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Resumen

Las metodologias convencionales de disefio sismicos aplicadas en la actualidad se
fundamentan en términos de la resistencia de la estructura, como los descritos en el documento
AIS 114-17, que no tienen en cuenta la verificacion del desempefio sismico de las estructuras ante
diferentes demandas, lo que podria causar que estructuras disefladas bajo estos reglamentos tengan
comportamientos poco representativos de las estructuras reales, proyectando en muchos casos
edificaciones inseguras y en otras posiciones conservadoras, lo que generaria sobrecosto en los
proyectos.

En el presente trabajo se determina el nivel de desempefio sismico de dos edificaciones en
concreto reforzado dispuestas en zona de amenaza sismica alta con grado de disipacion de energia
DES, realizando un analisis estatico no lineal (pushover) y aplicando el Método de los
Desplazamientos Modificados presentado en el ASCE/SEI 41-17. Una de las edificaciones
disefiada bajo la metodologia planteada en el documento AIS 114-17 con sistema estructural
combinado y la otra disefiada acorde con la NSR-10, con sistema estructural de portico resistente
a momentos. Al finalizar se discuten las ventajas, desventajas y limitaciones de la metodologia
planteada por el AIS 114-17, de igual manera se compara el desempefio y comportamiento de las
edificaciones ante diferentes demandas sismicas.

Palabras clave: Pushover, Analisis Estatico No Lineal, Disefio por Desempeio, Estructura
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Abstract

Conventional seismic design methodologies currently applied are based on the strength of
the structure, such as those described in document AIS 114-17, which do not take into account the
verification of the seismic performance of the structures when facing different demand levels, this
could cause that structures designed under these regulations to have a performance which is not
representative of the real structures, creating unsafe buildings or a conservative position, which
would generate an additional cost in the projects

In this work, the seismic performance level of two reinforced concrete buildings located in
a high seismic hazard zone, with a degree of energy dissipation - DES, is determined using a
nonlinear static analysis method (Pushover) and Modified Displacement Method included in the
ASCE/SEI 41-17. One building was designed under the methodology outlined in the AIS 114-17
document with a combined structural system and the other designed to meet the NSR-10 regulation
with a Moment Resisting frame system. At the end, the advantages, disadvantages and limitations
of the proposed methodology by AIS 114-17 are discussed, in the same way the performance and
behavior of buildings in the face of different seismic demands is compared.

Keywords: Pushover, Non-linear Static Analysis, Performance based Design, Structure
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Capitulo 1: Introduccion

Colombia se ubica en una de las regiones de mayor actividad sismica del planeta debido a la
interaccion de cuatro placas: Suramérica, Caribe, Nazca y Cocos; dinamica que ha formado
diversas estructuras geoldgicas, un buen niamero de volcanes y fallas activas, lo que conlleva a una
constante generacion de terremotos; por esta razon se hace necesario conocer el comportamiento
de las estructuras ante eventos sismicos, comprender la capacidad de resistencia ante movimiento
teluricos de las infraestructura que se construye en el pais, con el fin de proteger no s6lo vidas
humanas sino el patrimonio de los ciudadanos y de la nacion.

Uno de los principios fundamentales de la normatividad de construccion colombiana y en general
de la ingenieria civil es proteger el colapso de las edificaciones ante eventos sismicos, evitando
con ello pérdida de vidas humanas. Los requisitos y procedimientos de disefio y construccion
descritos en la normatividad colombiana buscan satisfacer los requisitos de resistencia solicitados
acorde con los diferentes estados de funcionalidad en las estructuras, pero no obliga a determinar
el comportamiento en el rango ineldstico o mecanismo de falla de las mismas, y solamente se
aborda como una alternativa a juicio del ingeniero disefiador.

Conocer el desempeio de las estructuras o mecanismo de colapso no son considerados como una
necesidad y requisito en la normatividad colombiana. El desempefio de las estructuras estaria
determinado por su capacidad de soportar una demanda sismica y controlar una respuesta dinamica
dentro de los niveles de dafio aceptables, evaluada mediante un desplazamiento méaximo de
entrepiso, sin buscar que la estructura, en la condicion de falla debido a eventos sismicos, tenga
una redistribucion de resistencia que lleve a un mecanismo de falla conocido y deseable.

El documento AIS 114-17 (2017) se deriva del “Reglamento Colombiano de Construccion Sismo
Resistente NSR-10" y provee una metodologia de disefio sismico simplificado que facilita las
labores de disefio de edificaciones de poca altura bajo limitaciones geométricas y que en principio
cumplira con las especificaciones técnicas establecidas en la NSR-10. No obstante, al presentar
tablas, graficas y formulaciones modificadas y reorganizadas, se presenta una metodologia
conservadora y aproximada de la resistencia real de los elementos estructurales de las edificaciones
y del comportamiento global en su rango ineléstico; método basado en fuerzas de disefio, enfoque
tradicional que se continua usando por facilidad y utilidad, sin embargo no es el mas adecuado
para controlar la respuesta sismica de una estructura (Fédération internationale du béton, 2003).

El inadecuado comportamiento sismico de algunas edificaciones disefiadas acorde con los
reglamentos de disefio actuales ha generado preocupacion en el mundo de la ingenieria civil, por
lo cual, este trabajo presenta la evaluacion del comportamiento sismico mediante el método de
analisis no lineal estatico “Push-over” de dos tipos de edificaciones en concreto reforzado situadas
en zona de amenaza sismica alta; una de ellas disefiada paso a paso a la luz de la metodologia
presentada en el documento AIS 114-17 con sistema estructural combinado y la otra disefiada
mediante un software de disefio estructural acorde con la NSR-10 