMC es igual al mostrado para el caso anterior en
la figura 5.2. La unica diferencia entre estos casos es el sismo que en este caso es el
sismo maximo considerado o SMC. La estructuracién de C1-SD se mantiene y por tanto
la tabla 5.2 de periodos y masas participantes es valida también para C1-SMC. La tabla
5.18 muestra un resumen de parametros y resultados del analisis estatico y dinamico
en cada direccion.

Tabla 5.18. Resumen de analisis modal de C1-SMC

Modelo: C1-SMC X Y

Andlisis estatico
Peso sismico P (ton) 4,859 4,859
Periodo fundamental de vibracién (s) 0.632 0.641
Masa participante 82% 81%
C 1.58 1.56
R 8.00 8.00
1.5ZUCS/R 0.134 0.132
Festatica(ton) = 1.5ZUCS/R*P 649 640
(*) 0.8*Festatica 519 512

Andlisis Dinamico
(**) Fpinamica (ton) 512 493
Factor de amplificacion = (*)/(**) 1.014 1.037
Deriva maxima 0.0138 0.0149
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5.2.1. Disefio de vigas

En funcidn a las solicitaciones se opté por mantener los tres tipos de vigas de las figuras
5.3y 5.4. La tabla 5.19 muestra las areas de acero maximo y minimo, las solicitaciones,
disefo y refuerzo elegido para cada tipo de viga. Los tres momentos que se presentan
para cada viga obedecen al esquema de la figura 5.5. Los refuerzos indicados en rojo
son barras colocadas para tener como refuerzo positivo por lo menos la mitad del area

de acero negativo en el extremo.

Tabla 5.19. Disefio por flexion de vigas de C1-SMC

Seccion : 30 x 65 Asmin = 0.0024:-b-d = 4.27 cm?
f'c = 210 kglcm?® |fy = 4200 kg/cm® | ASmax= 0.0159-b-d = 27.25cm’|  Bastones Ref. corrido
NOMB. | Ubic. Combinacién Mact Miesis As # [0} # [0
1.25(m+v)+sy 24.00 27.69 14.25 3 3/4 2 3/4
tipo 1 lataz | 1.25(m+v)+sy 10.00 11.80 5.70 2 3/4
0.9m+sy 5.00 15.67 7.68 1 5/8 2 3/4
1.25(mtv)+sy | 44.00 45.07 25.34 3 1 2 1
tipo2 latpt 1.25(m+v)+sy 15.50 20.31 10.13 2 1
0.9m+sy 18.50 25.48 12.98 1 3/4 2 1
1.25(m+v)+sy 33.00 37.58 20.27 2 1 2 1
tipo2 centaz 1.4m+1.7v 16.50 20.31 10.13 2 1
0.9m+sy 0.00 20.31 10.13 2 1
1.25(m+v)+sy | 55.00 57.77 35.47 4 1 3 1
tipo3 centpt 1.4m+1.7v 23.00 29.33 15.20 3 1
0.9m+sy 7.50 34.06 18.05 1 3/4 3 1

La tabla 5.20 resume los calculos para obtener la fuerza cortante por capacidad Vi g;sesno
y el espaciamiento “s” de estribos para cada tipo de viga. Para el calculo de los
momentos probables se considerd el efecto del acero en compresion, modelo de
concreto no confinado de Hognestad modificado (1951) y acero elastoplastico perfecto.
En la tabla se puede ver que la fuerza cortante de disefio es como minimo 39% mayor

a la obtenida de las combinaciones.

Tabla 5.20. Disefio por corte C1-SMC

Seccion : 30 x 65
f'c = 210 kglem® fy = 4200 kg/cm’ $Ve =11.56 ton
VUcomb Mprd Mprl Vudiseﬁo Vudiseﬁo/ Vs

| *In/2

ton) | (ton.m) |gonm) | ™| W21 ion) | Vg | (ton)
tipo 1 1.25(m+v)+sy | 12.00 39.36 | 22.75 | 7.35 | 10.00 18.45 1.54 8.11 1.42 48
tipo2 | 1.25( )+sy | 19.00 37.04 | 68.46 | 7.35 | 12.00 26.35 1.39 17.41 1.42 22
tipo2 | 1.25(m+v)+sy | 18.80 [ 29.41 | 55.20 | 7.35 | 16.00 | 27.51 146 | 18.77 | 1.42 21
tipo 3 | 1.25(m+v)+sy | 28.00 | 48.73 | 92.16 | 7.35 | 22.00 | 41.17 | 147 | 3484 | 1.42 11

NOMB. | Combinacion Av (cm?)|s (cm)
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Por altimo, la longitud de confinamiento es 1.30 m de acuerdo a los lineamientos de la
norma E.060 [8]. El espaciamiento entre estribos se obtuvo como el menor de los valores
obtenidos de las tablas 5.6 y 5.20 correspondientes a espaciamiento minimo y
espaciamiento por capacidad respectivamente. El disefio completo de los tres tipos de
viga se muestra en la figura 5.17. En esta se puede apreciar que en el caso de las vigas
tipo 1 y 2 prevalece el espaciamiento minimo por confinamiento sobre el corte por
capacidad; en cambio en la viga mas solicitada tipo 3, el momento probable es
determinante. Fuera de la longitud de confinamiento el espaciamiento es d/2, es decir
0.25 m.
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Figura 5.17. Disefo de vigas de C1-SMC
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5.2.2 Disefio de columnas

El disefio de las columnas fue uniaxial y, al igual que en el caso anterior, no fue
necesario considerar los efectos de segundo orden debido a la esbeltez de las
columnas. La verificacion de la esbeltez se detall6 en el anexo 2. Las tablas 5.21 y 5.22
muestran las solicitaciones de las columnas tipo 1 y 2 respectivamente, en estas la
nomenclatura es igual a la usada para la tabla 5.7 del caso anterior. La tipologia de
columnas se mantiene igual al caso anterior, la columna tipo 1 corresponde a las
columnas de los pisos 1 al 3 y el tipo 2 a todas las columnas del piso 4. Se inici6d
colocando la cuantia minima para ambos tipos de columna: 4¢1" + 8¢3/4". La figura
5.18 muestra los diagramas de interaccién en ambas direcciones; dado que la cuantia
es la misma para ambos tipos de columnas, se marcaron las solicitaciones de ambos
tipos en los mismos diagramas. Las solicitaciones de las columnas tipo 1 se muestran
en rojo mientras que las del tipo 2 en verde. Como se ve en los diagramas, en todos los
casos las solicitaciones por flexocompresion se encuentran dentro de la capacidad
otorgada por la cuantia de 1.02%.

Tabla 5.21. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 1 de C1-SMC

Columnas Tipo 1
Ubicacién | Combinacion | P (ton) V2 (ton) V3 (ton) | M2 (ton.m)| M3 (ton.m)
central 1.4m+1.7v 398.76 0.24 0.24 0.23 0.23
central 1.25(m+v)+sx | 342.32 -20.98 -4.97 -11.72 -47.85
central 1.25(m+v)+sy 340.46 4.02 22.23 50.84 8.96
Lateral 1.4m+1.7v 217.50 8.64 0.13 0.13 8.06
Lateral 1.25(m+v)+sx 119.41 25.38 8.24 12.41 -1.66
Lateral 1.25(m+v)+sy 118.42 7.50 26.27 -0.43 10.74
Lateral 1.25(m+v)+sy 181.05 10.39 25.11 57.58 14.89
Lateral 1.25(m+v)+sx 179.97 23.37 11.48 17.78 53.47

Tabla 5.22. Solicitaciones ultimas de Columna Tipo 2 de C1-SMC

Columnas Tipo 2
Ubicacién [Combinacién| P (ton) V2 (ton) V3 (ton) [M2 (ton.m)| M3 (ton.m)
central 1.4m+1.7v 77.59 0.06 0.06 0.11 0.11
central 0.9m+sx 39.97 -9.14 -2.34 4.51 18.82
central 0.9m+sy 39.97 -1.76 -10.00 20.51 3.25
central 0.9m+sy 39.97 -1.60 -9.84 21.07 3.81
central 0.9m+sx 39.97 -8.98 -2.18 5.07 19.38
Lateral 1.25(m+v)+sx 30.94 19.12 3.74 8.24 -14.88
Lateral 1.25(m+v)+sy 36.36 -3.32 -19.52 13.95 -7.33
Lateral 1.25(m+v)+sy 36.36 -3.32 11.14 -36.75 -7.33
Lateral 1.25(m+v)+sx 30.94 -11.54 3.74 8.24 35.82
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Figura 5.18. Diagramas de interaccion de columnas tipo 1y 2 de C1-SMC

En la tabla 5.23 se verifica la resistencia minima a flexién de las columnas como el ratio
de sumatoria de momentos nominales de columnas entre sumatoria de momentos
nominales de vigas. Al mantenerse el disefio de columnas e incrementarse el refuerzo

en vigas respecto del disefio C1-SD, los factores de la siguiente tabla se reducen.

Tabla 5.23. Verificacion de flexion minima de columnas de C1-SMC

Mncs Mnci Mnvd Mnvi ¢ factor >
PISO| Pu (ton) (ton.m) | (ton.m) 2ltne (ton.m) | (ton.m) P b factor 1.27
3 184 90 90 180 39 74 113 1.60 | Ok, cumple
2 291 101 101 202 39 74 113 1.79 | Ok, cumple
1 398 99 99 198 39 74 113 1.76 | Ok, cumple

Cabe resaltar que la carga axial determinante en cada piso es la obtenida de la
combinacion de gravedad al igual que en el caso C1-SD. Se mantienen los
espaciamientos minimos de estribos de las tablas 5.10 y 5.11 ya que estos dependen
de la configuracidon y refuerzo de la columna, asi como de las cargas axiales.
Finalmente, el acero horizontal debe cumplir con los minimos de la tabla 5.12. El disefo
longitudinal y transversal de ambas columnas tipo 1 y 2 se mantiene igual que en el caso

anterior mostrado en la figura 5.9.

5.2.3 Diagramas momento curvatura de C1-SMC

Las propiedades y modelos para concreto y acero son los mencionados en 5.1.3. Las
tablas 5.24 a 5.26 muestran los puntos usados para elaborar los diagramas momento
curvatura, la posiciéon del eje neutro y deformaciones para cada estado de la seccion.
Las figuras 5.19 a 5.21 muestran los diagramas de momento negativo vs. curvatura de
cada tipo de viga en la zona de confinamiento, ademas de eso en cada diagrama se

sefiala el mayor momento negativo ultimo.
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En todos los casos las secciones fallan por compresion ultima del concreto confinado
en donde este punto se define como el punto en donde el estribo se rompe y el concreto
pierde confinamiento. Como se puede apreciar en las tablas, la ductilidad decrece
conforme la resistencia de la seccion se incrementa. Se tuvieron ductilidades de 22.7,

14.4 y 13.7 para las vigas tipo 1, 2 y 3 respectivamente.

Tabla 5.24. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 1 de C1-SMC

VT1 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ £

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 182.53 33.39 5.57E-03 0.0023 0.00102
2 Esfuerzo maximo no confinado 108.2 35.47 1.97E-02 0.0096 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 94.7 42.34 4.51E-02 0.0226 0.00427
4 Esfuerzo maximo confinado 99.2 41.27 4.37E-02 0.0217 0.00433
5 Pérdida total del recubrimiento en compresion 116.7 42.68 5.23E-02 0.0251 0.00610
6 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 196.1 49.65 1.27E-01 0.0507 0.02488

| Ductilidad ¢u/dy [ 2277 ]

Figura 5.19. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1de C1-SMC

Tabla 5.25. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 2 de C1-SMC

VT2 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) €s €C
1 Fluencia del acero 230.08 57.56 6.35E-03 0.0023 0.00146
2 Esfuerzo maximo no confinado 174.8 60.71 1.22E-02 0.0051 0.00214
3 Esfuerzo maximo confinado 121.5 64.63 3.42E-02 0.0161 0.00416
4 Deformacion maxima del recubrimiento 121.4 65.32 3.52E-02 0.0166 0.00427
5 Pérdida total del recubrimiento en compresion 149.0 63.32 3.75E-02 0.0166 0.00558
6 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 255.7 73.74 9.16E-02 0.0309 0.02341
| Ductilidad gu/gy | 14.42 |

67




Figura 5.20. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C1-SMC

Tabla 5.26. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 3 de C1-SMC

VT3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) g £C
1 Fluencia del acero 254.89 74.32 6.82E-03 0.0023 0.00174
2 Esfuerzo maximo no confinado 231.6 80.59 9.22E-03 0.0033 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 148.0 82.99 2.89E-02 0.0128 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 175.0 80.10 3.05E-02 0.0127 0.00534
5 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 289.0 94.65 9.34E-02 0.0284 0.02699
| Ductilidad pu/dy | 1370 ]

Figura 5.21. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C1-SMC
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5.3 Estructura de base aislada C2

El sistema de aislamiento esta conformado por vigas de aislamiento de 0.40x1.00,
capiteles de 1.00x1.00 m de seccion transversal, losa maciza de 0.20 m y altura de
dispositivos de 0.50 m como se muestra en la figura 5.22. Se consideraron cuatro
deslizadores en las esquinas y un solo tipo de aislador elastomérico para el resto de
columnas. No se consideraron dos tipos de deslizador debido a que la diferencia de
cargas axiales entre las columnas centrales y perimetrales no ameritdé el uso de un
nuevo tipo de dispositivo, sino que eso hubiera representado un sobrecosto. La figura

5.23 muestra el modelo estructural en Etabs del edificio.

Figura 5.22. Elevacion de la interfaz de aislamiento

Figura 5.23. Modelo de la estructura C2
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El mayor periodo de base fija es Ts=0.656 s en la direccién Y; como periodo objetivo se
planteé Tu=3.2 s que es aproximadamente 4.8 veces el periodo de base fija. En
iteraciones preliminares se tomd un periodo objetivo de 2.6 s por ser 2.5 s el periodo TL
a partir del cual los desplazamientos llegan al valor maximo y se hacen constantes; sin
embargo, las aceleraciones aun eran altas por lo que finalmente se opté por Tu=3.2 s.
El amortiguamiento objetivo es Bu=12% y la masa del sistema de aislamiento obtenida
mediante el metrado del modelo es 147.6 ton.s?/m. A continuacion, la tabla 5.27 resume
los parametros y calculos del método estatico de 1gdl en donde se determina la rigidez
Kb, amortiguamiento Cb, desplazamiento maximo DTM y fuerza cortante del sistema de
aislamiento Vb. Estos calculos se han efectuado de acuerdo a las formulas indicadas en

cada fila y de acuerdo a la norma de aislamiento sismico E.031 [4].

Tabla 5.27. Pre dimensionamiento por el método estatico

Rigidez y amortiguamiento del sistema de aislamiento

Tb=Twn = 3.20 s, Periodo objetivo del edificio aislado

Kb =Ky=(211/T)"2*M = 2461.7 ton/m, Rigidez de la interfaz de aislamiento

wb =V(K/M) = 1.96 rad/s, Frecuencia angular del sistema de aislamiento

Cer = 2507.5 ton.s/m, Amortiguamiento critico

Cb=Cs = 300.9 ton.s/m, Amortiguamiento del sistema de aislamiento

Respuesta Espectral

C = 0.24 amplificaciéon sismica

Sag o3¢ = 1.5ZCS = 0.16 g

SdE_031 = Sa/w2 = 0.419 m

Bw = 1.278 Factor de reduccion por amortiguamiento

Dy = Sdgg34/B = 0.328 m, Desplazamiento traslacional

p = Tb/Trot = 1.02

y =b/2 = 20.00 m

e =0.05b = 2.00 m

factor de amp. Max. = 1.18

DTM = 0.386 m

Vp, = K" Dy = 807.79 ton, Fuerza cortante en el sistema de aislamiento

Cs = /W = 0.129 del peso > 5% Ok

Vst = = 672.00 ton, Fuerza cortante en la superestructura

Vs = Vst/Ra = = 336.00 ton, Fuerza cortante de disefio en la base de la
superestructura
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Luego se realiz6 el analisis modal espectral en el programa ETABS. Para ello la rigidez
efectiva total Vb del sistema obtenida del analisis de 1GDL se repartié entre los 30
dispositivos segun el tipo de dispositivo y carga. Cada aislador elastomérico tuvo 93.35
ton/m de rigidez equivalente, en total fueron 26 aisladores. En el caso de los
deslizadores de las esquinas, la rigidez equivalente fue 8.66 ton/m que corresponde a
un coeficiente de friccion asumido de 0.03, el desplazamiento 0.328 m del predisefo y
la carga de servicio que reciben 94.69 ton. EI amortiguamiento objetivo del sistema es
12% y fue asignado a los tres primeros modos por ser los correspondientes al sistema
aislado. Para el resto de modos se mantuvo amortiguamiento de 5% de estructuras

convencionales de CA.

El periodo logrado del analisis espectral es 3.25 s en la direccién Y con un 99.9% de
masa participante. En la tabla 5.28 se presentan los periodos, desplazamientos, fuerzas
cortantes del sistema aislado Vb y fuerza cortante de la superestructura Vst para la
estimacion mediante el método de 1GDL y para el analisis espectral realizado en el
programa ETABS. En la cuarta columna de la tabla 5.28 se puede ver que los resultados
obtenidos mediante formulaciones tedricas sencillas son muy similares a las que se
obtienen en un analisis tridimensional. Los parametros y resultados obtenidos del

analisis de detallan en graficos y tablas en el anexo 4.

Tabla 5.28. Resultados de analisis estatico y espectral

1GDL ETABS Diferencia
Periodo (s) 3.20 3.25 -1.62%
DTM (m) 0.386 0.335 13.20%
Vb (ton) 808 738 8.70%
Vst(ton) 672 574 14.58%

Adicionalmente se aplico el método estatico de 2gdl el cual considera dos masas, una
a nivel del aislamiento y otra de la superestructura a una distancia sobre la primera; por
tanto, permite estimar desplazamiento diferencial de la superestructura respecto del
sistema de aislamiento [48]. El método de 1gdl en cambio considera toda la estructura
como un solo bloque sin desplazamiento diferencial de la superestructura respecto del
nivel de aislamiento. Segun el método de 2gdl se estimé que la deriva maxima de la
superestructura es 0.0017 mientras que en el analisis espectral se obtuvo 0.0021. Los
calculos del método de 2 gdl se detallan en el anexo 4. Siendo las derivas con ambos
métodos menores al limite de la norma E.031 [4] de 0.0035, se procedi6 a realizar el

analisis tiempo historia.
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A partir de las propiedades elasticas de los dispositivos y asumiendo una relacién de
rigideces elastica y post fluencia del sistema K1/K2=8 se obtuvieron las propiedades
inelasticas. En la tabla 5.29 se presentan las propiedades inelasticas de los aisladores
como son rigidez inicial K1, rigidez post fluencia K2 y demas. Para los 4 deslizadores se
considero una rigidez inicial de 1000 ton/m, este valor es bastante alto y es una forma
de indicarle al programa de calculo que la grafica fuerza vs. desplazamiento del
dispositivo debe iniciar con una pendiente casi vertical. EI parametro o para los
deslizadores fue 50 s/m y radio de péndulo de 0 m; estos valores representan para el
programa un deslizador plano. Si bien las propiedades tanto de los aisladores como de
los deslizadores son tedricas, se verificd que se encuentren dentro de los limites que los

fabricantes suelen considerar.

Tabla 5.29. Propiedades nominales inelasticas del aislador

Quisp (ton) 5.22
Kd =K24isp (ton/m) 77.43
K14isp (ton/m) = 619.43
Fydisp (ton) = 5.97
1/a. : Post yield stiffness ratio 0.125

Para el analisis no lineal se usaron siete registros compatibles con el espectro de pseudo
aceleraciones de disefio segun lo exige la norma E.031 [4]. En el anexo 5 se encuentran
los factores y espectros SRSS de cada registro. Adicionalmente en el anexo 4 se verificd
que, en el analisis tiempo historia con propiedades nominales, la fuerza restitutiva
promedio supere el 2.5 % del peso y es 3.45%. La aceleracion maxima se presentd en

el ultimo nivel y fue 0.17 g. El amortiguamiento logrado para este analisis fue 14%.

Asumiendo que el proveedor de los aisladores y deslizadores cumple con la experiencia
y califica como de Clase |, se evalla la estructura nuevamente, pero esta vez aplicando
los factores de modificacion maximos y minimos a las propiedades nominales de los
dispositivos. Los nuevos casos se llaman Upper y Lower y consideran los factores de la
tabla 2 de la Norma E.031 [4]. En el caso de los aisladores los factores A son 0.8 y 1.3
para la rigidez post fluencia Kd y 0.8 y 1.50 para la fuerza de activacién Qd. Para los
deslizadores los factores A maximo y minimo son 1.60 y 0.80 respectivamente y aplican

para la fuerza de activacién Qd y coeficiente de friccion p.
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Para obtener las propiedades inelasticas de los casos Upper y Lower se asumio que el
desplazamiento de fluencia Dy del caso nominal se mantiene constante. En la tabla 5.30
se muestran los parametros inelasticos de los casos upper y lower para aisladores y

deslizadores.
Tabla 5.30. Propiedades Upper y Lower

Propiedades del Aislador LOWER UPPER
Naisl 26 26
Qdaisi (ton) 4.18 7.84
Kd = K2 (ton/m) 61.94 100.66
Asumo Dy =Dy (m) 0.0096 0.0096
Fy = Dy *K2+Qdaisi_(ton) 4.78 8.81
K1 (ton/m) 495.54 913.66
1/a 0.125 0.110

Propiedades del Deslizador

Ndesliz 4 4
p 0.024 0.048
Qddesliz= ],J_*W (ton) 2.27 4.55

El caso tiempo historia con propiedades Lower es el que origina mayor desplazamiento
de la plataforma de aislamiento y menores solicitaciones para la superestructura puesto
que el sistema de aislamiento se hace mas flexible en comparacién con el caso nominal.
Por este motivo el desplazamiento maximo se obtuvo como la raiz cuadrada de la suma
de cuadrados de los desplazamientos en las direcciones X e Y del caso Lower, este
desplazamiento maximo fue 0.299 m. La fuerza restitutiva del caso Lower se redujo
respecto del caso nominal a 2.98% del peso, pero aun es mayor al minimo requerido

por la norma E.031 [4]. El amortiguamiento logrado en este caso fue 13%.

El caso tiempo historia con propiedades Upper considera dispositivos mas rigidos, por
ello en este caso la superestructura toma mayores fuerzas de corte, aceleraciones,
desplazamientos y derivas. La maxima deriva fue 0.0025 en el techo 2 y la maxima
aceleraciéon 0.24 g en el techo 4. La fuerza restitutiva y el amortiguamiento logrado

fueron 3.56% del peso y 20% respectivamente.

En el anexo 4 se detallaron los resultados de los casos Upper y Lower para cada
registro. Luego con las propiedades inelasticas maximas y minimas se calcularon las
propiedades elasticas asociadas a cada caso para elaborar el modelo espectral de

disefo. La tabla 5.31 muestra las propiedades efectivas del analisis espectral.
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Tabla 5.31. Propiedades efectivas

PROPIEDADES EFECTIVAS DEL SISTEMA Lower |Nominal | Upper
Desplazamiento maximo Dy (cm) 33.7 32.8 32.0
Fuerza cortante Vb (ton) 661 808 1,059
Rigidez efectiva global Kwu (ton/m) 1,960 2,462 3,311
Periodo efectivo T (s) 3.59 3.20 2.76
Amortiguamiento Global equivalente & (%) 11.0% 12.0% 12.9%

Como siguiente paso se realizé la verificacion de las fuerzas cortantes de disefio en
cada direccion para la superestructura. Como se detall6 en el anexo 4, la fuerza cortante
minima para la superestructura es 358 ton, sin embargo, las fuerzas obtenidas del
analisis modal espectral caso upper con R de 2 fueron 383 y 375 ton en las direcciones
X e Y respectivamente. Debido a que las fuerzas cortantes del analisis espectral son
mayores a las minimas requeridas, no fue necesario aplicar un factor de amplificacion o

escalamiento adicional para elaborar el disefio.

La junta sismica minima de 0.309 m se determiné como el maximo valor obtenido en el
analisis tiempo historia caso lower y el 80% del desplazamiento total del caso estatico.

La junta se redonde6 a 0.35 m para las especificaciones.

Culminada la verificacion y asignaciéon de propiedades del sistema de aislamiento se
asignaron los momentos P-delta segun la norma E.031 [4], estos son aquellos que se
generan por el desplazamiento de la superestructura respecto del eje de los dispositivos.
Los momentos P-delta se obtuvieron como el producto del desplazamiento por la carga
axial sumados al producto de la fuerza cortante por la distancia entre los capiteles como
se especificod en el anexo 6. Cabe resaltar que la carga axial considerada para el calculo
del momento P-delta corresponde a la combinaciéon de carga muerta mas el 25% de la
carga viva mas las cargas verticales debido a los sismos horizontal y vertical. El sismo
vertical mencionado se obtuvo como una fraccion de las cargas de gravedad segun lo
define la norma E.031 [4]. En el anexo 6 se presentd el célculo del momento P-delta

para cada dispositivo.

Las combinaciones de disefio para los elementos de CA fueron las tipicas de la norma
E.060 [8] excepto que el sismo fue el SMC. Ademas, se diferencid el sismo para la
superestructura mediante la aplicacién del factor R de 2. Toda combinacion que incluye

sismo incluye también el momento P-delta asociado.
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5.3.1 Disefio de vigas

En funcion a la demanda de momento flector se considerd la misma distribucion de vigas
del modelo C1-SD, es decir se tiene tres tipos de vigas segun las figuras 5.3y 5.4. La
primera columna de la tabla 5.32 muestra el porcentaje de reduccién de momento
actuante respecto del edificio de base fija C1-SMC. Los bastones en rojo son elementos
adicionales colocados para cumplir con el requerimiento de que Mn+ en el extremo debe

ser por lo menos Mn-/2 en el mismo extremo mas no por resistencia.

Tabla 5.32. Disefo por flexion de vigas de C2

Seccion : 30 x 65 Asmin = 0.0024:bd= 4.27 cm?
f'c = 210 kg/cm® |fy = 4200 kg/cm® | ASmax= 0.0159-b-d = 27.25cm’| Bastones Ref. corrido
Reduccion | NOMB. | Ubic. Combinacién Mact Miesis A # [0} # [0}
27.5% 1.25(m+v)+sy 17.40 22.64 11.40 2 3/4 2 3/4
11.5% tipo 1 lat az 1.4m+1.7v 8.85 11.80 5.70 2 3/4
100.0% - 0.00 11.80 5.70 2 3/4
18.2% 1.25(mtv)+sy | 36.00 37.58 20.27 2 1 2 1
19.4% | tipo2 latpt | 1.25(m+v)+sy | 12.50 17.34 8.55 3 3/4
54.1% 0.9m+sy 8.50 22.64 11.40 1 3/4 3 3/4
17.3% 1.25(mt+v)+sy | 27.30 37.58 20.27 2 1 2 1
0.0% tipo2 centaz 1.4m+1.7v 16.50 17.34 8.55 1 3/4 2 3/4
0.0% - 0.00 22.64 11.40 1 3/4 3 3/4
11.8% 1.25(m+v)+sy 48.50 51.80 30.40 3 1 3 1
0.0% tipo3 cent pt 1.4m+1.7v 23.00 29.33 15.20 1 1 2 1
100.0% - 0.00 29.33 15.20 1 1 2 1

Luego, el disefio por corte se determiné como el minimo espaciamiento de los indicados

en la tabla 5.33 por momentos probables y los minimos por norma de la tabla 5.6.

Tabla 5.33. Disefio por corte de C2

Seccion : 30 x 65
f'c = 210 kg/lem? fy = 4200 kg/cm? $Vc =11.56 ton
Vucomb Mprd Mpn Vudiseﬁo Vudiseﬁo/ Vs
(ton) | (ton.m) | (ton.m) (ton) VUgomp | (ton)
tipo 1 | 1.25(m+v)+sy [ 10.50 17.38 | 31.79 | 7.35 | 10.00 16.69 1.59 6.04 1.42 64
tipo 2 1.25(m+v)+sy | 17.00 32.69 5525 | 7.35 | 12.00 23.96 1.41 14.60 1.42 27
tipo 2 1.4m+1.7v 18.50 | 32.69 | 55.25 | 7.35 | 16.00 | 27.96 1.51 19.30 | 1.42 20
tipo 3 1.25(m+v)+sy | 26.50 43.01 81.58 | 7.35 | 22.00 38.95 1.47 32.23 1.42 12

NOMB. | Combinacién In (M) | wu*In/2 Av (cm?)

En el caso de las vigas tipo 1y 2 el espaciamiento determinante es d/4, mientras que
para la viga tipo 3 es el espaciamiento obtenido a partir de los momentos probables. La

figura 5.24 muestra el disefio de los tres tipos de viga.
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Figura 5.24. Disefio de vigas de C2

5.3.2 Disefio de columnas

Se mantienen los dos tipos de columna y armados del modelo C1-SD ya que las cargas
axiales determinantes en cada piso son las de gravedad y por tanto al tratarse de la
misma estructuracion no varian de un modelo a otro. Entonces, nuevamente se partid
del refuerzo minimo de 4¢1" + 8¢3/4" que hacen una cuantia longitudinal de p=1.02%
para ambos tipos de columna. Las tablas 5.34 y 5.35 muestran las solicitaciones de las
columnas tipo 1y 2 respectivamente, la nomenclatura es similar a la usada para la tabla
5.7. La figura 5.25 muestra los diagramas de interaccion para cada direccion, en estos

se han marcado las solicitaciones de las columnas tipo 1 y en verde las del tipo 2.
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Tabla 5.34. Solicitaciones ultimas de Columnas Tipo 1 de C2

Columnas Tipo 1

Ubicacion Combinacion P (ton) V2 (ton) V3 (ton) | M2 (ton.m)|M3 (ton.m)
central SUP1: 1.4m+1.7v 398.76 -0.17 0.00 0.00 -0.44
central SUP2: 1.25(m+v)+sx 337.94 -17.75 -5.18 -10.12 -35.30
central SUP3: 1.25(m+v)+sy 336.96 4.78 18.76 35.53 9.26
central SUP3: 1.25(m+v)+sy 337.93 -5.66 -18.72 -35.61 -12.01
central SUP2: 1.25(m+v)+sx 336.97 17.73 6.01 12.70 35.36
Lateral SUP1: 1.4m+1.7v 217.50 -19.11 0.00 0.00 -32.32
Lateral SUP2: 1.25(m+v)+sx 174.99 28.18 6.52 13.43 59.45
Lateral SUP3: 1.25(m+v)+sy 198.01 -6.32 -28.03 -59.30 -13.03

Tabla 5.35. Solicitaciones ultimas de columnas Tipo 2 de C2
Columnas Tipo 2

Ubicacion Combinacion P (ton) V2 (ton) V3 (ton) | M2 (ton.m)|M3 (ton.m)
central SUP1: 1.4m+1.7v 76.89 -0.05 0.00 0.00 0.07
central SUP2: 1.25(m+v)+sx 66.82 4.54 0.71 0.10 -3.75
central SUP3: 1.25(m+v)+sy 66.65 -1.97 -4.79 4.02 1.93
central SUP3: 1.25(m+v)+sy 62.85 -0.58 -3.41 10.59 3.99
central SUP2: 1.25(m+v)+sx 62.85 -3.15 -0.71 4.26 10.06
Lateral SUP1: 1.4m+1.7v 43.01 18.69 0.00 0.00 25.11
Lateral SUP1: 1.4m+1.7v 42.99 0.03 18.69 25.11 0.04
Lateral SUP3: 1.25(m+v)+sy 32.43 1.96 -14.74 31.93 3.25
Lateral SUP2: 1.25(m+v)+sx 32.49 -14.86 1.36 4.39 31.67

Figura 5.25. Diagramas de interaccién de columnas Tipo 1y 2 de C2

El ratio de momentos resistentes de columnas entre los de vigas es mas conservador
que en el disefio C1-SMC porque el disefio de columnas se mantiene igual pero el
refuerzo de vigas decrece, el detalle se mostré6 en la tabla 5.9. La longitud de
confinamiento, el espaciamiento en la zona de confinamiento y fuera de ella se
mostraron en la tabla 5.10, sin embargo, también debe cumplirse con el espaciamiento
minimo obtenido a partir de los momentos probables segun la tabla 5.11. Luego, la
norma establece limites para el acero transversal segun las ecuaciones de la tabla 5.12.
En conclusion, el disefio longitudinal y transversal de columnas se mantiene igual para

los disefios C1-SD, C1-SMC y C2 segun muestra la figura 5.9.
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5.3.3 Diagramas momento curvatura de C2

Las propiedades y modelos de los materiales, asi como los diagramas momento
curvatura se mantienen segun lo presentado para C1-SD en la seccion 5.1.3. Esto
debido a que los diagramas momento curvatura de vigas fueron generados en las zonas
de mayor momento negativo, si bien estas no tienen la misma longitud en C1-SD y en
C2, si cuentan con el mismo refuerzo longitudinal y transversal. El caso de las columnas
es similar ya que el refuerzo lo definieron las cargas de gravedad que son iguales en

ambos casos C1-SD y C2.

5.4 Estructura de base aislada C3

Este ultimo diseno se realizé de acuerdo a la propuesta de lineamientos de la presente
investigacion indicada en el capitulo 4. Sin embargo, el modelo estructural, analisis

sismico y solicitaciones son las mismas que se presentaron para la estructura C2.

5.4.1. Disefio de vigas

Se adoptd la distribucion de tipos de vigas de las figuras 5.3 y 5.4. Para la tipologia de
vigas elegida se realizé el disefio de vigas resumido en la tabla 5.36. Los momentos
actuantes presentados en la cuarta columna de la tabla 5.36 obedecen al esquema de
la figura 5.5. La tabla 5.37 muestra el calculo para obtener la fuerza cortante de disefno
para cada tipo de viga por capacidad. Se reitera que este caso C3 se disené de acuerdo
a los lineamientos propuestos en la presente investigacion. Es decir, para sistemas de

porticos como el que se esta desarrollando:

e Enlos extremos de vigas, el area de acero positivo longitudinal es por lo menos
la tercera parte del area de acero negativo en el mismo extremo.

e El disefo por capacidad se realizé a partir de los momentos nominales en los
extremos como la suma de estos entre la luz libre sumado a la cortante isostatica.
En otras palabras, la fuerza cortante de disefio se obtuvo tal como se realiza
para sistemas de muros estructurales.

e Para las vigas de tipo 1 y 2 el espaciamiento maximo de estribos en la longitud
de confinamiento lo define el menor valor de la tabla 5.38, los valores
presentados en la tabla son similares a los usados por la norma E.060 [8] para

sistemas de muros.
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La longitud de confinamiento se mantiene como dos veces el peralte de la viga y el
espaciamiento maximo de estribos fuera de la longitud de confinamiento como d/2. La

figura 5.26 muestra un esquema del refuerzo longitudinal y transversal de cada tipo de

viga.
Tabla 5.36. Disefio por flexion de vigas de C3
Seccion : 30 x 65 Asmin = 0.0024-b-d = 4.27 cm?
f'c = 210 kglem? |fy = 4200 kg/cm?® | ASmax= 0.0159:b-d = 27.25 cm® Bastones Ref. corrido
NOMB. | Ubic. Combinacion Mact Mresis As # [0} # [0
1.25(mtv)+sy | 17.40 22.64 11.40 2 3/4 2 3/4
tipo1 lataz 1.4m+1.7v 8.85 11.80 5.70 2 3/4
= 0.00 11.80 5.70 2 3/4
1.25(m+v)+sy | 36.00 37.58 20.27 2 1 2 1
tipo2 latpt | 1.25(m+v)+sy | 12.50 17.34 8.55 3 3/4
0.9m+sy 8.50 17.34 8.55 S 3/4
1.25(m+v)+sy | 26.50 29.33 15.20 11 2 1
tipo2 centaz 1.4m+1.7v 16.50 17.34 8.55 1 3/4 2 3/4
= 0.00 11.80 5.70 2 3/4
1.25(mv)+sy | 48.50 51.80 30.40 3 1 3 1
tipo3 centpt 1.4m+1.7v 23.00 25.48 12.98 1 3/4 2 1
- 0.00 20.31 10.13 2 1

Tabla 5.37. Disefo por corte de vigas de C3

Seccion : 30 x 65
f'c = 210 kg/cm? fy = 4200 kg/cm? $Ve =11.56 ton
VUcomb Mprd Mpri o VUgiserio | VUdisero!| Vs
ton) | ton.m) | on.m) | M WUIV2 LG Vi | on)
tipo1 | 1.25(m+v)+sy | 1050 | 13.60 | 26.30 | 7.35 | 10.00 | 1543 | 147 | 456 | 142 | ss5
tipo2 | 1.25(m+v)+sy | 17.00 | 19.99 | 4575 [ 7.35 | 12.00 | 2094 | 123 | 1105 | 142 | 35
tipo 2 14m+1.7v | 1850 | 1365 | 3472 | 7.35 | 16.00 | 2258 | 122 | 1297 | 142 | 30
tipo3 | 1.25(m+v)+sy | 26.50 | 2353 | 63.76 | 7.35 | 22.00 | 3388 | 128 | 2626 | 142 | 15

NOMB. | Combinacion Av (cm?)|s (cm)

Tabla 5.38. Propuesta de espaciamiento de estribos para vigas en la zona de confinamiento

1er estribo a 5cm
max(d/3.5,15¢cm) = 16.9 cm
Somin = 30.0 cm
10dbimin = 19.1 cm
24dbe = 22.9 cm
Somin = 16.9 cm
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Figura 5.26. Disefio de vigas de C3

5.4.2 Disefio de columnas

A diferencia de los casos anteriores, la tabla 5.39 clasifico las columnas por el ratio de
carga y ubicacion en altura. Todas las cargas axiales de la tabla son las maximas por
piso y corresponden a la combinacion 1.4m+1.7v, por tanto, son iguales para todos los
casos de estudio. En esta investigacion se busco optimizar el disefio, por ello se
diferenciaron dos tipos de columna. El disefo tipo 1° corresponde a las columnas del
primer y segundo piso cuyo ratio de carga se encuentra entre 0.22 y 0.45. El disefio de
la columna tipo 2° corresponde a los elementos del tercer y cuarto piso cuyo mayor ratio
es 0.21.
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Tabla 5.39. Ratios de carga de columnas

Piso Esquinas Laterales Centrales

Pu (ton) Pu/(f'cAg) Pu (ton) Pu/(f'ceAg) Pu (ton) Pu/(f'c*Ag)
T1 122.49 0.14 217.50 0.25 398.76 0.45
T2 90.03 0.10 159.43 0.18 291.15 0.33
T3 57.53 0.06 100.57 0.11 184.20 0.21
T4 24.79 0.03 42.79 0.05 77.59 0.09

Las tablas 5.40 y 5.41 muestran las solicitaciones determinantes de las columnas tipo

1"y 2" respectivamente, en estas tablas las letras P, V2 y demas corresponden a la

misma nomenclatura indicada para la tabla 5.7. La figura 5.27 muestra los diagramas

de interaccioén para cada direccion de la columna tipo 1° considerando como refuerzo

tentativo: 4¢1" + 8¢3/4", es decir cuantia p=1.02%. La figura 5.28 presenta diagramas

de interaccién de la columna tipo 2" en cada direccidon con 12¢3/4", esto es cuantia de

p=0.81%. Como se menciond, este disefio obedece a la propuesta del presente trabajo

segun la cual:

Es factible reducir la cuantia longitudinal de columnas hasta 0.8% siempre que

el ratio de carga sea menor o igual a 0.25 y siempre que el refuerzo satisfaga el

disefio por flexocompresién

Tabla 5.40. Solicitaciones ultimas de columna tipo 1" de C3

Columnas tipo 1’

Piso Combinacién P (ton) | V2 (ton) | V3 (ton) | M2 (ton.m) M3 (ton.m)
T1 SUP1: 1.4m+1.7v 398.76 -0.17 0.00 0.00 -0.44
T1 SUP2: 1.25(m+v)+sx 174.99 28.18 6.52 13.43 59.45
T1 SUP3: 1.25(m+v)+sy 198.01 -6.32 -28.03 -59.30 -13.03

Figura 5.27. Diagrama de interaccion de columna tipo 1" de C3
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Tabla 5.41. Solicitaciones ultimas de columna tipo 2" de C3

Columnas tipo 2°
Piso Combinacion P (ton) | V2 (ton) | V3 (ton) | M2 (ton.m) | M3 (ton.m)
T3 SUP1: 1.4m+1.7v 183.55 0.01 0.00 0.00 0.01
T4 SUP1: 1.4m+1.7v 43.01 18.69 0.00 0.00 25.11
T4 SUP1: 1.4m+1.7v 42.99 0.03 18.69 25.11 0.04
T4 SUP3: 1.25(m+v)+sy 32.43 1.96 -14.74 31.93 3.25
T4 SUP2: 1.25(m+v)+sx 34.88 14.86 -2.04 -3.44 -31.67

Figura 5.28. Diagrama de interaccion de columna tipo 2" de C3

Los diagramas de interaccién indican que las solicitaciones de ambos tipos de columna

se encuentran dentro de su capacidad a flexocompresién, por ello el refuerzo elegido es

adecuado. Posteriormente se realizd la verificacidon de resistencia a flexion minima de

columnas segun se indica en la norma E.060 [8]. La tabla 5.42 presenta los valores

usados para la verificacion como momentos nominales en cada extremo de las

columnas y vigas ademas del factor o ratio entre estos. En la tabla se puede ver que los

ratios se mantienen sobre el minimo de 1.2.

Tabla 5.42. Verificacion de flexion minima de columnas de C3

PISO (,5;1) (,:\gzﬁrs]) (tl(\)/l:;']) >Mnc (,I[\(A):/rg) (tl(\)ﬂr?.\::]) >Mnv | factor |¢factor>1.27?
3 184 75 63 138 24 64 87 1.58 Ok, cumple
2 291 101 101 202 24 64 87 2.31 Ok, cumple
1 398 99 99 198 24 64 87 2.27 Ok, cumple

En cuanto al disefio por corte se propuso en el capitulo 4 y se reitera por conveniencia:

e Obtener la fuerza cortante de disefo a partir de los momentos nominales en los
extremos dividido por la luz libre tal como se realiza para sistemas estructurales

de muros. En la tabla 5.43 se muestran los valores para el disefio por capacidad.
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e En la mayoria de los casos el espaciamiento determinante en la zona de
confinamiento lo definieron los minimos segun la propuesta del presente trabajo

indicados en la tabla 5.44 para sistemas de porticos.

Fuera de la longitud de confinamiento el espaciamiento calculado por capacidad solo es
determinante para las columnas mas cargadas tipo 1. El esquema del disefio de ambas

columnas se muestra en la figura 5.29.

Tabla 5.43. Disefio por capacidad de C3

PISO (tgﬂnrﬁq) (tmr.]rln) hn (m) V(L:gn) (dt)g/:) (t\(/)i) (lez) s (cm)
4 | 63 63 | 235 | 536 | 242 | 346 | 426 | 3359
3 | 75 75 | 235 | 638 | 242 | 466 | 426 | 24.94
2 | 101 | 101 | 235 | 86.0 | 242 | 727 | 426 | 16.00
1 99 99 2.35 84.3 242 70.7 4.26 16.46

Tabla 5.44. Propuesta de espaciamiento minimo de estribos de columnas

Long. de confinamiento
Rentrepiso/6 = 39.2 cm
Max(B,H) = 65.0 cm
Min = 50.0 cm
LOmin = 65.0 cm
Espaciamiento en la long. De Espaciamiento en el resto de
confinamiento la columna:
8dbl = 15.2 cm 14dbl = 26.7 cm
Min(B,H)/2 = 32.5 cm Max = 30.0 cm
Min = 15.0 cm 48dbe = 45.7 cm
So (cm) = 15.0 cm Spandeo = 26.7 cm

] o [« @) © o o O)

] ) (=] [=)

401" 804" e 5 12034
30 s@3/8" o o o o 3@ s03/8"
1@0.05; 1@0.05:4@0.15;
Rto.@0.15 clext. Rto.@0.25 clext
] (*) 9/ Q (o) o)
| 65 | l 65 |
TIPO 1 TIPO 2
(PISO 1AL 2) (PISO 3 AL 4)

Figura 5.29. Disefio de columnas de C3
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5.4.3 Diagramas momento curvatura de C3

A continuacién, se presentan los diagramas momento vs. curvatura de todos los
elementos disefiados con la propuesta del presente trabajo. Los puntos para elaborar
los diagramas, asi como las curvaturas, deformaciones y demas, se indican en las tablas
5.45 a 5.49. Los diagramas momento curvatura, asi como las notas referenciales de

cada punto evaluado se presentan en las figuras 5.30 a 5.34.

Tabla 5.45. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Vigas tipo 1 de C3

VT1-C3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) Es £C

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 169.21 28.21 5.40E-03 0.0023 0.00091
2 Esfuerzo maximo no confinado 92.5 29.29 2.31E-02 0.0116 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 88.1 36.31 4.85E-02 0.0246 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 111.3 36.29 5.60E-02 0.0272 0.00623
5 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 175.2 41.26 1.22E-01 0.0513 0.02136

| Ductilidad $u/dy | 2259 ]

Figura 5.30. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 1 de C3

Tabla 5.46. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 2 de C3

VT2-C3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) €s €C

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 218.08 48.77 6.14E-03 0.0023 0.00134
2 Esfuerzo maximo confinado 118.62 52.45 3.22E-02 0.0153 0.00382
3 Deformacion maxima del recubrimiento 118.3 54.77 3.61E-02 0.0171 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 146.3 52.79 3.84E-02 0.0171 0.00561
5 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 240.4 59.25 8.26E-02 0.0291 0.01985

| Ductilidad ¢u/dy | 1344 ]
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Figura 5.31. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 2 de C3

Tabla 5.47. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Viga tipo 3 de C3

VT3-C3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) gs €C

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 255.03 64.97 6.82E-03 0.0023 0.00174
2 Esfuerzo maximo no confinado 233.2 69.35 9.16E-03 0.0033 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 171.1 70.90 2.50E-02 0.0105 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 199.9 68.03 2.59E-02 0.0102 0.00518
5 Esfuerzo ultimo del concreto confinado 296.4 68.64 6.79E-02 0.0201 0.02012

| Ductilidad ¢u/dy | 996

Figura 5.32. Diagrama M vs. ¢ de Viga Tipo 3 de C3
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Tabla 5.48. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Columna tipo 1” de piso 1 de C3

| P = 398 ton |
C1'P1 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) &s &C
1 Esfuerzo maximo no confinado 368.5 99.64 5.80E-03 0.0013 0.00214
2 Fluencia del acero 332.0 119.96 8.93E-03 0.0023 0.00296
3 Deformacion maxima del recubrimiento 300.7 124.21 1.42E-02 0.0041 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 316.8 114.89 1.52E-02 0.0041 0.00480
5 Esfuerzo maximo confinado 296.9 117.31 2.52E-02 0.0074 0.00749
6 Esfuerzo ultimo en concreto confinado 282.8 123.47 8.54E-02 0.0262 0.02414
[ Ductilidad pu/py [ 1473 ]
Figura 5.33. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 1 de piso 1 de C3
Tabla 5.49. Puntos para Diagrama M vs. ¢ de Columna tipo 2° de piso 3 de C3
[ P= 184 ton |
C2°P3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) €s €C
1 Fluencia del acero 250.50 75.23 6.78E-03 0.0023 0.0017
2 Esfuerzo maximo no confinado 222.9 79.74 9.58E-03 0.0035 0.00214
3 Deformacion méaxima del recubrimiento 176.2 86.01 2.42E-02 0.0100 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 191.8 80.68 2.72E-02 0.0109 0.00523
5 Esfuerzo maximo confinado 188.2 83.64 4.31E-02 0.0173 0.00811
6 Esfuerzo ultimo en concreto confinado 197.7 95.62 1.30E-01 0.0510 0.02572
[ Ductilidad ¢u/dy [ 1918 ]
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Figura 5.34. Diagrama M vs. ¢ de Columna Tipo 2" de piso 3 de C3

De los diagramas elaborados para las vigas y columnas se puede comentar que la
ductilidad decrece conforme la resistencia se incrementa. Se obtuvieron ductilidades de
22.6, 13.4 y 9.9 para las vigas tipo 1, 2 y 3 respectivamente. En columnas las
ductilidades obtenidas fueron 14.7 y 19.2 para las columnas tipo 1 del piso 1y 2" del

piso 2" respectivamente

5.5 Disefo de nudos

Ademas de los requerimientos presentados para vigas y columnas, la norma E.060 [8]
exige verificar la resistencia de los nudos. En la tabla 5.50 se muestran los parametros
y calculos para el disefio de nudos de cada caso de estudio. En esta tabla se consideré
la expresién para nudos confinados en dos caras aun cuando se analizé un nudo interior
con cuatro vigas llegando a este. Esto porque el area de la viga es inferior al area del
nudo en cada cara y por ello no puede considerarse confinado. Como se puede ver en
la tabla 5.50, la resistencia del nudo ¢Vnnuo €s igual para todos los disefios porque
depende solo de la geometria y resistencia a la compresion del concreto. La cortante en
el nudo Vu, en cambio, depende del refuerzo y fuerza cortante en la columna; por ello
la tabla uso6 el diseno de las vigas tipo 3 de mayor cuantia con las columnas del techo 3
de menor fuerza cortante puesto que estos daran la mayor demanda de fuerza cortante

Vu en el nudo.
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Tabla 5.50. Disefio de nudos

A. Resistencia del nudo ¢Vnnudo :

fc=

hcolumna =
bviga =

X =

i) b+h =

i) b+2x =

Aj =h*min(i,ii) =
Factor =

VNnudo =
¢ =
®VNnudo =

210
65
30

17.5
95
65

4225

1.2

Vnnudo =factor*3.19V(f c)*Aj
VnNnudo =1.2*3.19V(f ¢)*Aj (ec.5.1)

2351
0.85
199.8

kg/cm?
cm
cm
cm
cm
cm

cm?

ton

ton

B. Cortante en el nudo: Vu =1.25fy(As1+As2)-Vcol (ec. 5.2 de la E.060 [8])

fy =
As1 =
As2 =
Vcol =
Vu =

Diseno .
unidades

C1-SD | C1-SMC C2 C3

4200 4200 4200 4200 kg/cm?
30.42 35.49 30.42 30.42 cm?

15.21 18.05 15.21 10.14 cm?

13.05 16.42 11.41 11.41 ton

226.5 264.7 228.1 201.5 ton

De la tabla 5.50 se concluye que los disefios C1-SD y C1-SMC necesariamente tendrian
que modificar la seccion de sus vigas de forma que estas confinen a la columna en sus
cuatro caras. Solo asi se podria usar un factor de 1.7 en lugar de 1.2 en la ecuacion 5.1
de la E.060 [8]. Sin embargo, no se realizé el cambio de seccion porque parte del
objetivo es comparar ductilidad de los elementos estructurales con las mismas
dimensiones. El disefio C3, por considerar menor refuerzo longitudinal en comparacion

con C2, induce una fuerza cortante en el nudo Vu aceptable en comparacion con la

resistencia del mismo ¢Vnnudo.
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5.6 Andlisis tiempo historia no lineal

Los casos de estudio C2 y C3, cuya estructuracion es la misma, fueron sometidos a
analisis tiempo historia No Lineal por integracion directa en el programa ETABS. Los
registros ingresados fueron los siete especificados en el anexo 5, cabe resaltar que los
registros se encuentran espectro compatibilizados y corresponden a un SMC. El analisis
se desarrolld solo en la direccidén Y por ser esta la mas critica, es decir que los registros
fueron ingresados con sus componentes en ambas direcciones, pero considerando el
mayor factor en la direccion Y. El andlisis en ambos casos de estudio parte de un estado

de gravedad definido como la carga muerta total mas el 25 % de la carga viva.

Las vigas cuentan con rétulas tipo flexion en su direccién principal M3. Las columnas en
cambio, cuentan con rétulas tipo interaccién de carga axial y momento flector en ambas
direcciones principales P-M2-M3. Tanto para vigas como para las columnas se
ingresaron manualmente las propiedades no lineales de concreto y acero de refuerzo
definidas en 5.1.3. De la misma forma, se ingresaron los diagramas momento curvatura
presentados en los acapites 5.3.3 y 5.4.3. Las rétulas de las columnas se ubicaron a d/4
de la cara y con una longitud de h/2. Las rétulas de vigas se ubicaron a “d” de la cara 'y

con una longitud de h/2.

Con los analisis tiempo historia se comprobd que los desplazamientos de los edificios
aislados son cercanos a los obtenidos con el analisis FNA, por ello la junta de disefio de
0.35 m resulta adecuada. En la tabla 5.35 se presentan los desplazamientos maximos
para cada registro a nivel de la plataforma de aislamiento y en el ultimo techo en el
mismo instante, asimismo se indica la diferencia entre ambos desplazamientos. Esta

diferencia relativa es la que desplaza la superestructura del edificio.

Tabla 5.35. Desplazamientos en Y de los casos C2y C3

Registros Desplazamiento (m)
Aislamiento Techo 4 A (m)
C5101 0.234 0.248 0.014
LIMA 70 0.223 0.236 0.013
LIMA 66 0.246 0.256 0.010
LIMA 74 0.264 0.284 0.020
C7111 0.272 0.288 0.016
C7401 0.311 0.331 0.020
C7411 0.254 0.270 0.016
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Figura 5.35. Deformada del analisis Tiempo Historia para el registro C7401 al desplazamiento
maximo para el Caso C2

En la figura 5.35 se muestra la deformada del caso de estudio 2 para el instante en que
se produce el maximo desplazamiento para el registro C7401. La figura 5.36 muestra el
estado deformado final del caso 2 al final del mismo registro. En ambas figuras se puede
observar que los elementos estructurales no forman rétulas que incursionen en el rango

inelastico.

Figura 5.36. Deformada del analisis Tiempo Historia para el registro C7401 al finalizar el sismo
para el Caso C2
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En la figura 5.37 se grafica la historia de aceleraciones para el caso de estudio 2 en el
nivel de aislamiento y en el techo 4, en el primero la maxima aceleracién alcanzada es
1.75 m/s?, mientras que en el techo 4 esta es 1.91 m/s?. La figura 5.38 muestra las
derivas en el tiempo para cada piso, se aprecia que las derivas de todos los pisos siguen

una misma tendencia debido a que el edificio tiende a moverse traslacionalmente.

Figura 5.37. Historia de aceleraciones para el registro C7401 del caso C2

Figura 5.38. Historia de derivas para el registro C7401 del caso C2
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CAPITULO 6 : DISCUSION DE RESULTADOS

En el presente capitulo se discuten datos y resultados relevantes de cada caso del
capitulo 5. Como punto de partida se menciona a la fuerza cortante de disefio teniendo
en cuenta que se consideré el sismo SMC para la estructura C1-SMC aun cuando la
norma permite realizar el disefio con un sismo menor para estructuras de base fija. Esto
debido a que el sismo llegara al suelo de una estructura con la misma aceleraciéon
independientemente del sistema estructural o proteccidn sismica con la que cuente el
edificio. Por el mismo motivo se considera arbitrario comparar solo C1-SD y C2 ya que
la demanda sismica es diferente para cada caso. La tabla 6.1 presenta las fuerzas
cortantes basales elasticas de cada estructura para ambas direcciones, asi como el
factor R. Indica ademas los porcentajes de reduccion de fuerza cortante basal de los
casos de base aislada respecto de los de base fija que, acorde con la evidencia del

capitulo 3, decrece considerablemente.

Tabla 6.1. Cortantes basales elasticas

Fuerza elastica (ton) Reduccién
) ) C1-SD (a) C1-SMC (b) C2yC3(c)
Direccién
SD SMC SMC ((@)-(c))(@) | ((b)-(c))(b)
R=1 R=1 R=1
X 2,768 4,152 766 72.3% 81.6%
Y 2,664 4,000 750 71.8% 81.3%

La tabla 6.2 resume las fuerzas cortantes de disefio para las estructuras o
superestructuras en el caso de los edificios aislados. Los casos C2 y C1-SD tienen
fuerzas de disefio muy similares siendo la cortante de la primera solo 10.7% y 12.6%
mayor a la segunda en X e Y respectivamente, sin embargo, los factores R fueron muy
distintos. Por otro lado, si se compara C1-SMC y C2, la fuerza de disefio se redujo de

una estructura a otra en 26 y 25% en las direcciones X e Y respectivamente.
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Tabla 6.2. Cortantes basales de disefio

Fuerza cortante de disefio (ton)
. . C1-SD C1-SMC C2yC3
Direccién
SD SMC SMC
R=8 R=8 R=2
X 346 519 383
Y 333 500 375

En cuanto a las derivas de entrepiso, estas se grafican en la figura 6.1 para cada caso,
los maximos se obtuvieron en la direccion Y siendo 0.0099 para C1-SD; 0.0149 para la
estructura de base fija C1-SMC y 0.0025 para los casos aislados C2 y C3. Es decir que
la reduccion de derivas del edificio aislado es 74.7% respecto de C1-SD y 83% respecto
de C1-SMC. Si bien la reduccién de derivas no significa que la reducciéon de ductilidad

demandada esté en la misma proporcion, da una idea de cuan poco exigidos estaran

los elementos estructurales de edificios aislados.

Las aceleraciones, aunque se tiene presente que en el caso de la estructura de base
fija no son confiables por tener un factor de reduccion de 8 y haberse trabajado solo el
analisis elastico, tiene un maximo de 0.25g en C1-SMC. La estructura aislada C2 tiene
una aceleracion de 0.24g, sin embargo, este valor es el que se espera se desarrolle en

la estructura por permanecer esta principalmente en el rango elastico.

Figura 6.1. Grafica de derivas por caso
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A continuacion, se detallan las solicitaciones ultimas de disefo por elemento estructural
obtenidos de los casos de estudio. Se comparan los diagramas momento vs. curvatura
de secciones segun los lineamientos de la norma E.060 [8] versus los diagramas de las
mismas secciones considerando la propuesta de lineamientos del capitulo 4.
Adicionalmente se evalua la variabilidad de los parametros para la propuesta de

lineamientos.

6.1 Comparacion de solicitaciones de disefio

Se reitera que los casos de estudio fueron cuatro: C1-SD, C1-SMC, C2 y C3. El caso
C3 corresponde a un disefio alternativo y optimizado de C2, pero las solicitaciones son

las mismas para ambos casos.

6.1.1. Solicitaciones en vigas

En cuanto a las solicitaciones de momento flector de vigas se puede concluir, de las
tablas 5.19 y 5.32 correspondientes a los casos C1-SMC y C2 respectivamente, que
para vigas perimetrales la reduccion de momento negativo es superior a 15%. La
reduccion de momento positivo en el tercio central es aproximadamente 10% y el
momento positivo en la cara de las vigas se redujo entre 50% y 100%. Para las mismas
estructuras, las vigas interiores presentan una reduccién de momento negativo superior
a 10%. El momento positivo en el tramo central se mantiene puesto que predominan las

cargas de gravedad y el momento positivo en la cara se reduce en un 100%.

Respecto a las solicitaciones de vigas de C1-SD y C2 presentadas en las tablas 5.4 y
5.32 respectivamente, se puede ver que la diferencia de momentos ultimos es tan
pequefa que el disefio por flexiéon resulta muy similar para ambos casos. Si bien la
reduccion de momentos negativos en los extremos no parece significativa para la
distribucion de vigas escogida, si se aprecian los momentos por piso y ubicacion en
planta en las tablas 6.3 y 6.4, se podra notar mejora o reduccion gradual por piso. En
estas tablas se resumen los momentos negativos ultimos en los extremos de vigas por
caso, piso y ubicacion lateral o interior. En el primer techo, el caso aislado no presenta
reduccion sino incremento respecto de C1-SD debido a que 10% del momento ultimo
de C2 corresponde al efecto del momento P-delta. Este efecto usualmente afecta a los
primeros pisos dependiendo de la altura de la edificacién, en el caso de estudio C2 0 C3

solo es importante en el primer techo.
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Tabla 6.3. Comparativo de momentos negativos ultimos de disefio en vigas perimetrales

Momento Pértico lateral
negatvo =~ S [ G1-SMC | C20C3
(ton.m) | % 2 ) @ | (@-e@ | (b)-e)b)
T4 20.3 24.0 17.4 14.3% 27.5%
T3 30.0 36.7 26.8 10.9% 27.1%
T2 34.7 43.7 31.5 9.2% 28.0%
T1 34.4 44.0 36.0 -4.7% 18.2%

Tabla 6.4. Comparativo de momentos negativos ultimos de disefio en vigas interiores

Momento Pértico central
negative I e T C1-8MC | G20 C3
(ton.m) (a) (b) ©) ((@)-(c))/(@) | ((b)-(c))(b)
T4 29.5 32.8 27.3 7.5% 16.6%
T3 42.6 48.5 41.2 3.4% 15.2%
T2 47 1 54.8 45,5 3.3% 17.0%
T1 47.2 55.0 48.5 -2.7% 11.8%

Como se mostro en las tablas 5.20 y 5.33 correspondientes a las estructuras C1-SMC y
C2 respectivamente, las fuerzas cortantes de vigas obtenidas de las combinaciones
ultimas presentan reduccion minima de 5% para los casos de sismo. Por eso mismo, el
espaciamiento calculado a partir de los momentos probables difiere considerablemente
para ambos casos, siendo 48 cm para la viga tipo 1 de C1-SMC y 64 cm para el caso
C2. No obstante, los espaciamientos calculados por momentos probables solo son
determinantes para el caso de la viga tipo 3 de mayor refuerzo longitudinal. Para las
vigas 1y 2 en cambio, por tener menor refuerzo, el espaciamiento determinante en los

casos C1-SD, C1-SMC y C2 es el minimo por norma segun la tabla 5.6.

Si se comparan las solicitaciones por corte de C1-SD, tabla 5.5, y C2, tabla 5.33, se
podra ver que solo hay reduccion en las vigas perimetrales de la azotea y esta es de
6.3%, con lo que el disefio por corte resulta exactamente igual para ambas estructuras.
Las vigas tipo 3 de los casos C2 tienen mayores solicitaciones de corte debido a que la
lectura se ha tomado en el elemento mas solicitado que en este caso esta influenciado

por el efecto P-delta en el primer techo.
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6.1.2. Solicitaciones en columnas

Las tablas 6.5, 6.6 y 6.7 muestran las solicitaciones por piso y combinaciones

determinantes para el disefio de las estructuras C1-SD, C1-SMC y C2. Estas tablas

corresponden a las columnas mas exigidas de esquina, laterales o perimetrales y

centrales o interiores respectivamente. El porcentaje de reduccién indicado compara las

solicitaciones de momentos y corte de C2 respecto de C1-SMC. En todos los casos la

carga axial determinante se mantiene constante puesto que corresponde a la

combinacion 1.4m+1.7v.

Tabla 6.5. Comparativo de solicitaciones de columnas de esquina

Columnas de | gt ge pase fija C1-SD | Edif.de base fija c1-smc | F9-0€ Pase aisladaCzo
esquina C3
Techo Combinacion P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
ton ton ton.m ton ton ton.m ton ton ton.m
1.4m+1.7v 122.49 122.49 122.49
T 1.25(m+v)+sy 17.29 38.88 23.93 56.45 22.98 52.35
reduc: 4.0% 7.3%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 16.37 26.37 22.57 52.70 22.83 51.82
reduc: -1.2% 1.7%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v 90.03 90.03 90.03
T2  1.25(m+v)+sy 17.00 26.51 21.85 34.10 13.62 23.91
reduc: 37.7% 29.9%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 16.22 25.23 20.69 32.18 13.36 23.36
reduc: 354% 27.4%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v 57.53 57.53 57.53
T3  1.25(m+v)+sy 13.64 24.57 17.32 32.21 11.66 21.25
reduc: 32.7% 34.0%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 13.05 23.39 16.42 30.44 11.41 20.68
reduc: 30.5% 32.1%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
T4 1.4m+1.7v 24.79 24.79 24.79
1.25(m+v)+sy 11.65 22.75 13.24 27.06 10.32 20.31
reduc: 22.0% 24.9%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 11.31 21.96 12.74 25.88 10.28 19.96
reduc: 19.3% 22.9%
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Tabla 6.6. Comparativo de solicitaciones de columnas laterales

Columnas laterales | Edif.de base fija C1-SD Edif.de base fija C1-SMC Edif.de basté:f;uslada C2o
Techo Combinacién P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
ton ton ton.m ton ton ton.m ton ton ton.m
1.4m+1.7v | 217.50 217.50 217.50
T1  1.25(m+v)+sy 19.06 38.43 25.11 57.57 28.02 59.30
reduc: -11.6% -3.0%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 18.41 36.01 23.94 53.47 28.20 59.45
reduc: -17.8% -11.2%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v 159.43 159.43 159.43
T2  1.25(m+v)+sy 21.99 34.27 26.27 40.96 20.17 32.97
reduc: 23.2% 19.5%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 21.40 33.27 25.38 39.50 20.04 32.61
reduc: 21.0% 17.4%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v 100.57 100.57 101.34
T3  1.25(m+v)+sy 18.15 30.72 21.39 37.45 17.11 28.96
reduc: 20.0% 22.7%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 17.70 29.83 20.70 36.13 16.95 28.56
reduc: 18.1% 21.0%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
T4 1.4m+1.7v 42.79 42.79 43.01
1.25(m+v)+sy 18.13 32.95 19.52 36.75 18.69 31.93
reduc: 4.3% 13.1%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 17.85 32.33 19.12 35.82 18.69 31.67
reduc: 2.2% 11.6%

La tabla 6.8 resume aun mas la reduccién de solicitaciones de corte y momento flector
desde la estructura C1-SMC a C2 por columna y piso. Como se vio antes, en el primer
piso las columnas perimetrales pueden presentar una reduccion o incremento minimos.
Esto debido a la presencia de los momentos P- Delta que incrementan las solicitaciones
por sismo de los elementos de los primeros pisos y se reducen conforme se avanza en
altura. Sin embargo, en las columnas interiores o centrales siempre se presenta

reduccion de las solicitaciones y esta se acentua para los pisos superiores.
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Tabla 6.7. Comparativo de solicitaciones de columnas centrales o interiores

Columnas centrales| Edif.de base fija C1-SD Edif.de base fija C1-SMC Edif.de bas&(a:glslada €20
Techo Combinacion P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
ton ton ton.m ton ton ton.m ton ton ton.m
1.4m+1.7v 398.76 398.76 398.76
T1  1.25(m+v)+sy 14.89 33.96 22.23 50.84 18.76 35.63
reduc: 15.6% 29.9%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 14.05 31.97 20.98 47.85 17.75 35.37
reduc: 154% 26.1%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v | 291.15 291.15 291.15
T2 1.25(m+v)+sy 14.46 22.44 21.59 33.44 12.27 20.95
reduc: 43.2% 37.3%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 13.50 20.89 20.14 31.12 11.91 20.34
reduc: 409% 34.6%
P V3 M2 P V3 M2 P V3 M2
1.4m+1.7v 184.20 184.20 184.20
T3  1.25(m+v)+sy 11.04 19.81 16.49 29.58 8.73 16.86
reduc: 47.0% 43.0%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 10.27 18.50 15.34 27.61 8.37 16.25
reduc: 454% 41.1%
P V3 M2 P V3 M2 B V3 M2
T4 1.4m+1.7v 77.59 77.59 77.59
1.25(m+v)+sy 6.70 14.14 10.00 21.07 4.79 10.59
reduc: 52.2% 49.7%
V2 M3 V2 M3 V2 M3
1.25(m+v)+sx 6.12 13.02 9.14 19.38 4.54 10.06
reduc: 50.3% 48.1%

Tabla 6.8. Resumen de reduccién de solicitaciones en columnas

Reduccion Columnas de esquina Columnas laterales Columnas centrales
V2,V3 M2,M3 V2,V3 M2,M3 V2,V3 M2,M3

T1 - r>1% - - r>15% r>25%
T2 r>35% r>25% r>20% r>15% r>40 % r>30%
T3 r>30 % r>30 % r>15% r>20% r>45% r>40 %
T4 r>20 % r>30 % r>2% r>10 % r>50 % r>45%

De la tabla anterior se concluye que, en general, existe reduccion de fuerzas cortantes
y momentos flectores en ambas direcciones a partir del piso 2 en una estructura regular

de cuatro pisos.
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6.2. Comparacion de ductilidades a flexion instaladas y demandadas

En primer lugar, se comparan las ductilidades instaladas de los cuatro disefos. C1-SD
y C1-SMC, como se explicé en capitulos anteriores, por ser de base fija tendran una
demanda de ductilidad considerablemente mayor a C2 y C3. Las propiedades de los
materiales usadas para elaborar los diagramas se repiten en esta seccion pues se
considerd oportuno para comprender los resultados. El concreto es de resistencia a la
compresion f'c=210 kg/cm?, médulo de elasticidad E=219626 kg/cm? y deformacion
unitaria en el esfuerzo maximo no confinado de 0.0021. Para el acero se tomaron las
propiedades promedio del acero peruano segun Sanchez et. al [37], de donde el
esfuerzo de fluencia es fy=4605 kg/cm?, el esfuerzo maximo fsu=7457 kg/cm?. El médulo
de elasticidad del acero E=2000000 kg/cm?, la deformacién al iniciar el endurecimiento
esh=0.0139, la elongacion en el esfuerzo maximo o elongacion uniforme como lo llama

el ACI 318-19 [11] es esu=0.0809 y el factor P por endurecimiento es 2.99.

Tanto para el concreto confinado dentro de estribos como para el no confinado fuera de
estos se uso el modelo de Mander [31]. Este modelo considera la cuantia longitudinal y
transversal por lo que cada elemento tiene su propio modelo de concreto segun su
disefo. Para el acero de refuerzo en traccion se usoé el modelo de Mander [35], a partir
de este y haciendo uso de las ecuaciones A.11 y A.12 del anexo 1 se obtuvo el modelo
de acero en compresion indicado en la figura 5.10. Es decir que los diagramas
diferencian acero en traccién y compresion, asi como concreto confinado y no confinado,
solo se desestima el aporte del concreto en traccién. El detalle de los diagramas se

encuentra en el anexo 3.

6.2.1 Ductilidad a flexién de vigas

La figura 6.2 muestra los diagramas de los disefos de las vigas tipo 1 y sus
solicitaciones. El tipo 1 corresponde a las vigas perimetrales de la azotea y son las que
menor demanda de momento flector tienen, por tanto, también son las de menor cuantia.
Como se pudo ver en las figuras 5.24 y 5.26 que corresponden a disefos de las vigas
de C2 y C3 con la misma demanda de momento flector, la Unica diferencia entre estas

vigas tipo 1 es el espaciamiento de estribos de 12.5cmy 16 cm.
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Figura 6.2. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 1

La tabla 6.9 presenta un resumen del refuerzo longitudinal, transversal y ductilidad
instalada en las vigas tipo 1 para todos los casos disefiados. De la tabla 6.9 se puede
concluir que la ductilidad provista para la viga tipo 1 del caso C3 de 22.59 con cuantia
de 0.64% de acero en traccion de C3 es muy cercana a la ductilidad asignada al caso
C1-SMC de 22.77. Cabe resaltar que la demanda de ductilidad en el caso C1-SMC sera

mucho mayor al de C3 por ser la primera una estructura de base fija.

Tabla 6.9. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 1

Viga Tipo 1
Disefio C1-SDy C2 C1-SMC C3
Estribos 3/8"@0.125 3/8"@0.125 | 3/8"@0.16
Ptraccion 0.64% 0.80% 0.64%
Pcompresion 0.32% 0.43% 0.32%
n 26.64 22.77 22.59

Las vigas tipo 2 son las perimetrales de los pisos 1 al 3 e interiores de la azotea. Las
figuras 5.6, 5.17, 5.24 y 5.26 muestran los disefios de C1-SD, C1-SMC, C2 y C3
respectivamente. En funcion a estos disefios y a las propiedades mencionadas al inicio

de este capitulo, se elaboraron los diagramas momento curvatura de la figura 6.3.
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Figura 6.3. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 2

La tabla 6.10 presenta un resumen de los disefios de la viga tipo 2 para cada caso. La
diferencia entre C2 y C3, como lo muestra la tabla, es un acero de compresiéon de %" y
espaciamiento de estribos de 12.5 cm a 16 cm. La cuantia en traccion de ambos disefios
es 1.15% y en compresion 0.64% y 0.48% para C2 y C3 respectivamente. Sin embargo,
la ductilidad disponible de C3 es 13.44, es decir 6.7% menos que la disponible en C1-
SMC de 14.42. En cuanto a la resistencia, C3 presenta 11.4% menos resistencia a

momento flector respecto de C1-SD o C2 como se pudo observar en la figura 6.3.

Tabla 6.10. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 2

Viga Tipo 2
Disefio C1-SDy C2 C1-SMC C3
Estribos 3/8"@0.125 3/8"@0.125 | 3/8"@0.16
Praccién 1.15% 1.43% 1.15%
Pcompresisn 0.64% 0.73% 0.48%
u 17.36 14.42 13.44

Las vigas tipo 3 son las interiores de los pisos 1 al 3 y las que exigen mayor cuantia. El
disefo de estas se aprecia en las figuras 5.6, 5.17, 5.24 y 5.26 para C1-SD, C1-SMC,
C2 y C3 respectivamente. En funcion a los refuerzos de cada disefio se elaboraron los
diagramas momento curvatura de la figura 6.4, en esta figura se ubica ademas la

solicitacion de momento flector de disefo para cada caso.
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Figura 6.4. Diagramas momento vs. curvatura de vigas tipo 3

La tabla 6.11 resume el refuerzo longitudinal y transversal, asi como la ductilidad
alcanzada segun el disefo de cada caso de estudio. La diferencia entre los disefios C2
y C3 es un acero en compresion de 1” y espaciamiento de estribos de 10 cm a 15 cm
siendo C3 el menos conservador. Las cuantias asignadas en tracciéon son 1.72% para
ambos casos y en compresion 0.86% y 0.57% para C2 y C3. En este caso la reduccion
de ductilidad entre C1-SMC y C3 es 27.3% y la diferencia de resistencia al momento

flector ultimo entre C2 y C3 es 20%.

Tabla 6.11. Resumen de disefio y ductilidad de vigas tipo 3

Viga Tipo 3
Disefio C1-SDy C2 C1-SMC C3
Estribos 3/8"@0.10 3/8"@0.10 | 3/8"@0.15
Ptraccion 1.72% 2.01% 1.72%
Pcompresion 0.86% 1.02% 0.57%
u 14.94 13.70 9.96

De los tres tipos de vigas estudiados se comprobd que el incremento de acero en
traccion reduce la ductilidad, esto se pudo ver en los resumenes de disefio de vigas y
ductilidad de las tablas 6.9, 6.10 y 6.11. Esto a pesar de que el ratio de acero en traccion
entre el de compresion se mantiene aproximadamente en 2 como en C1-SD. La tabla

6.12 resume las ductilidades alcanzadas en cada disefio y viga.
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Tabla 6.12. Resumen de ductilidad de vigas

Ductilidad p Reduccién de p
Vi
e C1-SD y C2 (a) | C1-SMC (b) C3 (c) ((@)-(c)(@) | ((b)-(c))(b)
Tipo 1 26.64 22.77 22.59 15.19% 0.76%
Tipo 2 17.36 14.42 13.44 22.61% 6.80%
Tipo 3 14.94 13.70 9.96 33.34% 27.30%

La ductilidad demandada en vigas se evalué mediante el analisis tiempo historia no
lineal por integracion directa. Por ser las solicitaciones sismicas las mismas para los
casos C2 y C3, la unica variante es la incursion en el rango elastico o inelastico
dependiendo del diagrama de cada disefio. En las figuras 6.5 y 6.6 se grafica la historia
de solicitaciones para la viga tipo 2 de los casos 2 y 3 respectivamente. Se ve que, en

ambos casos y en todo momento, las rétulas se mantienen dentro del rango elastico.

Figura 6.5. Respuesta de rotula de Viga Tipo 2 del Caso C2
para el registro C7401
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Figura 6.6. Respuesta de rétula de Viga Tipo 2 del Caso C3
para el registro C7401

De la misma forma en las figuras 6.7 y 6.8 se muestran las respuestas de las vigas tipo
3 de mayor cuantia en los casos de estudio 2 y 3 respectivamente. Estas rotulas se

encuentran trabajando en el rango elastico para el registro mas exigente.
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Figura 6.7. Respuesta de rotula de Viga Tipo 3 del Caso C2
para el registro C7401

Figura 6.8. Respuesta de rotula de Viga Tipo 3 del Caso C3
para el registro C7401
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En resumen, ninguna de las vigas supera su respectivo momento de fluencia ni hace
uso de la ductilidad instalada. La tabla 6.13 presenta un resumen de los momentos de
fluencia positivos y negativos asi como su respectiva solicitacion maxima para el registro
C7401 para cada tipo de viga y caso de estudio. Se aprecia que los ratios son muy
similares si hacemos un disefio convencional de porticos 0 uno con los lineamientos

propuestos en el presente documento.

Tabla 6.13. Resumen de solicitaciones maximas de momento flector para el registro

C7401
VIGAS
Tipo 2 Tipo 3
Negativo Caso C2 Caso C3 Caso C2 Caso C3
Momento de 491 48.8 65.9 65.0
fluencia (My)
Momento actuantq 24.0 24.0 285 285
mMAaximo (Mmax)
Ratio (Mmax/My) 48.9% 49.2% 43.3% 43.9%
Positivo Caso C2 Caso C3 Caso C2 Caso C3
Momento de
fluencia (My) 28.3 21.5 374 25.3
Momerio dCiigiie 9.1 9.1 40 4.0
mMaximo (Mmax)
Ratio (Mmax/My) 32.2% 42.4% 10.7% 15.8%

6.2.2 Ductilidad a flexion de columnas

En el caso de columnas los diagramas se ven determinados por el nivel de carga axial,
por ello en este acapite se presentan los diagramas por piso. Como se indico antes, las
cargas axiales determinantes correspondieron a la combinacion de gravedad, por ello
fue la misma para los cuatro casos de estudio. Por este motivo, como particularidad de
los casos de estudio C1-SD, C1-SMC y C2, estos tuvieron el mismo disefio de columnas
segun la figura 5.9. Las columnas tipo 1, 1"y 2 tienen cuantia de 1.02% y las de tipo 2’
de 0.81%.

106



La figura 6.9 muestra los diagramas por piso de las columnas tipo 1y 2. En el capitulo
2 de ductilidad se menciond que la carga axial reduce la ductilidad de curvatura, sin
embargo esto solo se refleja en los diagramas de los pisos 1y 2. El motivo es que solo
la curva del primer piso llega a su capacidad maxima por deformacion ultima del
concreto confinado en compresion o rotura del estribo, los demas casos llegan a su
capacidad maxima cuando el acero longitudinal en traccion llega a su elongacion
maxima uniforme. Este es un caso que no suele presentarse si se desestiman las

propiedades del concreto confinado.

Figura 6.9. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de C1-SD, C1-SMC y C2

Las columnas disefadas en el caso C3 a diferencia de los dos otros disefos, separan
el tipo de columna 1° para los pisos 1y 2 del tipo 2” para los pisos 3 y 4. Los diagramas
de la figura 6.10 pertenecen a las columnas tipo 1"y 2 por piso del disefio C3 mostrado
en la figura 5.29. En estos casos las curvas de los tres primeros pisos llegan a su
capacidad maxima por deformacién ultima del concreto confinado o rotura del estribo
mientras que la curva del cuarto piso llega al ultimo punto por deformacion uniforme del
acero longitudinal en traccion. Es debido al mismo tipo de falla de los tres primeros pisos

que se aprecia como la carga axial reduce la ductilidad e incrementa la resistencia.
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Figura 6.10. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de C3

A continuacién, se comparan los diagramas de los disefios C2 y C3 para identificar las
diferencias que implica modificar lineamientos segun la propuesta del presente trabajo
de investigacién. La figura 6.11 muestra diagramas de las columnas del primer piso
segun indica la leyenda. La diferencia entre los tipos de columna como se pudo notar
en las figuras 5.9, 5.29 y tabla 6.14 es que el estribo cambia de 2" a 3/8” y el
espaciamiento entre estos se incrementa de 10 cm a 15 cm. Ambas columnas llegan a
su capacidad ultima por elongacién maxima del concreto confinado solo que, debido a
la cuantia transversal, el modelo de concreto de la columna tipo 1 tiene como
deformacion ultima 0.0365 mientras que la columna tipo 1° solo 0.0212. Esto significa
una reduccioén de ductilidad de 52.8% desde 31.20 en C1-SMC a 14.73 en C3.
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Figura 6.11. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 1

Tabla 6.14. Resumen de disefo y ductilidad de columnas de piso 1

Columnas de piso 1
Disefio C1'S[;' o e c3
Tipo 1 1
Estribos en Lo 1/2"@0.10 3/8"@0.15
Plongitudinal 1.02% 1.02%
u 31.20 14.73

La figura 6.12 muestra los diagramas de las columnas tipo 1y 1" del segundo piso cuyos
detalles se presentaron en las figuras 5.9 y 5.29. La diferencia entre estos disefios es el
mismo que se menciond en el parrafo anterior, sin embargo, debido a la reduccién de
carga axial las ductilidades cambian. En este caso la columna tipo 1 llega a su capacidad
maxima por deformacion uniforme del acero longitudinal en traccién mientras que el tipo
17 lo hace por deformacion ultima del concreto confinado en compresién. La tabla 6.15
resume el disefio y la ductilidad para ambos disefios. La reduccion de ductilidad en este
caso es 47.9% como se muestra en la tabla 6.15 y de capacidad a momento flector

ultimo 15.8%. El ratio de carga Pu/(f’c - Ag) de este piso es 0.33.
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Figura 6.12. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 2

Tabla 6.15. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 2

Columnas de piso 2
o C1-SD, C1-

Disefio SMCy C2 C3
Tipo 1 1
Estribos en Lo 1/2"@0.10 3/8"@0.15
Plongitudinal 1.02% 1.02%

u 27.99 14.57

En la figura 6.13 se muestran los diagramas de las columnas del piso 3 cuyo ratio de
carga Pu/(f’c-Ag) es 0.21, los disefios se mostraron en las figuras 5.9 y 5.29. La tabla
6.16 resume la ductilidad y refuerzo de cada diseno. En este caso ademas de reducir la
cuantia transversal de 1.34% a 0.50%, se redujo la cuantia longitudinal de 1.02% a
0.81%. Estos cambios implicaron una reduccién de ductilidad de 30.3% y de capacidad

al momento flector ultimo de 21.7%.
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Figura 6.13. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 3

Tabla 6.16. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 3

Columnas de piso 3
Disefio C1-SD, C1-SMC c3
y C2
Tipo 1 2
Estribos en Lo 1/2"@0.10 3/8"@0.15
Plongitudinal 1.02% 0.81%
U 27.52 19.18

Los diagramas para las columnas tipo 2 y tipo 2" del cuarto piso se muestran en la figura
6.14. La tabla 6.17 muestra el refuerzo, cuantia y ductilidad de cada disefo de columnas
del piso 4. Como se puede ver en la tabla, la cuantia longitudinal de la columna 2" es
0.81% mientras que la de 2 es 1.02%; las cuantias transversales son 0.72% y 0.50%
siendo 2" la menos conservadora. En este caso ambos disefos llegaron a su capacidad
ultima por elongacion del acero en traccién y la ductilidad se mantuvo casi constante de
30.11 en C1-SMC a 31.16 en C3.
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Figura 6.14. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de Piso 4

Tabla 6.17. Resumen de disefio y ductilidad de columnas de piso 4

Columnas de piso 4
Disefio CS1|\;|SCD9 8; C3
Tipo 2 2
Estribos en Lo 3/8"@0.10 3/8"@0.15
Plongitudinal 1.02% 0.81%
u 30.11 31.16

La tabla 6.18 resume las ductilidades de columnas por piso instaladas con cada disefio,

asi como el ratio de carga y comparacion de ductilidades.

Tabla 6.18. Resumen de ductilidad de columnas

. Ratio de carga Ductilidad Reduccién
Piso Pu/(f'c*Ag) C1-SD, C1-SMC c3 de u
y C2
1 0.45 31.20 14.73 52.8%
2 0.33 27.99 14.57 47.9%
3 0.21 27.52 19.18 30.3%
4 0.09 30.31 31.16 -2.8%
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En cuanto a la ductilidad demandada en las columnas, las solicitaciones son las mismas
para los casos C2 y C3, sin embargo, el disefio ocasiona menor ductilidad disponible
para los elementos del caso C3. La tabla 6.19 presenta solicitaciones maximas de
momento flector y momentos de fluencia para cada disefio segun su carga axial. Las
solicitaciones corresponden al registro C7401 por ser este el que produce resultados
mas exigentes respecto de los demas registros. En la tabla se puede verificar que las
columnas de todos los pisos se encuentran en el rango elastico puesto que su momento
actuante es considerablemente inferior al momento de fluencia asociado al nivel de
carga axial en su instante mas critico. Es decir que la reduccién de ductilidad no implica

una desmejora puesto que no se hace uso de la misma.

Tabla 6.19. Solicitaciones de momento flector maximo para el registro C7401 y momentos de
fluencia para cada caso

Solicitaciones Caso C2 Caso C3
Ubicacion
Macwante | Pacwante |rotacion [ Tipode | My | MYMact | Tipode | My | My/Mac
(ton.m) (ton) (rad) Col (ton.m) Col (ton.m)
Esquina
piso 1 43.9 96.6 6.8E-04 T1 67.8 1.54 T1 67.8 1.54
piso 2 17.9 69.85 | 1.8E-04 T1 61.8 3.45 T1 61.7 3.45
piso 3 10.8 43.16 | 1.0E-04 T1 55.9 5.18 T2’ 45.9 4.25
piso 4 9.3 14.08 | 8.7E-05 T2 49.2 5.27 T2’ 38.7 4.14
Perimetral
piso 1 38.8 146.07 | 4.3E-04 T1 79.9 2.06 T1 77.9 2.01
piso 2 25.3 106.31 | 2.5E-04 T1 69.9 2.77 T1 69.6 2.75
piso 3 15.8 65.03 | 1.5E-04 T1 61.0 3.86 T2 50.5 3.19
piso 4 15.0 26 1.4E-04 T2 52.0 3.47 T2’ 41.6 2.78
Central
piso 1 45.0 229.51 | 4.7E-04 T1 94.4 2.10 T1 93.8 2.08
piso 2 22.9 169.07 | 2.3E-04 T1 82.8 3.62 T1 824 3.60
piso 3 13.3 108.77 | 1.3E-04 T1 69.9 5.25 T2’ 60.1 4.51
piso 4 4.7 48.45 | 4.5E-05 T2 57.2 12.19 T2 45.9 9.78
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6.2.3 Diagramas con variabilidad en las propiedades de los materiales

A fin de que el lector vea como influye la variabilidad de las propiedades de los
materiales, en esta seccion se elaboraron diagramas momento vs. curvatura
considerando variacién del médulo de elasticidad del concreto de 25%. En cuanto a la
variabilidad en las propiedades del acero en traccion se tomaron los valores maximos y
minimos del acero peruano segun la tabla A.1 del anexo 1. A partir de estos valores se
calcularon las propiedades en compresion como se realizd para los diagramas

anteriores.

En la figura 6.15 se puede ver que en el caso de la viga tipo 3, las propiedades maximas
aportan resistencia inicial y ductilidad, sin embargo, la resistencia ultima decrece mas
rapidamente que con las propiedades promedio y minimas. Con las propiedades
maximas la ductilidad de C3 es 10.7 mientras que la de C2 con propiedades promedio

14.9, lo cual representa un 28.2% de diferencia.

Figura 6.15. Diagramas Momento vs. Curvatura de vigas Tipo 3 con propiedades
maximas y minimas.

La figura 6.16 corresponde a las columnas del primer piso, se aprecia que las
propiedades maximas incrementan la resistencia inicial y aportan ductilidad. Sin
embargo, la ductilidad maxima de C3 es 21.5 con las propiedades maximas, es decir

31% menor a la ductilidad 31.2 obtenida para C2 con propiedades promedio.

114



Figura 6.16. Diagramas Momento vs. Curvatura de columnas de piso 1 con propiedades
maximas y minimas.

6.3 Discusion de resultados

Sobre las vigas se concluye que los momentos positivos en los extremos por efecto del
sismo decrecen considerablemente en una estructura aislada respecto de una de base
fija 0 en la mayoria de los casos desaparece hacia los pisos altos, esto para el mismo
nivel de sismo. Considerar en los extremos como acero positivo un minimo de un tercio
del acero negativo reduce la ductilidad a niveles similares a los de edificios de pérticos
de base fija excepto cuando la cuantia en traccion es superior a 1.50%. Esto se pudo

observar en las figuras 6.2 a 6.4.

En cuanto al disefio por corte de las vigas tipo 1 y 2 de C2, se vio que el espaciamiento
obtenido por momentos probables de la tabla 5.33 es por lo menos 1.4 veces el
momento ultimo de las combinaciones. Este espaciamiento aun no fue determinante
puesto que para la zona de confinamiento el espaciamiento se redujo hasta en un 70%
para cumplir con las exigencias de la norma presentadas en la tabla 5.6. Se encontro
que el uso de la tabla 5.38 y disefio a partir de momentos nominales no reduce la
ductilidad de forma importante. El disefio propuesto esta brindando un margen de
seguridad al corte propio de una estructura de muros de base fija puesto que la demanda

de ductilidad sera inferior a la de un edificio de porticos de base fija.
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A continuacioén, se comenta sobre las solicitaciones de columnas de C1-SMC y C2 a
partir del segundo piso ya que en las del primer piso los efectos del momento p-delta no
permiten ver una reduccién segun se vio en las tablas 6.5 a 6.8. Las fuerzas cortantes
en las columnas perimetrales del edificio aislado se redujeron en un minimo de 15%
para los pisos tipicos sin contar el primero en donde influye el efecto P-delta ni la azotea
en donde las fuerzas cortantes ya son bastante bajas. En el caso de las columnas
interiores la reduccion de las fuerzas de corte fue superior a 40%. Los momentos
flectores se redujeron en un minimo de 10% para las columnas perimetrales y 30% para

las interiores.

Las figuras 6.11 a 6.14 corresponden a los diagramas momento vs. curvatura de
columnas por piso y carga para todos los casos de estudio segun los lineamientos de la
norma E.060 [8] y segun lo propuesto en el presente trabajo. De estas figuras y de la
tabla 6.18 se concluye que para ratios de carga Pu/(f’c-Ag) superiores a 0.25, los
cambios propuestos representan una reduccion de ductilidad entre 40 y 50%. Sin
embargo, cuando el ratio de carga es menor o igual a 0.25, la ductilidad se reduce menos

de 30%, lo cual se considera apropiado para una estructura aislada.

Detallar el espaciamiento de estribos segun la tabla 5.44 aun tiene un margen de
seguridad respecto del espaciamiento que se obtendria a partir de los momentos
nominales de la tabla 5.43. Ademas, como se menciond en el parrafo anterior, no implica
una reduccion considerable de ductilidad para ratios de carga inferiores o iguales a 0.25.
Se resalta que en estructuras aisladas el ratio de carga suele ser bajo ya que el
dimensionamiento se realiza por requerimientos de rigidez lateral antes que por

resistencia.

En general el espaciamiento de estribos lo detalla la norma E.060 [8] con la finalidad de
que ocurra primero la flexion y se eviten las fallas fragiles, pero si la flexién no es del
grado de una estructura de base fija, tampoco el disefio por corte tendria que serlo. En
la actualidad, la norma chilena de disefio de edificios con aislamiento sismico NCH2745
[55] indica disenar la superestructura de edificios aislados con los requerimientos de uno
de base fija. Sin embargo, permite el disefio de podrticos especiales resistentes a
momento con los requisitos de los porticos intermedios siempre que se cumpla con el

factor 1.2 para flexion minima de columnas como se vio en la tabla 5.42.
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En una evaluacion por desempeno de la estructura C1-SD que esta fuera del alcance
de este proyecto se encontré que la sobrerresistencia es superior a dos pese a que las
derivas no cumplen con los limites de la norma E.030 [3]. Es comun encontrar estos
niveles de sobrerresistencia en estructuras fijas disefiadas de acuerdo a las normas
E.030 [3] y E.060 [8] y es gracias a ello que las estructuras aisladas al usar un factor de
reduccion para disefio de 2, permanecen principalmente en el rango elastico. Sin
embargo, como se vio en la tabla 3.5, la demanda en elementos estructurales es inferior
a la capacidad asignada y dificilmente una rétula de edificio de mediana altura superara
el nivel de prevencién del colapso. Si asi lo hiciera, estas se generan en vigas y
columnas de los primeros pisos en los cuales la presente investigacién no plantea

modificacion de lineamientos.

Se encontraron razonables las hipotesis y resultados de Ghasemi y Talaeitaba [10]
presentados en el acapite 3.2. En estos se concluy6é que el desempeno del edificio
aislado con cualquiera de los sistemas estructurales ordinario, intermedio o especial es
muy similar. Esto a pesar de que la formacién de rétulas y sus curvaturas se
incrementaron conforme se usaron lineamientos de disefio menos exigentes. En base a
la evidencia [10], [13] y a los casos de estudio se considera que el disefio del primer
piso de edificios bajos y dos primeros pisos para edificios de mediana altura, no

consideren los lineamientos de esta investigacion.

Los lineamientos propuestos en el capitulo 4 tendran que ensayarse a escala real para

ser comprobados.

La variabilidad en las propiedades de los materiales en algunos casos puede ser
beneficiosa debido a que los proveedores buscan cumplir con los requisitos minimos y
se obtienen mayores resistencias. No obstante, lo encontrado en el acero de Peru podria
ser perjudicial para estructuras que demanden altos niveles de ductilidad. Sanchez et.
al. [37] mencionan que si bien las barras peruanas cumplen con los requisitos de la
norma NTP 341.031 [61], incumple con los requisitos de elongaciéon minima requerida
por el ACI318-14 [57] para acero ASTM A615. En esta norma el articulo 20.2.2.5
especifica que para refuerzo corrugado Gr.420 la deformacion a la rotura esuu debe ser
por lo menos 0.14 para barras de ®3/8” a 3/4” y 0.12 para didmetros mayores. Sin
embargo, como se pudo apreciar en la tabla A.1 del anexo 1, el promedio es 0.1047
[37].
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6.4 Planteamiento de lineamientos metodoldgicos:

Finalmente se reafirman los lineamientos planteados en el capitulo 4 y se establecen

restricciones para su aplicacion.

6.4.1 Propuesta para sistemas estructurales de porticos:

Usar P.1, P.2 y A.1 en vigas a partir del segundo techo para edificios bajos como el
del caso de estudio y a partir del tercer techo de edificios de mediana o mayor altura.
En su defecto en donde el efecto P-delta tenga influencia minima y siempre que la

cuantia de acero en traccion no exceda de 1.50%.

P.1 y A.1 El espaciamiento de estribos en la zona de confinamiento de vigas se
obtendra como el minimo entre (1) y (2). En donde (1) se obtiene a partir de la fuerza
cortante de disefio calculada como la sumatoria de momentos nominales en los
extremos dividida entre la luz libre, mas la cortante isostatica de la combinacion
1.25(m+v). El espaciamiento (2) sera el menor de 24 veces el didmetro del estribo,
10 veces el diametro de la menor barra longitudinal, 30 cm y el maximo entre d/3.5
y 15 cm segun se indicé en la tabla 5.38. La longitud de confinamiento se mantiene
como dos veces el peralte de la viga. El espaciamiento de estribos fuera de la

longitud de confinamiento sera el menor valor entre d/2 y el obtenido en (1).

P.2 La resistencia a momento positivo en los extremos de vigas de sistemas
estructurales de porticos sera mayor o igual a un tercio del momento negativo en el
mismo extremo. Es decir que el acero positivo sea por lo menos 1/3 del acero

negativo en cada extremo de la viga.

P.3 Se debera realizar la verificacion del nudo segun las ecuaciones 5.1y 5.2 de la
norma E.060 [8], pero considerando un factor de reduccién ¢ de 0.9 dado que se
desarrollaran momentos flectores considerablemente menores que en edificios de

base fija.
Usar A.2 y A.3 en columnas cuyo ratio de carga Pu/(f’c-Ag) sea menor o igual a

0.25 y a partir del segundo piso para edificios de baja altura; a partir del tercer piso

para edificios de mayor altura.
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A.2 El disefio por corte de columnas se realizara a partir de la sumatoria de
momentos nominales dividido por la luz libre. Ademas, el espaciamiento de estribos
en la zona de confinamiento debe cumplir con ser la menor entre ocho veces el
diametro de la barra longitudinal, la mitad del menor lado de la columnay 15 cm. La
zona de confinamiento sera la mayor entre la luz entre seis, la mayor dimension de
la columna y 50 cm. Fuera de la zona de confinamiento el espaciamiento sera el
menor entre 14 veces el diametro de la barra longitudinal, 30 cm o 48 veces el
diametro del estribo. El resumen de espaciamientos y longitudes se presento en la
tabla 5.44.

A.3 Se permite reducir la cuantia a 0.80% cuando el ratio de carga es inferior o igual
a 0.25.

6.4.2 Restricciones y recomendaciones

A continuacioén, se presentan una serie restricciones a los lineamientos propuestos,

asi como su fundamento tedrico y/o experimental.

Al igual que el ACI318-19 [11], la norma E.060 [8] recomienda el uso de acero de
refuerzo A706M cuyas propiedades a traccién tienen mayor control ademas de tener
un contenido quimico que mejora su soldabilidad. Sin embargo, la norma peruana
también permite el uso de acero ASTM A 615M en los grados 280 y 420 cuyos
requisitos de resistencia solo incluyen valores de esfuerzo de fluencia maximo y
esfuerzo ultimo minimo. Se prevé que el hecho de no restringir el esfuerzo ultimo
maximo de la calidad ASTM A615M origina que los disefos puedan tener mayores
resistencias a flexion que a su vez induzcan el desarrollo de mayores fuerzas de
corte propiciando una falla fragil. Es por ello que se recomienda usar los lineamientos
del presente documento con la calidad de acero A706M y/o hasta que se limite el
esfuerzo ultimo de la calidad ASTM A615M.

Calidades de concreto superiores a f'c=650 kg/cm2 suelen ser muy fragiles, por ello
el confinamiento debe ser exigente, no se recomienda aplicar los lineamientos para

resistencias a compresion desde 650 kg/cm2.

No aplican a elementos presforzados, muros, columnas ni vigas. De la misma forma

tampoco aplican para prefabricados por falta de investigacion.
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Vigas:

No aplican para vigas sismicas con flexién biaxial considerable puesto que la

interaccion de ambos ejes reduce la resistencia a flexion en la direccion principal.

No aplican vigas esbeltas sin apoyo lateral, es decir, aquellas que no cuenten con
losa maciza o aligerada ninguno de sus lados. Este tipo de vigas tiende a fallar por
pandeo lateral y torsion antes que por flexiéon [25]. El estribo ayuda a controlar la
torsion y por tanto no se pretende reducir. Se consideran esbeltas las vigas cuya

relacion peralte espesor sea mayor a 2.5.

Tampoco aplican a vigas de acoplamiento pues el comportamiento es especial, se
produce el fenédmeno de arco y esta sometido a fuerzas de traccidon y compresion

que hace necesario un detallado particular.
Columnas

Los lineamientos no aplican a columnas controladas por compresion en donde se
cumpla la inecuacion Pu > 0.25f'c - Ag y tampoco cuando la cuantia sea superior a
4%. Esto debido a que la presencia de un gran nimero de barras transversales crea
un plano débil entre el nucleo y el recubrimiento, de este modo se precipita la pérdida
de este ultimo. Park y Paulay [25] indican que para deformaciones elevadas se debe

ignorar la contribucion del recubrimiento.

No aplican a columnas que clasifiquen como esbeltas segun las condiciones del ACI
318-19 [11], es decir, cuando se cumplan las inecuaciones 6.1 y 6.2. Esto debido a
que el momento adicional producido por el incremento de excentricidad por flexion

del elemento, reduce la carga admisible.

el s 12.M 6 kel 22 62
r M2 ' ° r (6.2)

Se mantienen los requerimientos de cantidad y espaciamiento entre estribos en
zonas de empalme de columnas ya que la distribucion de momentos suele ser
variable dependiendo de la ubicacién ademas de estar sometidos a inversion de

momentos.
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Muros

Se mantienen los requerimientos de muros de la norma E.060 [8] puesto que su
presencia se limita principalmente a cajas de ascensores. Esto debido a que la
presencia de placas induce traccion en los dispositivos ubicados debajo de estas lo
cual dificulta el disefio de los dispositivos de aislamiento. El efecto se acentua a

medida que las placas se ubican mas cerca del perimetro de la estructura.

Se podria profundizar en la reduccion de requerimientos de ductilidad en placas con
un analisis no lineal en donde pueda determinar el grado de incursién inelastica de
los muros. Segun Paulay y Priestley, en placas mientras las fisuras permanezcan
pequefias de acuerdo con el comportamiento elastico del refuerzo, la transferencia
de la fuerza de corte, excede la capacidad de carga de la fuerza de tension o
compresion diagonal de un miembro. Por lo tanto, el cortante deslizante no es un
factor de control en el disefio de muros estructurales que respondan elasticamente.
Sin embargo, cuando comienza la fluencia por flexién durante un sismo, la
transferencia de cortante se restringe principalmente a las zonas alternas de
compresion por flexion de la seccion del muro. Debido a la drastica reduccion en el
area de contacto entre las caras de las grietas durante las rotaciones de flexién, los

esfuerzos cortantes en la interfase aumentaran rapidamente [38].

Se considera que, si los lineamientos P.1, P.3 y P.4 que son ligeramente menos
exigentes que los propios de sistemas de muros, aplican para pérticos que por
naturaleza tendran mayor demanda de ductilidad, son aplicables también a edificios de
muros. Se deduce ademas que es aplicable una reduccién mayor de lineamientos para
sistemas de muros como se sugiere en [10]. Sin embargo, no se cuenta con suficiente

investigacion para definir lineamientos precisos para sistemas estructurales de muros.
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CAPITULO 7 : COMENTARIOS Y CONCLUSIONES

Los requerimientos de ductilidad a flexién o lineamientos necesarios para los elementos
de CA de edificios aporticados aislados son menos conservadores que los vigentes y

son similares a los lineamientos propios de sistemas de muros de la norma E.060 [8].

Como parte de la propuesta de lineamientos se puede mencionar que, el espaciamiento
maximo de estribos de vigas y columnas puede ser mayor a lo estipulado actualmente
por la norma para pérticos. Asimismo, las cuantias longitudinales y transversales de

vigas y columnas se pueden reducir segun determinados parametros.

La propuesta de lineamientos proporciona una ductilidad disponible menor a la de la
norma vigente, sin embargo, las solicitaciones en los casos de estudio C2 y C3 se
mantienen en el rango elastico. Por ello se concluye que la propuesta no representa

desmejora sino optimizacion.

Se comprobd que la ductilidad instalada con los lineamientos propuestos es apropiada
para los casos de estudio puesto que la demanda a flexién para siete registros espectro
compatibilizados a un SMC, no exige incursién en el rango inelastico para vigas o

columnas.

De acuerdo a la evidencia presentada y al analisis no lineal de los casos de estudio C2
y C3, la demanda de ductilidad a flexion en las rétulas de un edificio aporticado con base

aislada es considerablemente menor a la de edificios de base fija.

Las siguientes conclusiones aplican para elementos estructurales de sistemas de

pérticos con aislamiento sismico:

El disefio por flexion de vigas con baja cuantia en traccion se puede efectuar con las

consideraciones de un sistema de muros.

El disefio por corte de vigas con baja cuantia en traccion se puede efectuar a partir
de momentos nominales. Ademas, es factible modificar los espaciamientos minimos

en la zona de confinamiento.
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La reduccién de cuantias en las vigas induce el desarrollo de menores fuerzas de

corte en los nudos, es decir que el nudo estara menos esforzado.

El disefio de los nudos puede realizarse con un factor de reduccion ¢ de 0.90 en lugar

del 0.85 que exige la norma E.060 [8].

Es posible reducir la cuantia minima longitudinal hasta 0.8% en columnas con bajo
ratio de carga. Esto debido a que, para cargas axiales bajas, la ductilidad asignada

se reduce poco cuando se disminuye la cuantia longitudinal.

Se considera aceptable incrementar el espaciamiento maximo de estribos de
columnas con bajo ratio de carga, ademas, el corte de disefio se podra calcular a

partir de momentos nominales como en los sistemas de muros.

En el caso de edificios con sistemas de estructurales de muros con aislamiento

sismico:

Es factible incrementar los espaciamientos maximos de estribos de vigas y columnas
en las zonas de confinamiento por lo menos segun la propuesta para porticos. Esto

dado que a los sistemas de muros se les exige menor incursion inelastica.

Se propone que el corte de disefio por capacidad se obtenga multiplicando el cortante
actuante por el menor entre 0.7 - Mn/Mua y R pero no menor a 1. Se sugiere mayor
investigacion en el calculo del corte de disefio en muros. Se presume que la
amplificacién dinamica que considera el ACI318-19 [11] para estructuras de base fija
con el factor w, no guarda relacion con los muros presentes en sistemas con

aislamiento simico.
Se tiene claro que no se puede aseverar que los lineamientos apliquen a una estructura
considerablemente mas alta, por ello se plantean parametros de aplicabilidad como el

ratio de carga para columnas y la cuantia en traccion de vigas.

Existen lineamientos como los planteados en el capitulo 4 que dependen del ratio de

carga, sin embargo para ser evaluados deberian necesariamente ensayarse a escala.
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TEORIA Y NORMATIVIDAD EN CONCRETO ARMADO

El presente anexo proporciona al lector una revisiéon general del comportamiento del
concreto y los modelos disponibles para representarlo. Se presentan también algunos
modelos para el acero de refuerzo. Luego se exponen especificaciones de disefio en

CA de las normativas vigentes relevantes para el desarrollo de la presente investigacion.

Se implementaron aproximadamente hacia 1950, con sustento en ensayos de
laboratorio, modelos que consideran las propiedades inelasticas del concreto con los
cuales se realiza hoy en dia el disefio por resistencia maxima. Con estos modelos es
posible establecer compatibilidad de deformaciones aplicando la hipétesis de Navier,
conocer las relaciones constitutivas desde el inicio de la carga hasta la rotura y
finalmente plantear equilibrio de fuerzas. Con estos modelos es posible también incluir

efectos de flujo plastico [25].

Si bien los modelos inelasticos permiten obtener secciones reducidas al considerar
redistribucion de esfuerzos entre pasta de cemento, agregados y zona interfacial, las
cargas de servicio podrian inducir fisuras y deflexiones que generen sensaciéon de
inseguridad al usuario. Adicionalmente, las deflexiones excesivas y anchos de fisuras
considerables podrian alterar las propiedades del refuerzo y originar falla prematura del
elemento. Es por ello que los coédigos actuales recomiendan determinados
dimensionamientos y cuantias de acero minimo segun la funcién y solicitaciones de

cada elemento.

Con las asunciones de los modelos inelasticos como compatibilidad de
desplazamientos, relaciones constitutivas y equilibrio de fuerzas, se obtienen disefios
confiables como lo han podido comprobar investigadores experimentalmente. Para el
desarrollo del presente trabajo la teoria inelastica y simulaciones representan las bases

para conocer la ductilidad disponible en los elementos de concreto.



1.1 Teorias de concreto no confinado, confinado y confinamiento efectivo

El disefio en concreto armado puede y muchas veces se realiza considerando
propiedades no confinadas del concreto como son mdédulo de elasticidad (Ec),
resistencia nominal a compresion (f'c) y deformacion unitaria (ec). Como lo
menciona Moehle [26], las propiedades varian segun la calidad del concreto ya que
para concretos de mayor resistencia aumenta también la resistencia de la pasta de
cemento y las zonas de transicion presentan menos microfisuras. En consecuencia,
la curva esfuerzo versus deformacién tiene una tendencia mas lineal produciendo
menos deformacion lateral [26]. En otras palabras, como se observa en la figura A.1,
entre mayor es la resistencia f'c, menor sera la microfisuracion longitudinal y

transversal, por lo tanto, el concreto presentara menor ductilidad.

Figura A.1. Curva de carga axial versus deformacion para concreto no
confinado de peso normal [26]

Las curvas esfuerzo versus deformacién unitaria dependen de multiples factores
como las condiciones de testeo, calidad del concreto, calidad de los agregados,
resistencia de disefo, etc. Por ejemplo, el ensayo a carga axial falla explosivamente
cuando la probeta llega a su esfuerzo maximo de compresion, aqui la curva esfuerzo
vs. deformacion llega a su carga maxima y termina. Si bien previamente la probeta
pasa por fallas locales de traccion diagonal y corte, se asocia la resistencia maxima
al punto en el cual pierde capacidad de carga. Por otro lado, si un elemento se carga
a compresion por flexion o flexocompresion, la curva esfuerzo vs. deformacion llega
a la carga maxima y luego presenta un tramo descendente. Esto debido a que a
medida que el esfuerzo cae en las fibras mas esforzadas de la zona en compresion,
las adyacentes menos deformadas son capaces de resistir la carga retardando la

falla de las fibras mas esforzadas [28].



En el transcurso del tiempo investigadores han planteado multiples modelos
constitutivos para el concreto, si bien ninguno se considera notablemente mejor que
otro, la preferencia depende de la finalidad. Asi, por ejemplo, para disefio se puede
usar el modelo Whitney (1942) el cual simplifica calculos. Consiste en un bloque
equivalente de esfuerzo constante que representa el estado de esfuerzos de las
fibras en compresion en el momento en que ocurre la rotura del concreto, por eso
solo permite calcular momentos ultimos. Cuando se requiere conocer el momento
nominal para deformaciones diferentes de la deformacion ultima (su) se debe usar
algun modelo de concreto que considere el comportamiento no lineal en cada estado
de deformacion. A continuacion, se describen modelos de concreto no confinado y

confinado.

Modelo de Hognestad modificado (1951)

La Figura A.2 muestra un modelo constitutivo de concreto no confinado valido para
resistencias maximas de hasta 41 MPa en donde la curva esfuerzo vs. deformacién
esta conformada por una parabola invertida de segundo grado cuyo valor maximo
es f. =0.9-f.. Luego de que la semi parabola llega al valor de f. en donde la
deformacién unitaria es ¢, = 1.8 f. / E,, la resistencia decrece siguiendo una linea

de pendiente negativa hasta 0.85 - £. [29].

Figura A.2. Curva esfuerzo versus deformacion de Hognestad
modificado [29]



A partir de un modelo no confinado elegido existen varias formas de obtener el
Modulo de elasticidad del concreto (Ec). Entre las mas conocidas se puede
mencionar: (a) la secante a la curva esfuerzo vs. deformacion trazada desde el
origen hasta un punto cercano a f'c. (b) la tangente a la curva inicial como se muestra
en la Figura A.2. Para el desarrollo del presente trabajo se considera el médulo de
elasticidad como la pendiente de la curva esfuerzo vs. deformacién a 0.4f’c o, para
pesos normales hasta 22.8 kN/m?, el asociado a la ecuacion A.1 aceptada por el
ACI318-19 [4]. La deformacién correspondiente a la resistencia maxima a

compresion es limitada al rango de 0.002 a 0.003 [26].

E, = 4700,/fc,en MPa (A.1)

En la realidad, un elemento estructural cualquiera no esta sometido a fuerzas
internas uniaxiales como en los ensayos estandar sino en varias direcciones segun
su funcion. Es por ello que se han realizado numerosas investigaciones en las cuales
se sometieron probetas a diversos estados de carga como biaxiales, triaxiales y etc.
Asi, por ejemplo, la teoria de falla de Mohr muestra que la presencia de fuerza
cortante produce decremento de la resistencia a compresion. Por otro lado, Richart,
Brandtzaeg y Brown, encontraron que la presion lateral de aceite aplicada
uniformemente en probetas incrementa la resistencia a compresion. En efecto, la
ecuacion A.2 fue deducida experimentalmente por Richart et al. (1928) al relacionar

el confinamiento proporcionado por el aceite con el de estribos [25].

ficc=f'c+4.1f; (A.2)
En donde:
f’cc = Resistencia a compresion axial del espécimen confinado

f’c = Resistencia a compresion uniaxial del espécimen no confinado

fi = Presiéon de confinamiento lateral

Si bien el concreto por si mismo es capaz de tolerar cargas ciclicas y mantener la
curva esfuerzo versus deformacion como la envolvente de los lazos ciclicos,
presenta reducida capacidad de deformarse mas alla de la carga maxima. La Figura
A.3 muestra tres curvas de carga axial vs. deformacion, la mas baja corresponde a
un prisma de concreto sin confinar y las dos siguientes a prismas de concreto con
estribos cuadrados de 3/16” @ 63.5 mm y 3/16” @ 38.1 mm [25]. Se muestra que el
confinamiento incrementa la resistencia a compresiébn y permite mayores
deformaciones inelasticas. Es por esto que los cédigos actuales con la finalidad de
mejorar el comportamiento del concreto frente a cargas ciclicas y permitir mayor

incursion en el rango inelastico, plantean exigentes lineamientos de confinamiento.



Figura A.3. Curvas de carga axial versus deformacion [25]

Al igual que en el caso no confinado, existen varias propuestas que describen el
comportamiento del concreto confinado, la Figura A.4 muestra el modelo
desarrollado por Kent y Park para concreto confinado por estribos rectangulares. El
modelo no muestra un limite de deformacién unitaria, pero se debe considerar como

limite el punto en el cual ocurre la rotura del estribo.

Modelo de Kent y Park (1971):

El modelo solo aplica a secciones rectangulares o cuadradas, no considera
sobrerresistencia a compresion pues estima que el incremento puede ser pequefio.
Los parametros necesarios para generar el modelo son: la pendiente Z =
1/(2 “(&50 + Es0n — eo)) ; deformacién unitaria del concreto sin confinar asociada al

esfuerzo 0.5- f;, &0y = & - (10.5 + f;)/(f. —7) en MPa. La deformacion unitaria

adicional del concreto confinado asociada al 0.5 f. , esop = 3/4- ps-+/b”’/s. En
donde p, es la cuantia volumétrica, b”" es el ancho del nucleo confinado medido al
exterior del estribo y s el espaciamiento del refuerzo transversal. Cabe resaltar que
las féormulas fueron deducidas a partir de especimenes cuyos valores de f'c
fluctuaban principalmente entre 20.7 y 27.6 MPa [25].



Figura A.4. Curvas Esfuerzo versus deformacion de Kenty Park (1971) [30]

La Figura A.5 muestra curvas esfuerzo vs. deformacién de ensayos efectuados por
Moehle y Cavanagh (1985) para cuatro probetas de 305x305x914 mm los cuales
consideran distinta distribucion de estribos y cantidad de refuerzo longitudinal. El
espaciamiento entre estribos se mantiene constante para los tres especimenes
reforzados. En todos los casos se desestimé la carga axial tomada por el refuerzo y

se efectuaron correcciones de area cuando el recubrimiento se desprendia [26].
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Figura A.5. Respuesta esfuerzo — deformacion de una seccion de concreto
simple y tres confinadas [26]

Como muestra la Figura A.5, en los tres casos de especimenes confinados se
produjo incremento de ductilidad y resistencia a compresion respecto del espécimen
de concreto simple. Sin embargo, el confinamiento lateral cerrado de las barras
conlleva menor pérdida de resistencia porque se retarda el pandeo lateral de las
barras. Es en funcién a los resultados obtenidos para distintas configuraciones de

estribos que surge el concepto de confinamiento efectivo.



Modelo de Mander et al. (1988)

Mander et al. (1988) aplican el principio de balance de energia para predecir la
deformacion longitudinal en compresion del concreto en el momento en que ocurre
la primera fractura del refuerzo transversal. La publicacion de los mismos resalta la
importancia del confinamiento en los casos en los que el elemento deba desarrollar
considerable rotacion plastica. Se debe tener en cuenta que mientras mas alta sea
la carga axial en el caso de columnas, mas exigente sera el confinamiento necesario
para desarrollar comportamiento ductil. Esto se debe a que cargas axiales altas
desarrollan gran altura del eje neutro y, en consecuencia, la capacidad a flexion es

mas dependiente de la distribucion de esfuerzos del concreto en compresion [31].

El modelo desarrollado por Mander et al. (1988) es bastante versatil pues aplica a
secciones circulares o rectangulares con estribos rectangulares, circulares, espirales
o grapas suplementarias. El modelo de Mander funciona para cargas estaticas o
dinamicas aplicadas monoténica o ciclicamente [31], por ello la presente tesis usa
este modelo de concreto confinado y no confinado. Como indica la Figura A.6, este
modelo limita la deformacién del concreto confinado al momento en que ocurre la
ruptura del estribo; las curvas estan definidas por las ecuaciones A.3 a A.8. En el
caso del concreto no confinado, para efectos del desarrollo de la presente

investigacion, se considera como deformacion ultima a 2¢,,.

Figura A.6. Relacion esfuerzo — deformacién de concreto confinado y
no confinado segun el Modelo de Mander et al. (1988) [30]
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En donde:

E.:Médulo de elasticidad de concreto no confinado

foc: Resistencia a compresion del concreto confinado

&ce: Deformacién asociada a la resistencia del concreto confinado

ps: Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento obtenida
como el volumen del refuerzo de confinamiento entre el
volumen de concreto confinado

fye: Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal

1.2 Teorias de acero de refuerzo

Actualmente en Peru la norma E.60 [8] y el proyecto de norma E.060 solo permiten
el uso de acero grado 420 para sistemas con responsabilidad sismica. La
denominacion de grado 420 hace referencia al esfuerzo de fluencia de 420 MPa o
4200 kg/cm2. EI ACI 318-19 [11] por su lado acepta, ademas del grado 420, aceros
de grado 550 y 690 para sistemas de porticos especiales y muros estructurales
respectivamente. Es importante precisar que, si bien un grado mayor implica mayor
resistencia a la fluencia y por tanto menor area de acero en el disefio de secciones,
también puede inducir el desarrollo de mayores fuerzas de corte. En el presente
trabajo se tratara solo sobre el acero de refuerzo grado 420 ya que es el

predominante en proyectos en Peru.



Las designaciones ASTM mas usadas para refuerzo del CA son A615 y A706,
ambas pueden ser de grado 420. El acero A615 corresponde a las barras corrugadas
de acero al carbén mientras que A706 a barras de acero corrugado de baja aleacion,
este Ultimo es soldable [26]. La Figura A.7 muestra ensayos a traccion de varios
tipos de acero; cabe resaltar que los grados 60 y 100 estan en kib/pulg? y

corresponden a los grados 420 y 690 en MPa respectivamente.

Figura A.7. Curvas esfuerzo vs. deformacion ingenieriles en
traccion [26]

El comportamiento del acero se representa mediante curvas esfuerzo vs.
deformacién generalmente en coordenadas de ingenieria. El esfuerzo de ingenieria
usa un area constante a lo largo de todo el ensayo, es decir que no se toma en
cuenta la reduccién o incremento de area por el efecto Poisson [26]. De forma similar
la deformacion unitaria de ingenieria toma como referencia la longitud inicial, aunque
esta vaya cambiando a lo largo del ensayo. Dood y Cooke (1992) y Restrepo-Posada
et al. (1993) encontraron experimentalmente las ecuaciones A.9 a A.12. Estas
relacionan la curva esfuerzo-deformacion de ingenieria con la curva en coordenadas
naturales, esta Ultima respeta la variacion del area y longitud [32]. Los valores €'y o
son deformacién y esfuerzo respectivamente en traccion en coordenadas naturales;
&cY 05 son deformacion y esfuerzo respectivamente en compresion en

coordenadas naturales.

e =In(1+¢) (A.9)

o =c(l+¢) (A.10)
—&
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La variabilidad de las curvas esfuerzo vs. deformacion del acero depende
principalmente de la composicién del acero y del tipo de ensayo al que se le somete.
En cuanto al tipo de ensayo este puede ser monotoénico a traccidon o compresién o
ciclico con carga reversible. En ensayos con carga reversible se ha identificado que
el médulo de elasticidad se mantiene siempre que la descarga o inversién de carga
se de en deformaciones cercanas a la de fluencia. Cuando la descarga se da a
deformaciones altas o cercanas a la del inicio del endurecimiento se produce el
efecto Bauschinger el cual consiste en una reduccion de la capacidad de carga. Con
este efecto dependiendo del nivel de carga el comportamiento no lineal puede iniciar
para un esfuerzo menor al de fluencia [33]. Se ha visto que la pérdida de rigidez o

modulo de descarga se estabiliza para deformaciones altas [32].

Existen varias propuestas para representar el comportamiento del acero de refuerzo
corrugado, entre los mas sencillos se puede mencionar al modelo elastoplastico
perfecto y al bilineal de la Figura A.8. Entre los modelos mas sofisticados se tienen
el de Menegotto y Pinto (1973) o Dood y Restrepo (1995) que consideran el
comportamiento ciclico reversible de las cargas. Ambos modelos incluyen el efecto
Bauschinger mediante un parametro P. Sin embargo, el modelo de Menegotto y
Pinto (1973) requiere parametros que necesariamente se deben obtener de
ensayos. Dodd y Restrepo (1995), para calcular el parametro P, dan una expresion

y un valor aproximado de P=0.35 para cargas reversibles [32].

Figura A.8. Curvas esfuerzo-deformacion (a) elastoplastica perfecta (b) bilineal [34]



Modelo de Mander (1983)

Se trata de un modelo para aceros A615 y A706 ya que estos presentan una
marcada plataforma de fluencia [26] como se mostré en la Figura A.7. EI modelo se
muestra en la Figura A.9 y fue elaborado para cargas monoténicas. La zona curva o
de endurecimiento se define segun las ecuaciones A.13 y A.14. Debido a que el
modelo de Mander [35] esta basado en el comportamiento del acero a traccién, para
generar la curva en compresion es necesario usar las ecuaciones A.11y A.12. El

parametro P de compresion se obtiene con la ecuacion A.15 en donde g, Y f .

corresponden a la deformacién y esfuerzo en compresién cuando este ultimo es

maximo [36].

Figura A.9. Modelo de acero: Curva esfuerzo vs.
deformacion de Mander (1983) [35]
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La tabla A.1 se ha tomado de la investigacion de Sanchez et al. [37] y muestra las
estadisticas de barras fabricadas y ensayadas en Peru. El objetivo de la
investigacion fue contar con referencia sobre las propiedades mecanicas de las
barras que se usan en el Peru. Los ensayos se realizaron para barras de diametro
3/8” hasta 1”7, se encontrd que todas las barras tienen una marcada plataforma de
fluencia y se ajustan a la curva de Mander (1983). En el ensayo el médulo de
elasticidad es 2x10%kg/cm? [37]. En la tabla, “X” corresponde al valor promedio, o es

la desviacion estandar y CV, el coeficiente de variacion.

Tabla A.1. Propiedades de acero en Peru

Prop. de u uu
acrc)aro (kg/fcy:mz) Esh (kg];::mz) D (kgf/scmZ) Esuu P
X 4605 | 0.0139 | 7457 | 0.0809 | 5819 | 0.1047 | 2.99
c 164 | 0.0037 | 286 | 0.0058 | 449 | 0.0103 | 0.23
cVv 0.036 | 0.27 | 0.038 | 0.071 | 0.077 | 0.099 | 0.078
Min. 4140 | 0.0065 | 6977 | 0.0687 | 5019 | 0.0870 | 2.09
Max. 4863 | 0.0229 | 8019 | 0.0950 | 7147 | 0.1373 | 3.57

El presente trabajo usa la curva monoténica de comportamiento de Mander (1983)
para el acero ya que se emplea en la etapa de disefio y este se realiza para un
momento critico mas no en el tiempo. Adicionalmente segun Paulay y Priestley el
comportamiento del acero difiere de la curva monotdnica cuando se somete el acero
a deformaciones inelasticas altas como es el caso de columnas con responsabilidad

sismica y carga axial moderada a alta [38].

1.3 Consideraciones de las normativas de disefio en CA en paises sismicos

En este acapite se revisan algunas de las teorias y consideraciones de disefio de
las normas E.060 [8] y ACI 318-19 [11] para elementos sismorresistentes como
vigas, columnas y muros. La ultima publicacion vigente de la norma peruana E.060
[8] se presentd en el 2009; usualmente esta norma presenta adaptaciones de la
norma americana ACI de acuerdo a la sismicidad del Peru. Habiéndose actualizado
el ACl en el 2019, es posible que préximas ediciones de la norma E.060 [8] incluyan
algunas de las actualizaciones del ACI 318-19 [11]. Primero se presentan las
exigencias para estribos de ambas normas y luego las de refuerzo longitudinal para

las mismas.



La norma americana ACI 318-19 [11] recomienda determinados sistemas
estructurales dependiendo de la clasificacion o Categoria de Disefio Sismico (CDS)
del ASCE 7-16 [5]. En esta norma las categorias van de la A hasta la F y dependen
principalmente del tipo de suelo y amenaza sismica. Asi para las CDS tipo Ay B que
corresponden a zonas de bajo riesgo sismico, el ACI318-19 [11] permite usar
sistemas estructurales de porticos ordinarios. Para la CDS tipo C, asociada a zonas
de moderado a intermedio riesgo sismico, se recomienda una combinacion de Muros
ordinarios y porticos intermedios. Finalmente, para las CDS tipo D, E y F, que
corresponde a zonas de riesgo alto, se debe emplear Pérticos especiales, Muros

especiales o una combinacién de estos.

Entonces, es claro que la clasificacion de los sistemas estructurales es mas amplia
en la norma ACI 318-19 [11] respecto de la E.060 [8], esto debido a que la primera
se enfoca en otorgar un nivel de ductilidad para cada tipo de estructura segun su
sismicidad. Los sistemas estructurales Dual tipo | y Il de la norma E.060 [8]
presentan exigencias similares a las de los sistemas ACI318-19 [11] conformados
por poérticos intermedios con muros especiales y pérticos especiales

respectivamente.

1.3.1 Estribos

Segun Paulay y Priestley [38], en elementos sometidos a compresion, el
confinamiento ayuda a controlar microfisuras, pandeo de barras y deformacion
unitaria del concreto. Indican también que las zonas en donde se prevé
concentracion de dafo o formacioén de rotulas plasticas son altamente susceptibles
al pandeo de las barras de refuerzo. En consecuencia, se debe brindar suficiente

capacidad de deformacion a las zonas de confinamiento.

Ensayos a escala real de especimenes han demostrado que el confinamiento mejora
si el espaciamiento entre estribos es pequefo y la longitud de dobleces de estribos
es generosa. También contribuye positivamente que las barras longitudinales estén
bien distribuidas en el perimetro de la seccion y que el volumen de refuerzo
transversal respecto del volumen de concreto confinado sea alto. Finalmente, aporta
confinamiento que el esfuerzo de fluencia del acero transversal sea elevado y el uso

de espirales o estribos circulares en lugar de rectangulares [31].



A. Exigencias de la norma E.060

A continuacion, se muestran algunas de las disposiciones especiales para disefio
sismico del capitulo 21. En general, la longitud de ganchos de estribos o grapas
suplementaria debe ser como minimo 6 veces el diametro del estribo; pero para
elementos con responsabilidad sismica, la longitud se incrementa a un minimo de
8db y no inferior a 75 mm como se indica en la Figura A.10. La mayor longitud del

gancho busca proporcionar confinamiento efectivo ante cargas ciclicas.

Figura A.10. Ganchos sismicos en estribos y grapas suplementarias [8]

La norma diferencia lineamientos para vigas y columnas de los sistemas

estructurales de Muros y Duales Tipo | de los sistemas de Pérticos y Duales Tipo .

a) Exigencias para Sistemas estructurales de Muros y Duales Tipo |

El disefio por capacidad de vigas y columnas consiste en usar la menor entre las
fuerzas cortantes 1 y 2. En donde la fuerza cortante 1 es la obtenida como la suma
de la fuerza cortante asociada con el desarrollo de los momentos nominales (Mn)
del elemento en cada extremo restringido de la luz libre y la cortante isostatica de
las cargas de gravedad tributarias amplificadas. En la Figura A.11 se muestra un
esquema del calculo para obtener la fuerza cortante 1 en cada extremo de una viga.
En elementos a flexocompresién, la fuerza cortante 1 se obtiene a partir de los
momentos nominales en los extremos de la luz libre del elemento. En este caso,
como muestra la Figura A.12, los Mn son los asociados a la fuerza axial Pu que den
como resultado el mayor momento nominal posible en el diagrama de interaccion.
La fuerza cortante 2 tanto para vigas como para columnas sera la mayor obtenida
de las combinaciones de carga de disefio con un factor de amplificacion sismica de
2.5, es decir la mayor de 1.25- (CM + CV)+2.5-CSy09-CM +2.5-CS. [8]



Figura A.11. Fuerza cortante de disefio en vigas para Sistemas de Muros y Duales Tipo |

(8

Figura A.12. Fuerza cortante de disefio en columnas para Sistemas de Muros y Duales Tipo

1 [8]

En cuanto a la distribucion y diametro de estribos de vigas, se tiene lo siguiente. La
longitud de confinamiento o zona de potencial rétula plastica debe ser por lo menos
dos veces el peralte de la viga, esta determinacién surge porque las rétulas suelen
presentarse a una distancia de h/2 o h y tener una longitud similar. En esta longitud
el espaciamiento minimo entre estribos debe ser como maximo el menor de los
cuatro valores presentados en la Figura A.13, en donde “db” y “de” corresponden a
diametro de la barra longitudinal de menor didametro y diametro de estribo
respectivamente. Fuera de la longitud de confinamiento se especifica 0.5 veces la
distancia entre la fibra mas comprimida y el refuerzo en traccion mas alejado (d). En

este sistema estructural se permite usar como minimo didmetro de estribo de 8 mm.



Figura A.13. Distribucion de estribos en vigas para sistemas de Muros y Duales Tipo |

En columnas el espaciamiento minimo en la zona de confinamiento entre estribos
es el menor entre 100 mm, 8db y la mitad de la menor dimensién de la seccion.
Ademas, la longitud de confinamiento debe ser como minimo la mayor entre la luz
libre entre 6, la mayor dimensién de la seccién y 500 mm segun la Figura A.14. Los
valores “db” y “de” corresponden a diametro de barra longitudinal de menor diametro

y diametro de estribo respectivamente.
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Figura A.14. Distribucion de estribos en columnas para sistemas
de Muros y Duales Tipo |

b) Exigencias para Sistemas estructurales de Pérticos y Duales Tipo |l

En estos sistemas, las fuerzas cortantes de disefio se obtienen a partir de las
resistencias probables en flexion como M, = 1.25 - Mn. El factor de 1.25 pretende
considerar la variabilidad del esfuerzo de fluencia (fYexperimentai/fYnomina)y €l
endurecimiento por deformacion (f;,,/f,). Sin embargo, este factor segun los valores

promedio del ensayo de Sanchez et. al. para barras peruanas es 1.76 y resulta de

multiplicar Z2&permental _ 4 1 nor j;f—“ = 1.6 [37]. Esto llevaria a disefios del lado de la
y

fYnominal

inseguridad en el caso de que los elementos se exijan hasta su capacidad ultima.



En vigas, la fuerza cortante de disefio se calcula como la suma de momentos
probables en cada extremo dividido por la luz libre, mas la cortante isostatica por
cargas de gravedad amplificadas. En columnas, la fuerza de disefio se obtiene como
la suma de momentos probables en los extremos divididos por la luz libre de
elemento. Las figuras A.15 y A.16 esquematizan el procedimiento para obtener las
fuerzas cortantes de disefio en cada extremo de vigas y columnas respectivamente.
La Figura A.16 muestra ademas que el momento nominal se debe obtener para la

carga axial ultima que esté asociada al mayor valor.[8]

Figura A.15. Fuerza cortante de disefo en vigas para Sistemas de Pérticos y Duales Tipo I

(8]
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Figura A.16. Fuerza cortante de disefio en columnas para Sistemas de Pérticos y Duales
Tipo Il [8]



Para las vigas de estos sistemas estructurales, la longitud de confinamiento es dos
veces el peralte de la viga. El espaciamiento minimo entre estribos en la zona de
confinamiento es la menor entre d/4, ocho veces el diametro de la barra longitudinal
de menor diametro, 24 veces el diametro del estribo o 300mm. Fuera de esta zona,
como muestra la Figura A.17, el espaciamiento no debe ser mayor de 0.5d. Cabe
resaltar que a lo largo de toda la viga el espaciamiento y diametro de estribos no

deben ser menores a lo requerido por el calculo de cortante de disefio. [8]

Figura A.17. Distribucion de estribos en vigas para sistemas de Poérticos y Duales Tipo II.
Nota: El valor “db” corresponde al diametro de la barra longitudinal de menor diametro.

En columnas, el espaciamiento en la zona de confinamiento es la minima entre 100
mm, seis veces el diametro del refuerzo longitudinal y la tercera parte de la minima
dimension del elemento. La longitud de confinamiento, como muestra la Figura A.18,
es la mayor entre: la dimension mayor de la seccion del elemento en la cara del nudo
0 en la seccién donde puede ocurrir fluencia por flexion, un sexto de la luz libre del

elemento o 500 mm. [8]

Ademas, para columnas, se debe cumplir que la cuantia en la zona de confinamiento
debe ser mayor que, para estribos circulares o espirales, el mayor valor de las
ecuaciones A.16 y A.17. Para estribos rectangulares el area de acero debera ser
como minimo el mayor de las ecuaciones A.18 y A.19, excepto cuando la resistencia
del nudo se satisface y no es necesario cumplir con A.18. En donde b.es la
dimension del nucleo confinado del elemento normal al refuerzo de confinamiento y

A, es el area del nucleo confinado.



Figura A.18. Distribucién de estribos en columnas para sistemas
de Pérticos y Duales Tipo Il. Nota: Las ecuaciones son A.16 a
A.19 dependiendo del estribo.
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Finalmente, en este tipo de sistemas estructurales y siempre que la carga Pu exceda
de 0.1-f'c-Ag, se debe satisfacer la inecuacion A.20. En esta inecuacion la
sumatoria de momentos nominales a flexion de las columnas debe ser mayor a 1.2
veces la sumatoria de momentos nominales de las vigas que confluyen al mismo

nudo. Si la inecuacion no se cumple se debera confinar la totalidad de la columna.

z Mn, =12 z Mn, (4.20)

c) Exigencias para Muros

Estas disposiciones aplican para todos los muros con responsabilidad sismica
independientemente del sistema estructural. El diseio por capacidad se realiza,
como presenta la ecuacion A.21, mediante el escalamiento segun la capacidad a
flexion del refuerzo longitudinal. El valor de Mn es obtenido considerando la carga
axial ultima (Pu). El ratio de momentos flectores presentado en la ecuacion es como
maximo el valor del factor de reduccién sismica (R) de la norma E.030 [3]. Este
disefio aplica para una altura calculada como la mayor entre la longitud horizontal
del muro (Im), los dos primeros pisos y Mu/(4Vu). La cuantia horizontal tiene como
limite inferior 0.002 o 0.0025 dependiendo del nivel de fuerza cortante. Ademas, el
espaciamiento entre refuerzos debe ser como maximo el menor de 400 mm o tres

veces el espesor del muro. [8]

Mn)

Vaiseiio = Vua (Mua

(A.21)

B. Exigencias de la norma ACI318 -19

Se presentan las exigencias el ACI318-19 [11] a modo de revision de bibliografia y
con el objetivo de comprender la evidencia presentada en el siguiente capitulo, mas

no se usa en el desarrollo de los casos de estudio.

a) Exigencias para vigas y columnas

La norma diferencia la fuerza cortante de disefio segun el sistema estructural:



Asi para columnas de porticos ordinarios resistentes a momentos la cortante de
disefo se calcula como la minima entre dos valores. El primero se obtiene como la
suma de momentos nominales dividido por la luz libre como se mostré en la Figura
A.12. El segundo valor es el maximo de las combinaciones de disefio, pero con el
sismo amplificado por el factor de sobrerresistencia Q,. Dicho factor es 2.5 para

porticos ordinarios resistentes a momento segun el ASCE/SEI 7-16 [5] [11].

En el caso de porticos intermedios la fuerza cortante de disefio para columnas se
obtiene de la misma forma que para pérticos ordinarios con la diferencia de que el
factor de sobrerresistencia es 3.0. Las vigas de porticos intermedios se disefian con
la fuerza minima entre la obtenida a partir de los momentos nominales segun se
mostrd en la Figura A.11 y la mayor de las combinaciones de disefio con el sismo

amplificado por 2.0 [11].

Luego, en porticos especiales a momento el disefio de vigas por corte se realiza
considerando nulo el aporte de concreto en zonas de confinamiento o donde pueda
ocurrir fluencia mas alla del limite elastico. La fuerza cortante de disefio se obtiene
a partir de los momentos probables considerando 1.25f, y la carga isostatica ultima
segun se mostro en las figuras A.15 y A.16 para vigas y columnas respectivamente.

Ademas, debe cumplirse con la inecuacion A.22 [11].

Z Mnomnas = 6/5 Z anigas (A.22)

Las figuras A.19 y A.20 muestran los requerimientos de espaciamiento maximo entre
estribos y longitud minima de la zona de confinamiento para refuerzo transversal de
vigas y columnas respectivamente. Estas exigencias estan separadas segun el tipo
de sistema estructural y se usan en los casos en los que los calculos exijan un

refuerzo menos conservador.



Figura A.19. Criterio de refuerzo transversal de vigas para tres sistemas estructurales de
acuerdo con el ACI 318-19 [11] [10]

Figura A.20. Criterio de refuerzo transversal de columnas para tres sistemas estructurales
de acuerdo con el ACI 318-19 [11] [10]



b) Exigencias para muros especiales

A diferencia de la norma peruana, se establecen dimensiones minimas para que un

. . . h
elemento sea considerado muro. Por ejemplo, debe cumplirse que % <2, delo

contrario % > 6, en donde hw es la altura libre, Iw es la longitud horizontal y bw, el

espesor. Si no se cumple ninguna de las condiciones, el elemento debera ser
disefiado con requerimientos de columna. La resistencia al corte se obtiene a partir
de la esbeltez del muro como en la norma E.060 [8] y la cuantia minima puede ser
0.002 o 0.0025 dependiendo del nivel de fuerza cortante. El espaciamiento entre
barras transversales debe ser como maximo el menor de 450 mm, tres veces el

espesor del muro (3h) 6 la longitud del muro entre cinco (Iw/5).

El disefio por cortante se debe realizar con la siguiente fuerza: V, = Q, - w, - Vu <
3Vu. En donde el factor de sobrerresistencia ,, y el valor de amplificacion dinamica
por corte w,, dependen de la altura total del muro sobre la seccidn critica para flexion
y carga axial y la cantidad de pisos por encima de la seccién critica. Esta forma de
calcular la fuerza cortante de disefio busca prever el efecto de la sobrerresistencia
a flexion y el efecto de amplificacion dinamica debido a los modos de vibracion altos
[19].

1.3.2 Refuerzo longitudinal
Al igual que en la secciodn previa, se revisan las especificaciones por norma.

A. Exigencias de la norma E.060

Se mencionan a continuacion algunas disposiciones del capitulo 21 de la norma

E.060 [8] para el refuerzo longitudinal.

a) Exigencias para Sistemas estructurales de Muros y Duales Tipo |

La resistencia a momento positivo en cada extremo de viga no debe ser menor a un
tercio de la resistencia a momento negativo del mismo extremo. Adicionalmente, la
resistencia a momento positivo o negativo de cualquier seccién no debera ser menor
a un cuarto de la resistencia en cualquiera de los extremos. En cuanto a columnas,
la cuantia debe encontrarse entre 1 y 6% [8]. Asimismo, diferencia columnas de

vigas porque la carga axial tltima de la primera excede de 0.1 f, - Ag.



b) Exigencias para Sistemas estructurales de Pérticos y Duales Tipo I

La cuantia de refuerzo en traccion para vigas debe ser como maximo 2.5% puesto
que se ha demostrado que cuantias superiores reducen la capacidad de rotacion
inelastica. La resistencia a momento positivo en la cara del nudo tiene que ser por
lo menos igual a la mitad de la resistencia a momento negativo en la misma cara. Al
igual que en el sistema de muros, en cualquier seccion a lo largo del tramo de la
viga, el momento negativo o positivo debe ser por lo menos un cuarto de la
resistencia en los extremos. En cuanto a columnas, la cuantia debe encontrarse
entre 1y 6% [8].

c) Exigencias para Muros

Se indica que el refuerzo longitudinal debe ser tal que se asegure el desarrollo del
momento de agrietamiento de la seccion siempre y cuando el esfuerzo maximo en
traccion exceda de 0.63\/}Tc. Cuando se requieran nucleos confinados de borde,
estos deberan extenderse en una altura igual a la mayor entre la longitud horizontal
del muro (Im) y Mu/(4Vu). La cuantia longitudinal se obtiene en funcion al nivel de
fuerza cortante y dependiendo de esto puede ser como minimo 0.0015 o 0.0025.
Ademas, el espaciamiento entre refuerzos debe ser como maximo el menor de 400

mm o tres veces el espesor del muro.

B. Exigencias de la norma ACI318 -19

a) Exigencias para vigas y columnas

Las exigencias se diferencian segun el sistema estructural:

Para vigas de sistemas de porticos ordinarios e intermedios a momento las barras
inferiores continuas deben tener un area minima de un cuarto el area maxima inferior

a lo largo de la viga [11].

Adicionalmente en el caso de vigas de porticos intermedios a momento la resistencia
a momento positivo en la cara del nudo debe ser por lo menos un tercio de la
resistencia a momento negativo en la misma cara. Por ultimo, la resistencia a
momento positivo 0 negativo en cualquier seccidon debe ser minimo un quinto de la

resistencia maxima a momento en la cara de cualquiera de los nudos [11].



En vigas de poérticos especiales resistentes a momento la cuantia maxima inferior y
superior debe ser como maximo 0.025 para acero grado 420. En cada cara de nudos
la resistencia a momento positivo debe ser mayor o igual a la mitad del momento
negativo. Finalmente, la resistencia a momento negativo o positivo en cualquier
punto del vano de la viga debe ser como minimo un cuarto de la resistencia maxima
en la cara de cualquiera de los nudos. En este sistema estructural la cuantia de
columnas debe estar entre 1% y 6% del area bruta independientemente de la carga

axial [11].
b) Exigencias para Muros

La cuantia vertical puede ser como minimo 0.0025, 0.0012 o 0.0015 dependiendo
de la calidad y diametro de la barra. Si 'Z—MV/V < 2, la cuantia vertical debe ser por lo

menos igual a la horizontal. El espaciamiento entre barras longitudinales debe ser

como maximo el menor de 450 mm, tres veces el espesor del muro (3h) 6 la longitud
del muro entre tres (Ilw/3) [11]. Cuando se cumpla que ?—::2 2, los nucleos de

confinamiento deben tener una longitud minima de 0.15 veces la longitud en la

direccidon de anadlisis; ademas la cuantia en esta longitud debe ser como minimo

0.50-./f’c/fy. Este refuerzo debe extenderse por lo menos en una longitud
Mu . .

calculada como la mayor entre lw y v tanto por encima como por debajo de la

seccion critica [11].

1.3.3 Verificacion de nudos

A. Exigencias de la norma E.060

Aplica para sistemas estructurales de pérticos o duales tipo Il. Se debe cumplir que
la cortante Vu obtenida a partir del equilibrio de fuerzas mostrado en la Figura A.21
y segun la ecuacion A.23 sea menor a la resistencia del mismo nudo calculado a
partir de las ecuaciones 2.22 a 2.24 con un factor de reduccion f=0.85. La ecuacion
A.22 corresponde a nudos confinados en las cuatro caras; la ecuacion A.23, a nudos
confinados en tres caras o en dos caras opuestas y la ecuacion A.24 para los demas
casos. Solo se considera que una viga proporciona confinamiento cuando ocupa por

lo menos tres cuartas partes de la cara lateral del nudo. [8]



Figura A.21. Cortante en el nudo [8]

Vu=125-fy- (451 + 4s2) — Vo (A.23)
Vn=53-,/fc-Aj (A.24)
Vn=4.0-,/fc-Aj (A.25)
Vn=32-/fc-4j (A.26)

B. Exigencias de la norma ACI318 -19

Esta norma considera que existe confinamiento del nudo cuando las dos vigas
transversales tienen un ancho minimo de tres cuartos el ancho de la cara de la
columna. De acuerdo al confinamiento y continuidad de columna y vigas se calcula
la cortante resistente del nudo segun las ecuaciones A.27 a A.29. La ecuacion A.27
aplica cuando el nudo es confinado y la viga continua; la ecuacién A.28, cuando el
nudo no es confinado pero la viga es continua; en los demas casos aplica A.29. [11].
En el caso de pérticos especiales resistentes a momento las ecuaciones A.27 a A.29
cambian a A.24 y A.26 respectivamente segun el nivel de continuidad y

confinamiento. El valor del factor A es 1.0 para concreto de peso normal.

Vn=64-1-/fc-Aj (A.27)
Vn=53-1-\/fc-Aj (A.28)

Vn=41-1-/fc-Aj (A.29)



ANEXO 2: EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN



EFECTOS DE SEGUNDO ORDEN

Los efectos de segundo orden se deben tomar en cuenta cuando el momento PA es
considerable y reduce la capacidad de carga axial de la columna. Segin McCormac [62] a
este tipo de columnas se les denomina esbeltas. Para determinar el efecto de la esbeltez se
evalua primero si el marco es arriostrado 0 no segun el siguiente procedimiento de la norma
E.060[8]:

lu= 2.35 m, distancia libre entre losas de piso u otro que proporcione
apoyo lateral a las columnas
b= 0.65 m, dimension del elemento de la columna

Los entrepisos de las estructuras deben ser disefiados con desplazamiento lateral (no
arriostrados) o sin desplazamiento lateral (arriostrados). Un pértico sera arriostrado o sin
desplazamiento lateral si se cumple (1) o (2):

(1) MZdo.orden < 5':%’I\/|1er.orden

(2) Q< 0.06, en donde Q es el indice de estabilidad

Piso 1 P (ton) V (ton)  Pu)-Ao o
Muerta 4587 0 Q=" (ecuacion1)
Viva 1088 0
Sismo 0 346
> Pu= 6074 ton, de la combinacion 1.25m+1.25(0.25v)+S
Ao = 0.0259 m, deformacion inelastica relativa del entrepiso
Vus = 346 ton, fuerza cortante amplificada debida a cargas laterales
he = 3 m, Altura del entrepiso medida piso a piso
Q= 0.152 > 0.06, NO ARRIOSTRADO
Segun la norma E.060 [8], se pueden ignorar los efectos de esbeltez de elementos no
arriostrados contra desplazamientos laterales si se cumple que: k-l <22
T

[Columna central |

r=0.3b= 0.195 m

E= 2000000 ton/m?
byiga = 0.30 m
hviga = 0.65 m

Iviga = 8m
#vigas = 4
bcolumna = 0.65
hcolumna = 0.65

Icolumna = 3m

#columnas = 2



ZEIVigas /Iviga= 6865.63 ton.m
zElcolumllcmum: 1 983403 ton.m

WA = 2.89
wB = 1 para empotramientos
k= 1.55 > 1 siempre, valor de k extraido de nomogramas
para marcos no arriostrados segun WA y yB [62]
k-lu/r = 18.68 < 22, es decir no se considera la influencia de la esbeltez

|Columna de esquina |

r=0.3b= 0.195 m

E= 2000000 ton/m?

bviga = 0.30 m

hviga = 0.65m

Iviga = 8 m

#vigas = 2

bcolumna = 0.65

hcc)lumna = 065

Icolumna = 3m

#columnas= 2

> Elyigas /lyiga= 3432.81 ton.m

S Elcoum/leoum= ~ 19834.03 ton.m

WA = 5.78

yB = 1 para empotramientos
k= 1.75 > 1 siempre, valor de k extraido de nomogramas

para marcos no arriostrados segun WA y yB [62]
k-lu/r = 21.09 < 22, es decir no se considera la influencia de la esbeltez



ANEXO 3: Diagramas momento curvatura



SECCION RECTANGULAR - VT1 DE C1-SD
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.
&= (1 + %)f?: (Rodelo et al., 2019)
Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
esu = 0.081 Deformacién ultima del refuerzo transversal
Seccion:
B= 300 mm, Dimension de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion Y
A
"
< >
B
Niong  Cantidad de barras long = 6
db Diametro de la barra longitudinal db = 19.05 mm
dbt  Diametro del estribo dbt = 9.525 mm
Sh Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z= 125 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,bc  Ancho del nucleo confinado medido al eje de estribos = 220.475 mm
hy,dc Alto del nicleo confinado medido al eje de estribos = 570.475 mm
w’x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 172.85 mm
w’y  Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 522.85 mm
n Numero de areas no confinadas = 4
s’ Dist en Z interior entre estribos = 115.5 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 1710 mm2
A Area de concreto confinado 125,775 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.014
Ac  Areade la columna = 195,000 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.009
Z(W'.)2 Sumatoria de areas no confinadas = 6.1E+05 mm2
ke Coeficiente de confinamiento efectivo = 0.132
Asx  Area total de refuerzo transversal en la direccién X 142.51
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccion Y 142.51
pX Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0020
Py Cuantia transversal en la direccién Y = Asy/(sh*hx) = 0.0052
fIx  Presién de confinamiento lateral efectivo en X = 0.12 Mpa
fly  Presién de confinamiento lateral efectivoen Y = 0.31 Mpa
ps Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.007

Propiedades:

Abt =

_ Ar— W
Ae (1= pec)

(o

285 mm2
71 mm2

6 e hy

O]

)

S
2h,

-

s
2h

)



RESUMEN:

[ P= 0 ton |
VT2 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) & £C
0 Inicio 0 0
1 Fluencia del acero 212.14 49.05 6.05E-03 0.0023 0.00128
2 Esfuerzo méximo no confinado 141.8 50.43 1.51E-02 0.0068 0.00214
3 Deformacién méaxima del recubrimiento 109.6 57.02 3.90E-02 0.0188 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 133.1 56.75 4.36E-02 0.0200 0.00580
6 Esfuerzo (ltimo del concreto confinado 2274 66.87 1.05E-01 0.0384 0.02389
I Ductilidad ¢u/dy [ 1736

DIAGRAMA M vs ¢

Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 2 de C1-SD
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Curvatura (1/m)

La seccion falla por rotura del estribo
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SECCION RECTANGULAR - VT3 DE C1-SD
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo fc.

(14 25)fe
&= (1 + f,c) oA (Rodelo et al., 2019)

Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
&su = 0.081 Deformacion Ultima del refuerzo transversal ACI 318-19
Seccion:
B= 300 mm, Dimension de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimension de la columna en la direccién Y
I
H
v
- >
B
Niong Cantidad de barras long = 9
db  Diametro de la barra longitudinal db = 25.4 mm Ab = 507 mm2
dbt  Didmetro del estribo dbt = 9.525 mm Abt = 71 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z= 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,,bc Ancho del nucleo confinado medido al eje de estribos = 220.475 mm
h,.dc Alto del nucleo confinado medido al eje de estribos = 570.475 mm
w'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 160.15 mm
w’y Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 510.15 mm
n Numero de éreas no confinadas = 4
s’ Dist en Z interior entre estribos = 90.5 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 4560 mm2
A.. Area de concreto confinado 125,775 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.036
Ay Area de la columna = 195,000 mm2
pl  Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.023
Z(W';)2 Sumatoria de areas no confinadas = 5.7E+05 mm2
ke ('Iceficiente de confinamiento efectivo = ) i 0.184 A, 1 2?:1('4/'12) % s
Asx Area total de refuerzo transversal en la direccién X 142.51 ke = = 1 ( = m) ( o ﬁ) < - ﬁ)
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccién Y 142.51 cc (1= pec) x Ty X Y.
pX  Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0025
py  Cuantia transversal en la direccion Y = Asy/(sh*hx) = 0.0065
fIx  Presion de confinamiento lateral efectivo en X = 0.21 Mpa
flly  Presion de confinamiento lateral efectivo en 'Y = 0.54 Mpa

ps  Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.009



RESUMEN:

[ P= 0 ton ]
VT3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ £C
0 Inicio 0 0
1 Fluencia del acero 243.55 65.89 6.59E-03 0.0023 0.00161
2 Esfuerzo méaximo no confinado 204.6 70.68 1.04E-02 0.0041 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 133.3 73.46 3.20E-02 0.0147 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 161.9 70.92 3.37E-02 0.0145 0.00545
5 Esfuerzo Ultimo del concreto confinado 276.0 85.86 9.85E-02 0.0312 0.02718
[ Ductilidad ¢u/gy [ 1404
DIAGRAMA M vs ¢
Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 3 de C1-SD
100
90 Deformacion max no Rotura del estribo
confinada del
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3
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=
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CONCLUSION: La seccion falla por rotura del estribo




SECCION RECTANGULAR - VT3 DE C1-SD
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo fc.

(14 25)fe
&= (1 + f,c) oA (Rodelo et al., 2019)

Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
&su = 0.081 Deformacion Ultima del refuerzo transversal ACI 318-19
Seccion:
B= 300 mm, Dimension de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimension de la columna en la direccién Y
I
H
v
- >
B
Niong Cantidad de barras long = 9
db  Diametro de la barra longitudinal db = 25.4 mm Ab = 507 mm2
dbt  Didmetro del estribo dbt = 9.525 mm Abt = 71 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z= 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,,bc Ancho del nucleo confinado medido al eje de estribos = 220.475 mm
h,.dc Alto del nucleo confinado medido al eje de estribos = 570.475 mm
w'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 160.15 mm
w’y Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 510.15 mm
n Numero de éreas no confinadas = 4
s’ Dist en Z interior entre estribos = 90.5 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 4560 mm2
A.. Area de concreto confinado 125,775 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.036
Ay Area de la columna = 195,000 mm2
pl  Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.023
Z(W';)2 Sumatoria de areas no confinadas = 5.7E+05 mm2
ke ('Iceficiente de confinamiento efectivo = ) i 0.184 A, 1 2?:1('4/'12) % s
Asx Area total de refuerzo transversal en la direccién X 142.51 ke = = 1 ( = m) ( o ﬁ) < - ﬁ)
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccién Y 142.51 cc (1= pec) x Ty X Y.
pX  Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0025
py  Cuantia transversal en la direccion Y = Asy/(sh*hx) = 0.0065
fIx  Presion de confinamiento lateral efectivo en X = 0.21 Mpa
flly  Presion de confinamiento lateral efectivo en 'Y = 0.54 Mpa

ps  Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.009



RESUMEN:

[ P= 0 ton ]
VT3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ £C
0 Inicio 0 0
1 Fluencia del acero 243.55 65.89 6.59E-03 0.0023 0.00161
2 Esfuerzo méaximo no confinado 204.6 70.68 1.04E-02 0.0041 0.00214
3 Deformacion maxima del recubrimiento 133.3 73.46 3.20E-02 0.0147 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 161.9 70.92 3.37E-02 0.0145 0.00545
5 Esfuerzo Ultimo del concreto confinado 276.0 85.86 9.85E-02 0.0312 0.02718
[ Ductilidad ¢u/gy [ 1404
DIAGRAMA M vs ¢
Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 3 de C1-SD
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CONCLUSION: La seccion falla por rotura del estribo




VIGA TIPO 1 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Niong
db
dbt
Sh
Cc
h,,bc
hy,dc
WX
wy

Ast
Ace

ACOI

pl
swi)?

ke

Asy
pX
Py
fx
fly
PSS

Propiedades:
Concreto:
fc= 21 Mpa
E: 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.

_(1425)f¢
e=(1+ f,c) £* (Rodelo et ., 2019)

Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
&su = 0.081 Deformacién ultima del refuerzo transversal
Seccion:
B= 300 mm, Dimensién de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimension de la columna en la direccion Y

Cantidad de barras long =
Diametro de la barra longitudinal db =
Diametro del estribo dbt =

Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z=

Recubrimiento fuera del estribo Cc =

Ancho del nucleo confinado medido al eje de estribos =
Alto del nuicleo confinado medido al eje de estribos =
Distancia interior entre varillas restringidas en X =
Distancia interior entre varillas restringidas en Y =
Numero de areas no confinadas =

Dist en Z interior entre estribos =

Area total de refuerzo longitudinal =

Area de concreto confinado

Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) =
Area de la columna =

Cuantia longitudinal Ast/(B*H) =

Sumatoria de areas no confinadas =

Coeficiente de confinamiento efectivo =

Area total de refuerzo transversal en la direccion X
Area total de refuerzo transversal en la direccion Y
Cuantia transversal en la direcciéon X = Asx/(sh*dc) =
Cuantia transversal en la direccion Y = Asy/(sh*hx) =
Presién de confinamiento lateral efectivo en X =
Presién de confinamiento lateral efectivoen Y =
Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento =

8
19.05 mm
9.525 mm
125 mm,
35 mm
220.475 mm
570.475 mm
172.85 mm
522.85 mm
4

115.5 mm
2280 mm2
125,775 mm2
0.018
195,000 mm2
0.012
6.1E+05 mm2
0.133
142.51
142.51
0.0020
0.0052
0.12 Mpa
0.31 Mpa
0.0072

ke =

Ab =
Abt =

A
Ae (1= ped)

1

285 mm2
71 mm2

6-hyhy

YY)

)

mm2
mm2

S
2h,

-

s
2h.

)



RESUMEN:

[ P= 0 ton |
VT1 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) & &

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 182.53 33.39 5.57E-03 0.0023 0.00102
2 Esfuerzo méximo no confinado 108.2 35.47 1.97E-02 0.0096 0.00214
3 Deformacién méaxima del recubrimiento 94.7 42.34 4.51E-02 0.0226 0.00427
4 Esfuerzo méaximo confinado 99.2 41.27 4.37E-02 0.0217 0.00433
5 Pérdida total del recubrimiento en compresién 116.7 42.68 5.23E-02 0.0251 0.00610
6 Esfuerzo ltimo del concreto confinado 196.1 49.65 1.27E-01 0.0507 0.02488

[ Ductilidad ¢u/gy’ [ 2277 ]

DIAGRAMA M vs ¢

CONCLUSION:

Momento (ton.m)

60

50

N
8

&

N
5

10

Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 1 de C1-SMC

3. Deformacién max no
confinada del 5. Pérdida total
r i r i
2. Esfuerzo max no compresién
confinado en
recubrimiento

4. Esfuerzo maximo
confinado

1. Fluencia del acero en
traccion

del
en

0.02 0.04 0.06 0.08

Curvatura (1/m)

La seccion falla por rotura del estribo

0.1

6. Rotura del estribo




VIGA TIPO 2 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:
Concreto:
fc= 21 Mpa
21,538 Mpa
0.0021 Deformacion del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.

o (1425)Lc
e=(1 +f,c) £° (Rodelo et al., 2019)

Acero:

Estribos:

fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento

&su = 0.081 Deformacién ultima del refuerzo transversal

Seccion:
B= 300 mm, Dimensién de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion Y
H
v
-« >
B
Niong Cantidad de barras long = 8
db  Diametro de la barra longitudinal db = 25.4 mm Ab = 507 mm2 285
dbt  Didmetro del estribo dbt = 9.525 mm Abt = 71 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z= 125 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,,bc Ancho del niicleo confinado medido al eje de estribos = 220.475 mm
hy,dc Alto del nticleo confinado medido al eje de estribos = 570.475 mm
w’x Distancia interior entre varillas restringidas en X = 160.15 mm
w’y Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 510.15 mm
n Numero de areas no confinadas = 4
s”  Disten Z interior entre estribos = 115.5 mm
Ast Area total de refuerzo longitudinal = 3832 mm2
A.. Area de concreto confinado 125,775 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.030
A Areade la columna = 195,000 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.020
Z(W'i)2 Sumatoria de areas no confinadas = 5.7E+05 mm2

ke  Coeficiente de confinamiento efectivo = 0.166 A 1 L w2) 5 5
Asx Area total de refuerzo transversal en la direccién X 142.51 ke = e ( - Lzl—l) (1 = —) ( - —)
Asy Avrea total de refuerzo transversal en la direccién Y 142.51 Acc (1= pec) 6 hy-hy 2hy 2hy
pX  Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0020
py  Cuantia transversal en la direccién Y = Asy/(sh*hx) = 0.0052
fIx  Presién de confinamiento lateral efectivo en X = 0.15 Mpa
fly Presién de confinamiento lateral efectivoenY = 0.39 Mpa

ps  Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.0072



RESUMEN:

[ P= 0 ton ]
VT2 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) & £

0 Inicio 0 0

1 Fluencia del acero 230.08 57.56 6.35E-03 0.0023 0.00146
2 Esfuerzo méximo no confinado 174.8 60.71 1.22E-02 0.0051 0.00214
3 Esfuerzo maximo confinado 121.5 64.63 3.42E-02 0.0161 0.00416
4 Deformacién méaxima del recubrimiento 121.4 65.32 3.52E-02 0.0166 0.00427
5 Pérdida total del recubrimiento en compresién 149.0 63.32 3.75E-02 0.0166 0.00558
6 Esfuerzo ltimo del concreto confinado 255.7 73.74 9.16E-02 0.0309 0.02341

[ Ductilidad ¢u/dy [ 1442 ]

DIAGRAMA M vs ¢

Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 2 de C1-SMC
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VIGATIPO 3 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.

. 25\ £
& = (1 + ﬁ)fs_: (Rodelo et al., 2019)

Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
esu = 0.081 Deformacion ultima del refuerzo transversal
Seccion:
300 mm, Dimensién de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimension de la columna en la direccion Y
A
"
B
Niong  Cantidad de barras long = 1
db Diametro de la barra longitudinal db = 25.4 mm Ab = 507 mm2 285
dbt  Diametro del estribo dbt = 9.525 mm Abt = 71 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical Z= 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,bc Ancho del nicleo confinado medido al eje de estribos = 220.475 mm
h,.dc Alto del ntcleo confinado medido al eje de estribos = 570.475 mm
w'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 160.15 mm
w’y  Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 510.15 mm
n Numero de areas no confinadas = 4
s’ Dist en Z interior entre estribos = 90.5 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 5352 mm2
A..  Area de concreto confinado 125,775 mm2
pec  Relentre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.043
A, Areade lacolumna = 195,000 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.027
E(W',)Z Sumatoria de areas no confinadas = 5.7E+05 mm2
ke  Coeficiente de confinamiento efectivo = 0.185
Asx  Area total de refuerzo transversal en la direccién X 142.51 ke =
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccion Y 142.51
PX Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0025
Py Cuantia transversal en la direccion Y = Asy/(sh*hx) = 0.0065
fIx  Presién de confinamiento lateral efectivo en X = 0.21 Mpa
fly  Presion de confinamiento lateral efectivo en Y = 0.54 Mpa

ps Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.009



RESUMEN:

[ P= 0 ton |
VT3 Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) & &
0 Inicio 0 0
1 Fluencia del acero 254.89 74.32 6.82E-03 0.0023 0.00174
2 Esfuerzo maximo no confinado 2316 80.59 9.22E-03 0.0033 0.00214
3 Deformacion méxima del recubrimiento 148.0 82.99 2.89E-02 0.0128 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 175.0 80.10 3.05E-02 0.0127 0.00534
5 Esfuerzo Gltimo del concreto confinado 289.0 94.65 9.34E-02 0.0284 0.02699
[ Ductilidad ¢u/dy [ 1370 ]

DIAGRAMA M vs ¢

Diagrama Momento vs. curvatura de Viga Tipo 3 de C1-SMC
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COLUMNA TIPO 1 DE PISO 1 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.
&= (1 + %)[E—f (Rodelo et al., 2019)
Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
esu = 0.081 Deformacién ultima del refuerzo transversal
Seccion:
B= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion Y
H
-« >
B
Niong  Cantidad de barras long = 12
db Diametro de la barra longitudinal db = 19.05 mm Ab = 285 mm2 507 mm2
dbt  Diametro del estribo dbt = 12.7 mm Abt = 127 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccién vertical 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,bc  Ancho del ntcleo confinado medido al eje de estribo: 567.3 mm
hy,dc  Alto del nucleo confinado medido al eje de estribos = 567.3 mm
w’'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 159.47 mm
w’y  Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 159.47 mm
n Numero de areas no confinadas = 12
s’ Dist en Z interior entre estribos = 87.3 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 4307 mm2
A Area de concreto confinado 321,829 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.013
A,y Areade lacolumna = 422,500 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.010
Z(W'.)2 Sumatoria de &reas no confinadas = 3.1E+05 mm2
ke Coeficiente de confinamiento efectivo = 0.727 n 2 . .
- . Eail ™ ( ziﬂ(wi))( s)( s>
Asx  Area total de refuerzo transversal en la direccion X 760.06 ke=—=—7—"—-[1-"73—— ——|1-—
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccién Y 760.06 Acc (1= pec) 6 hy-hy 2hy 2hy
pX Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0134
py Cuantia transversal en la direccién Y = Asy/(sh*hx) = 0.0134
fIx  Presion de confinamiento lateral efectivo en X = 4.40 Mpa
fly  Presion de confinamiento lateral efectivoen Y = 4.40 Mpa

ps Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.027



RESUMEN:

[ P= 398 ton
C1F Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) £ £C

0 Inicio 0 0

1 Esfuerzo méaximo no confinado 356.3 103.67 5.99E-03 0.0014 0.00214
2 Fluencia del acero 323.7 122.97 8.65E-03 0.0023 0.00280
3 Deformaciéon méxima del recubrimiento 2773 130.89 1.54E-02 0.0048 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 286.7 123.81 1.70E-02 0.0051 0.00487
5 Esfuerzo méaximo confinado 234.9 136.41 6.44E-02 0.0229 0.01513
6 Esfuerzo Gltimo en concreto confinado 230.4 154.30 1.87E-01 0.0673 0.04309

I Ductilidad ¢u/gy 3120 |

DIAGRAMA M vs ¢

Diagrama Momento vs. curvatura de columna Tipo 1 de C1-SD
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COLUMNA TIPO 1 DE PISO 2 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.
&= (1 +%)f5—: (Rodelo et al., 2019)
Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
£su = 0.081 Deformacién tltima del refuerzo transversal
Seccion:
B= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion Y
T
H
v
< >
B
Niong  Cantidad de barras long = 12
db  Diametro de la barra longitudinal db = 19.05 mm Ab = 285 mm2 507 mm2
dbt  Diametro del estribo dbt = 12.7 mm Abt = 127 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccién vertical 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,bc Ancho del nicleo confinado medido al eje de estribo 567.3 mm
hy,dc Alto del nucleo confinado medido al eje de estribos = 567.3 mm
w’'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 159.47 mm
w’y Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 159.47 mm
n Numero de areas no confinadas = 12
s’ Dist en Z interior entre estribos = 87.3 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 4307 mm2
A..  Area de concreto confinado 321,829 mm2
pec  Relentre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.013
A Areade la columna = 422,500 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.010
Z(W'.)2 Sumatoria de areas no confinadas = 3.1E+05 mm2
ke  Coeficiente de confinamiento efectivo = 0.727 n .2 . .
- - M| T < Zi:1<wi))( s)( s)
Asx  Area total de refuerzo transversal en la direccién X 760.06 ke=—=—7—"—-|1-—"""—— = |
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccion Y 760.06 Acc (1= pec) 6 hy-hy 2hy 2hy
pX Cuantia transversal en la direccion X = Asx/(sh*dc) = 0.0134
py Cuantia transversal en la direccion Y = Asy/(sh*hx) = 0.0134
fIx  Presion de confinamiento lateral efectivo en X = 4.40 Mpa
fly  Presion de confinamiento lateral efectivo en Y = 4.40 Mpa

ps Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.027



RESUMEN:

[ P= 291 ton
C1F Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) [ £C

0 Inicio 0 0

1 Esfuerzo maximo no confinado 2927 102.58 7.30E-03 0.0022 0.00214
2 Fluencia del acero 289.0 105.16 7.65E-03 0.0023 0.00221
3 Deformacion méxima del recubrimiento 2193 116.60 1.95E-02 0.0072 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresion 229.3 110.91 2.20E-02 0.0079 0.00504
5 Esfuerzo maximo confinado 202.8 126.91 7.67E-02 0.0297 0.01556
6 Deformacion Ultima del acero en traccién 193.9 140.92 2.04E-01 0.0809 0.03961

[ Ductilidad ¢u/dy [ 2799 ]

DIAGRAMA M vs ¢

Diagrama Momento vs. curvatura de columna Tipo 1 de C1-SD
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COLUMNA TIPO 1 DE PISO 3 DE C1-SMC
CURVA DE CONCRETO CONFINADO - MODELO DE MANDER (1988)

Propiedades:

Concreto:
fc= 21 Mpa
Ec= 21,538 Mpa
gc= 0.0021 Deformacién del concreto no confinado en el esfuerzo f'c.
e=(1+ %)’?: (Rodelo et al., 2019)
Acero:
Estribos:
fyh = 451.57 Mpa, Esfuerzo de fluencia del acero de confinamiento
esu = 0.081 Deformacién ultima del refuerzo transversal
Seccion:
B= 650 mm, Dimension de la columna en la direccion X
H= 650 mm, Dimensién de la columna en la direccion Y
A
HJ
< >
B
Niong Cantidad de barras long = 12
db  Diametro de la barra longitudinal db = 19.05 mm Ab = 285 mm2 507 mm2
dbt  Diametro del estribo dbt = 12.7 mm Abt = 127 mm2
Sh  Espaciamiento entre estribos en la direccion vertical 100 mm,
Cc  Recubrimiento fuera del estribo Cc = 35 mm
h,bc Ancho del nucleo confinado medido al eje de estribo: 567.3 mm
hy,dc Alto del niicleo confinado medido al eje de estribos = 567.3 mm
w’'x  Distancia interior entre varillas restringidas en X = 159.47 mm
w’y Distancia interior entre varillas restringidas en Y = 159.47 mm
n Numero de areas no confinadas = 12
s’ Dist en Z interior entre estribos = 87.3 mm
Ast  Area total de refuerzo longitudinal = 4307 mm2
A..  Area de concreto confinado 321,829 mm2
pec  Rel entre area de acero y nucleo confin Ast/(Acc) = 0.013
A Area de la columna = 422,500 mm2
pl Cuantia longitudinal Ast/(B*H) = 0.010
Z(W'.)2 Sumatoria de areas no confinadas = 3.1E+05 mm2
ke (;oeflmente de confinamiento efectivo = : 3 0.727 4, 1 E?:1(W'iz) 5 5
Asx  Area total de refuerzo transversal en la direccion X 760.06 ke = TRl G T T 1- T
Asy Area total de refuerzo transversal en la direccion Y 760.06 e (1= pec) Tty E* Y
pX  Cuantia transversal en la direccién X = Asx/(sh*dc) = 0.0134
py  Cuantia transversal en la direccién Y = Asy/(sh*hx) = 0.0134
fIx  Presion de confinamiento lateral efectivo en X = 4.40 Mpa
fly  Presion de confinamiento lateral efectivoenY = 4.40 Mpa

ps Cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento = 0.027



Resumen

sF= 1,804,304 N
3 Mg 1,197,345 N.m <>
M5 = 122.10 ton.m ¢s 1.87E-01 1/m
P= 184 ton
RESUMEN:
[ P= 184 ton ]
C1F Punto ¢ (mm) M (ton.m) ¢ (1/m) & £
0 Inicio 0 0
1 Fluencia del acero 2514 85.86 6.80E-03 0.0023 0.0017
2 Esfuerzo méximo no confinado 220.8 90.88 9.67E-03 0.0036 0.00214
3 Deformacién méaxima del recubrimiento 165.6 98.57 2.58E-02 0.0110 0.00427
4 Pérdida total del recubrimiento en compresién 175.8 94.45 3.03E-02 0.0126 0.00533
5 Esfuerzo méaximo confinado 162.5 115.50 1.01E-01 0.0431 0.01641
6 Deformacion ultima del acero en traccion 157.8 122.10 1.87E-01 0.0809 0.02953
[ Ductilidad u/gy [ 2752 ]
DIAGRAMA M vs ¢
Diagrama Momento vs. curvatura de columna Tipo 1 de C1-SD
o Deformacién Gltima del
acero en traccion
120 Deformacién max no
confinada del
recubrimiento
100 Esfuerzo maximo
_ confinado
€ Pérdida total del
5 s0 recubrimiento en
e compresion
5 Esfuerzo méx no
E confinado en
= recubrimiento
40
Fluencia del acero
20
0
0 0.02 0.04 0.06 0.08 01 0.12 0.14 0.16 0.18 0.2

CONCLUSION:

Curvatura (1/m)

La seccion falla por rotura del acero en traccién antes que por rotura del estribo




ANEXO 4: DISENO DEL SISTEMA DE AISLAMIENTO



ANEXO 4: DISENO DEL SISTEMA DE AISLAMIENTO

1. Analisis Modal Espectral

La rigidez efectiva total del sistema obtenida del analisis de 1GDL se repartié segun el tipo
y carga de los dispositivos. Cada aislador tiene 93.35 ton/m. En el caso de los deslizadores
de las esquinas la rigidez ingresada al programa es 8.66 ton/m que corresponde a un
coeficiente de friccion asumido de 0.03, el desplazamiento 0.328 m del prediseio y la carga
que recibe 94.69 ton. El amortiguamiento objetivo del sistema es 12% y se ingres6 como
factor para los tres primeros modos.

1.1 Periodo y amortiguamiento sin excentricidad:

Tx=3.250 s
Ty=3.252 s

Tabla 1. Periodos y masas participantes

Tabla 2. Amortiguamiento de los modos



Figura 1. Desplazamientos maximos del analisis espectral en Y

Figura 2. Fuerzas cortantes del analisis espectral en Y



2. Método de 2 GDL

A continuacién, se muestran los calculos de este método. El método permite estimar
desplazamientos y derivas de la superestructura a diferencia del método estatico de
1gdl.

Ks = (21/Ts)*2*ms
ws = V(Ks/ms)

Tb =Tw

e = (ts/tb)*2

v = ms/(ms+mb)
Kb = Kwm

wb

45034.5 Rigidez de la superestructura (ton/m)
9.58 Frecuencia angular del edificio de base fija (rad/s)
3.20 Periodo del edificio aislado (s)
0.042 Cociente de periodos al cuadrado
0.77 Relacion de pesos
2461.7 Rigidez de la interfaz de aislamiento (ton/m)
1.96 Frecuencia angular del sistema de aislamiento (rad/s)

2.1. Periodos y frecuencias de los modos 1y 2:

Para ¢ pequefios:
w1 =wb”"2-(1-gy)
w2 =(1+ey)/(1-y)*ws"2

1.93 rad/s Sera poco menos de wb
20.24 rad/s Sera como 3 a4 veces el ws

Periodo de los modos traslacionales 1 y 2 en la direccion de analisis:
T = 3.25 s = 1.02 *Tb
T2 = 0.31 s = 0.47 *Ts

2.2. Relacién de Desplazamientos de modos:

r = desplazamiento de la azotea/ desplazamiento del sistema de aislamiento

rmodo1 = 004
Imodo2 = 1.29

2.3. Amortiguamiento

El= 0.11 0.95 =#&b

£ = 0.14

R

2.08 *Es



2.4. Respuesta Espectral

Modo 1:
C =
Sag 031 =
Sdg o3 = Salw? =
Bwm =
Sd1 = Sdgo3¢1/B
X1aisl

Xazotea

Modo 2:
C =
SaE p31 =
Sdegs1 = Salw’ =
Bwm =
Sd2 = Sdg o31/B
X2ais1

xzazotea

0.24 amplificacion sismica

0.16 g

042 m

1.26 Factor de reduccion por amortiguamiento
0.333 m, desplazamiento del modo 1 para 2GDL
0.323 m, desplazamiento en el sistema de aislamiento del modo 1
0.014 m es desplazamiento en la azotea del modo 1 para 2GDL

2.50 amplificacion sismica

1.69 g

0.04 m

1.35 Factor de reduccion por amortiguamiento
0.030 m, desplazamiento del modo 2 para 2GDL

0.0010 m, desplazamiento en el sistema de aislamiento del modo 2
0.0012 m, desplazamiento en la azotea del modo 1 para 2GDL

b |

Simplificacién: T1=Tb y € muy pequefio

C

Sag 031

Sdg o3 = Salw?
Bwm =
Sdy, = Sdgp34/B
DM= meax = (1_78)*

Vsmax = =

Aprom =

Amé1><ima =

0.24 amplificacion sismica
0.16 g
0.419 m
1.278 Factor de reduccién por amortiguamiento
0.328 m despTazamiento aprox. para el modelo de 2GDL
0.318 m, desplazamiento maximo de la plataforma de aislamiento
0.014 m, desplazamiento de la azotea respecto de la plataforma
de aislamiento

0.0011 Deriva promedio del edificio
0.0017 Deriva maxima del edificio (1.5*Aprom)

La tabla muestra el comparativo entre el método de 2gdl y el analisis espectral

modelado en ETABS.

Tabla 3. Resumen de 2gdl y modal espectral

espectrales

Comparacion 2GDL ETABS
Periodos (s) MODO 1 3.25 3.25
MODO 2 0.31 0.40
0, 0,
Amortiguamiento &l 11.4% 12.0%
g2 14.1% 12.0%
DM (desp. De la
Desplazamientos | plataforma de aisl.) 0.318 0.335

vsSmax (desp. De la
azotea) 0.014 0.018




3. Anadlisis tiempo historia

Se usaron siete registros espectro compatibles, la figura 3 muestra el espectro SRSS
de cada uno. Los factores para obtener el espectro SRSS se encuentran detallados en
el anexo 4. El espectro considerado es de 475 afios y se amplificé por 1.50 en el modelo
para llegar al espectro de 2500 afios de periodo de retorno. La figura 4 muestra el
espectro promedio SRSS de los siete registros.

Espectros SRSS
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Figura 3. Espectro SRSS de los 7 registros

Espectro Promedio SRSS
14
1.2
1.0
0.8
0.6
0.4
0.2

0.0
0 1 2 3 4

Figura 4. Espectro promedio SRSS



3.1 Tiempo Historia con propiedades nominales

Considerando que la rigidez de la superestructura es considerablemente mayor a la del
sistema de aislamiento se realiza el analisis modal no lineal de tipo FNA el cual
considera solo la no linealidad del sistema de aislamiento.

Para los 4 deslizadores se considerd una rigidez inicial de 1000 ton/m, parametro a de
50 s/m y radio de péndulo de 0 m. A continuacién, se muestran los calculos para obtener
las propiedades no lineales de los 26 aisladores.

Tabla 4. Propiedades nominales no lineales

LRB 1

NAISLADORES 26
DM (m) 0.328
C (ton*s/m) 254.34
Keff (ton/m) 2,427.11
Masa sismica (ton.s2/m) 599.92
teq = 10.54%
o : Relaciéon K1/K2 8.00
Calculos:

= 28.0

= -7.6669

= 0.0713
Dy1 (m) 0.2642
Dy2 (m) 0.0096
Dy (m) 0.0096
K2 (ton/m) 2,013.15
K1 (ton/m) = o*K2 16,105.16
Fy (ton) = K1*Dy 155.24
Q (ton) = Dy*(K1-K2) 135.84
Ah =4*Q*(D-Dy)= 173.06
Comprobando:
Keffverit (ton/m) 2,427.11
&eqerit = 10.54%
PROP.POR AISLADOR:
Quisp (ton) 5.22
Kd =K24isp (ton/m) 77.43
K1disp (ton/m) = 619.43
Fydisp (ton) = 5.97
1/a : Post yield stiffness ratio 0.125




Se verificé que la aceleracion promedio no supere los 0.25 g asociados al nivel de dafo
leve segun la metodologia Hazus [9]. Se verificd ademas que la fuerza restitutiva supere
el 2.5% del peso. Las tablas 5 y 6 muestran aceleraciones y fuerza restitutiva para cada
registro respectivamente.

Tabla 5. Aceleraciones para propiedades Nominales

Aceleracionesyominal (9) RE0ISITS Promedio
C5101 LIMA70 | C7111NO8 | LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.19 0.20 0.16 0.17 0.19 0.13 0.17 0.17
T3 0.12 0.13 0.11 0.10 0.15 0.12 0.14 0.12
T2 0.09 0.09 0.1 0.10 0.10 0.12 0.1 0.10
T1 0.10 0.11 0.10 0.09 0.13 0.11 0.13 0.1
Base de aislamiento 0.16 0.18 0.14 0.10 0.14 0.11 0.15 0.14
Tabla 6. Fuerza restitutiva para propiedades Nominales
Fuerzaspominal (ton) Roplsies Promedio
C5101 LIMA70 | C7111N08 | LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
Fbmax 540 552 614 536 574 597 672 583
B 361 344 383 357 360 354 413 367
Famax-Fo.50 180 208 231 180 214 243 259 216
(Famax-Fosp)/W 2.87% 3.31% 3.69% 2.87% 3.42% 3.87% 4.13% 3.45%

El amortiguamiento se calcul6 para las curvas de histéresis de cada registro; las fuerzas
y desplazamientos maximos se obtuvieron como el promedio del maximo positivo y el
maximo negativo.

Tabla 7. Amortiguamiento para propiedades Nominales

Propiedades Nominales Registros Promedio
C5101 LIMA70 | C7111N08 | LIMA6G6 LIMA74 C7411 C7401
F 4max (ton) 540 552 614 536 574 597 672 583
Q (ton) 135 133 133 138 140 128 124 133
Dmax (m) 0.224 0.213 0.252 0.220 0.230 0.230 0.300 0.238
Keff (ton/m) 2,416 2,589 2,442 2,436 2,496 2,593 2,242 2,459
Elogrado 15% 15% 13% 16% 15% 13% 11% 14%

Luego para obtener las propiedades maximas y minimas que cubren la varianza de las
propiedades producto de la fabricacion, envejecimiento, entre otros, se aplican los
factores de la norma E.031 [2] indicados en la tabla 8.

Tabla 8. Factores Lambda para Clase |

Tipo de dispositivo
Para dispositivos Clase | Friccional Alsla<’10r de caucho con
nucleo de plomo
Qdop Kd Qd
Amax 1.6 1.3 1.5
Amin 0.8 0.8 0.8

Las propiedades inelasticas de cada dispositivo para cada caso se muestran en la
tabla 9.



Tabla 9. Propiedades inelasticas Upper y Lower

Propiedades del Aislador LOWER UPPER
Nais| 26 26
Qdaisi (ton) 4.18 7.84
Kd = K2 (ton/m) 61.94 100.66
Asumo Dy’'=Dy (m) 0.0096 0.0096
Fy = Dy *K2+Qdais (ton) 4.78 8.81
K1 (ton/m) 495.54 913.66
1/a 0.125 0.110
Propiedades del Deslizador

Ndesliz 4 4

n 0.024 0.048
Qddesiiz= L*W (ton) 2.27 4.55

3.2 Tiempo Historia con propiedades Lower

Este analisis considera que los dispositivos son mas flexibles en comparacion con el
caso nominal, es por ello que la superestructura se encuentra con menores
solicitaciones de deriva, fuerza cortante y aceleraciones. El caso Lower definira el
desplazamiento total maximo DTM de la estructura como se puede ver en la tabla 11.

Tabla 10. Desplazamientos del caso Lower

Desplazamiento Registros .
- Promedio
maximo en Yiower (M)| 5101 LIMA70 | C7111N08 | LIMAG6 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.261 0.243 0.407 0.254 0.354 0.392 0.366 0.325
T3 0.259 0.242 0.404 0.252 0.351 0.389 0.364 0.323
T2 0.257 0.239 0.401 0.250 0.349 0.387 0.361 0.321
T1 0.253 0.236 0.396 0.248 0.345 0.382 0.357 0.317
Base de aislamiento | 0.250 0.233 0.391 0.245 0.341 0.377 0.353 0.313
Tabla 11. Desplazamiento DTM del caso Lower
Registros .
DTMuower (M) C5101 | LIMA70 |C7111N08| LIMA66 | LIMA74 | C7411 Crao1 | Fromedio
Desp X 0.067 0.038 0.202 0.051 0.114 0.028 0.064 0.081
Desp Y 0.250 0.233 0.328 0.245 0.296 0.306 0.329 0.284
DTM =vx2+y2 0.259 0.236 0.385 0.250 0.317 0.307 0.335 0.299
En la tabla 12 se comprueba que las derivas son menores a 0.005.
Tabla 12. Derivas del caso Lower
Derivas ROgiSHios Promedio
lower C5101 LIMA70 | C7111N08| LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.0009 0.0009 0.0008 0.0008 0.0010 0.0009 0.0010 0.0009
T3 0.0013 0.0013 0.0013 0.0011 0.0016 0.0014 0.0015 0.0014
T2 0.0014 0.0015 0.0017 0.0012 0.0019 0.0018 0.0019 0.0016
T1 0.0009 0.0011 0.0016 0.0011 0.0016 0.0017 0.0016 0.0014




La tabla 13 muestra la aceleracién maxima de 0.14g en el ultimo techo.

Tabla 13. Aceleraciones del caso Lower

Aceleraciones en Y Registros Promedio
Lower (9) C5101 LIMA70 [C7111N08| LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.16 0.17 0.13 0.14 0.14 0.11 0.14 0.14
T3 0.10 0.10 0.10 0.08 0.12 0.10 0.11 0.10
T2 0.06 0.07 0.09 0.07 0.09 0.10 0.09 0.08
T1 0.08 0.10 0.09 0.07 0.09 0.10 0.10 0.09
Base de aislamiento 0.13 0.16 0.11 0.08 0.12 0.10 0.12 0.12
Tabla 14. Fuerzas del caso Lower
Fuerzas en Y ower Registros Promedio
(ton) C5101 LIMA70 [C7111N08| LIMAG6 LIMA74 C7411 C7401
T4 129 134 126 116 152 136 157 136
T3 226 252 212 189 268 231 264 235
T2 261 295 307 255 358 328 346 307
T1 333 356 482 354 484 514 520 435
Base de aislamiento 413 448 579 432 543 625 598 520

Este caso con propiedades minimas origina la menor fuerza restitutiva de 2.98 % del
peso y aun cumple con ser mayor al 2.5% especificado en la norma E.031 [2].

Tabla 15. Fuerza restitutiva del caso Lower

Fuerza restitutiva en Registros Promedio
YLower (ton) C5101 LIMA70 |(C7111NO8| LIMAG6 LIMA74 C7411 C7401
Fomax 403 435 578 429 530 505 523 486
Fosp 276 275 342 282 326 277 315 299
FamaxFosp 127 160 236 147 204 228 208 187
(Famax-Fosp)/W 2.03% 2.55% 3.77% 2.34% 3.25% 3.64% 3.31% 2.98%

El amortiguamiento con el analisis tiempo historia tiende a ser mayor que el 12%
asumido en el predimensionamiento, en este caso es 13%.

Tabla 16. Amortiguamiento del caso Lower

Propiedades Lower Registros Promedio
C5101 LIMA70 [C7111NO8| LIMAG66 LIMA74 C7411 C7401
F 4max (ton) 403 435 578 429 530 505 523 486
Q (ton) 103 107 101 107 109 104 99 104
Dmax (m) 0.212 0.210 0.319 0.228 0.280 0.250 0.289 0.255
Keff (ton/m) 1,899 2,071 1,810 1,884 1,893 2,020 1,811 1,913
Elogrado 16% 15% 11% 15% 13% 13% 12% 13%

3.3 Tiempo Historia con propiedades Upper

Este caso usa una rigidez de dispositivos mayor a la del caso nominal, en
consecuencia, las solicitaciones en la superestructura son mayores.




Tabla 17. Desplazamientos de la superestructura del caso Upper

Desplazamiento

Registros
maximo en Y ypper Promedio

(m) C5101 LIMA70 [C7111NO8| LIMA6G6 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.213 0.202 0.243 0.279 0.222 0.227 0.308 0.242
T3 0.211 0.200 0.241 0.277 0.220 0.224 0.305 0.240
T2 0.206 0.198 0.236 0.272 0.217 0.220 0.300 0.236
T1 0.200 0.193 0.230 0.265 0.214 0.214 0.294 0.230

Base de aislamiento 0.195 0.189 0.225 0.260 0.211 0.209 0.289 0.225

La maxima deriva del caso Upper es 0.0025 en el segundo techo, ver tabla 18.

Tabla 18. Derivas del caso Upper

Derivasen Y Registros Promedio
S C5101 LIMA70 |C7111NO8| LIMAB6 | LIMA74 C7411 C7401
T4 0.0016 0.0014 0.0014 0.0014 0.0016 0.0013 0.0013 0.0014
T3 0.0024 0.0020 0.0023 0.0021 0.0025 0.0020 0.0022 0.0022
T2 0.0024 0.0023 0.0027 0.0024 0.0028 0.0023 0.0028 0.0025
T1 0.0017 0.0017 0.0020 0.0020 0.0019 0.0018 0.0022 0.0019
La aceleracion maxima promedio es 0.24 g como lo indica la tabla 19.
Tabla 19. Aceleraciones del caso Upper
Aceleraciones en Y Registros .
Promedio
upper (9) C5101 LIMA70 [C7111NO8| LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
T4 0.29 0.26 0.23 0.26 0.26 0.22 0.19 0.24
T3 0.18 0.16 0.18 0.15 0.18 0.15 0.17 0.17
T2 0.11 0.12 0.12 0.15 0.12 0.13 0.13 0.13
T1 0.16 0.14 0.16 0.13 0.18 0.13 0.16 0.15
Base de aislamiento 0.24 0.22 0.20 0.16 0.19 0.17 0.18 0.19
Las fuerzas en X e Y de la estructura se detallan en las tablas 20 y 21.
Tabla 20. Fuerzas en Y del caso Upper
Fuerzas en Yypper Registros Promedio
(ton) C5101 LIMA70 [C7111NO8| LIMAG6 LIMA74 C7411 C7401
T4 233 192 190 198 222 163 184 197
T3 400 371 361 350 440 300 385 372
T2 438 439 496 482 537 440 544 482
T1 504 485 590 672 643 599 699 599
Base de aislamiento 592 589 696 806 695 685 804 695
Tabla 21. Fuerzas en X del caso Upper
Fuerzas en Xypper Registros Promedio
(ton) C5101 LIMA70 [C7111N08| LIMA66 | LIMA74 C7411 C7401
T4 238 217 210 181 192 155 190 198
T3 437 365 397 380 407 341 377 386
T2 481 485 561 545 523 474 581 521
T1 516 490 556 640 554 530 630 559
Base de aislamiento 693 611 760 837 684 715 837 734




La fuerza restitutiva se incrementa en este caso a 3.56%.

Tabla 22. Fuerza restitutiva del caso Upper

Fuerza Restitutiva en

Registros

Y Upper (ton) C5101 | LIMA70 |C7111N08| LIMAB6 | LIMA74 | C7a11 | craon | Fromedio
Fomax 591 573 642 736 665 671 785 666
Foso 411 403 440 473 440 431 507 443

FamacFoso 181 171 203 264 226 241 278 223
(FomaxFosn)/W 288% | 272% | 3.23% | 421% | 3.60% | 3.84% | 444% | 3.56%

El amortiguamiento de este caso sera el mayor de todos y es el responsable de que los
desplazamientos se reduzcan a su valor minimo.

Tabla 23. Amortiguamiento del caso Upper

Propiedades Upper Registros Promedio
C5101 LIMA70 [C7111NO8| LIMA66 LIMA74 C7411 C7401
F 4max (ton) 591 573 642 736 665 671 785 666
Q (ton) 217 220 213 219 220 212 211 216
Dmax (m) 0.154 0.135 0.170 0.210 0.170 0.170 0.240 0.178
Keff (ton/m) 3,838 4,244 3,776 3,505 3,912 3,947 3,271 3,785
Elogrado 22% 23% 20% 18% 20% 19% 16% 20%

4. Verificaciones

A continuacion, las tablas 24 y 25 verifican las fuerzas minimas de disefio para el

sistema de aislamiento y superestructura respectivamente.

Tabla 24. Cortante de disefio minima para el sistema de aislamiento

VERIFICACIONES
Cortante minima de diseio para el sist. De Y X
aislamiento (Vb) 695 ton 734 ton
Mayor de (1) y (2):
1) Cortante en el sist de aislamiento TH : 695 ton 734 ton
o . o
2)’80 %o de Iglcortante minima de disefio del 646 ton 646 ton
método estatico:
Tabla 25. Cortante minima de diseno para la superestructura
Corte minima de diseno para la Y X
superestructura (Vs) 358 ton 358 ton
Mayor de:
1) La cortante en la superestructura del TH 299 ton 280 ton
2) Cortante Vs del método estatico 336 ton 336 ton
3) Euerza de corte si la estructura fuera fija con 358 ton 358 ton
perlodo ™ (VE_030)
4) 1.5 veces la fuerza de activacion del sistema
333 ton 333 ton

de aislamiento




Las fuerzas cortantes del sistema de aislamiento del caso upper en el andlisis modal
espectral son 984 y 963 ton para las direcciones X e Y respectivamente. Para el mismo
caso, las fuerzas cortantes en la base de la superestructura con factor de reduccion de
2 son 383y 375 ton en X e Y respectivamente, es decir que no es necesario aplicar un
factor adicional de amplificacién. Se considera R=1 para el disefio del sistema de
aislamiento y R=2 para la superestructura. Del mismo modo la junta sismica de 35 cm
se obtuvo cumpliendo con los minimos de la norma E.031 [2] indicados en la tabla 26.

Tabla 26. Desplazamiento minimo de disefio

Desplazamiento minimo del sistema de
aislamiento =
mayor de:

0.309 m

1) El desplazamiento obtenido por el TH como
la suma vectorial de los desplazamientos
ortogonales en cada instante de tiempo

2) El 80% del desplazamiento minimo del
método estético 0.8*DTM 0.309 m

0.299 m

El analisis tiempo historia con propiedades upper es el que podria exigir mas traccion
en los dispositivos y dado que los deslizadores solo pueden trabajar a compresién, se
verificd que no hubiera tracciones en estos. La tabla 27 muestra que en la combinacion
mas critica aun hay compresién en los deslizadores correspondientes a los links K17,
K20, K34 y K35; adicionalmente se verific6 que ningun aislador estara solicitado a
traccion.

Tabla 27. Carga minima en dispositivos

Link Combinacién P (ton)
K35 A33:0.563M-CSH-CSV -8.82
K20 A34:0.563M-CSH-CSV -6.95
K20 A34:0.563M-CSH-CSV -6.95
K34 A35:0.563M-CSH-CSV -4.01
K34 A35:0.563M-CSH-CSV -4.01
K17 A37:0.563M-CSH-CSV -3.98
K17 A37:0.563M-CSH-CSV -3.98
K17 A31:0.563M-CSH-CSV -0.41
K17 A31:0.563M-CSH-CSV -0.41

Finalmente se asignaron los momentos P- delta en cada aislador, estos consideran el
momento adicional que se genera cuando el edificio se desplaza. En el anexo 5 se
pueden encontrar los momentos de cada dispositivo.



ANEXO 5: FACTORES SRSS



FACTORES SRSS

Se aplicaron factores SRSS para hacer que los espectros de los 7 registros elegidos
cumplan con los requerimientos de la norma E.031. La tabla 1.1 muestra los factores
para cada registro en ambas direcciones. La figura 1.1 muestra los espectros de cada
registro.

Tabla 1.1. Factores SRSS para cada registro

Factor para el
factor srss | modelo
C5101N08 0.950 13.97925
C5101N82 0.500 7.3575
LIMA 70EW 0.960 14.1264
LIMA 70NS 0.520 7.6518
C7111N08 0.950 13.97925
C7111N82 0.520 7.6518
LIMA 66EW 0.930 13.68495
LIMA 66NS 0.500 7.3575
LIMA 74EW 0.950 13.97925
LIMA 74NS 0.550 8.09325
C7411N08 0.950 13.97925
C7411N82 0.500 7.3575
C7401N08 0.950 13.97925
C7401N82 0.500 7.3575

Figura 1.1. Espectros SRSS



ANEXO 6: MOMENTOS P-DELTA



ANEXO 6: MOMENTOS P-DELTA

* Se esta tomando DTM para todos por igual

0.309
DTM = 0.310
KeffUB = 125.15 ton/m
LINK DTMfU("rﬁ)e’b"“”d ﬁiﬁ /Lrjn? V_UB (ton) PTJagf(mS)E Hfa('fr:?dor Hff:]‘;'te' Hf"?n‘:fs‘a' H1 (m) H2 (m) | MA (ton.m) | MB (ton.m)
K2 0.31 125.15 39.24 258.16 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 73.37 73.37
K3 0.31 125.15 39.25 256.70 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 7315 7315
K4 0.31 125.15 39.24 257.21 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 73.23 73.23
K5 0.31 125.15 39.25 259.75 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 73.62 73.62
K7 0.31 125.15 38.18 258.65 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 72.55 72.55
K8 0.31 125.15 37.94 401.81 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.53 94.53
K9 0.31 12515 37.93 399.66 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.19 94.19
K10 0.31 125.15 37.93 399.74 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.20 94.20
K11 0.31 125.15 38.16 401.81 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.71 94.71
K12 0.31 125.15 40.29 258.65 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 74.34 74.34
K13 0.31 125.15 38.19 256.37 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 72.20 72.20
K15 0.31 125.15 37.21 393.24 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 92.58 92.58
K16 0.31 125.15 37.20 393.24 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 92.57 92.57
0.31 125.15 457 161.94 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 54.09 3.89
K18 0.31 125.15 40.29 256.37 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 73.98 73.98
K19 0.31 125.15 38.19 257.64 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 72.40 72.40
0.31 125.15 4.46 161.48 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 53.85 3.79
K21 0.31 125.15 37.10 399.66 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 93.48 93.48
K22 0.31 125.15 37.10 399.74 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 93.49 93.49
K23 0.31 125.15 38.14 399.52 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.34 94.34
K24 0.31 125.15 40.30 257.64 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 7419 7419
K26 0.31 125.15 37.62 258.16 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 71.99 71.99
K27 0.31 125.15 37.62 256.70 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 7177 7177
K28 0.31 125.15 37.62 257.21 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 71.85 71.85
K29 0.31 125.15 37.97 259.75 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 72.54 72.54
K31 0.31 125.15 37.22 399.52 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 93.56 93.56
K32 0.31 125.15 37.11 401.86 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 93.83 93.83
K33 0.31 125.15 38.17 401.86 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 94.73 94.73
0.31 125.15 456 161.94 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 54.08 3.88
0.31 125.15 4.32 161.61 0.50 1.20 1.20 0.85 0.85 53.77 3.68




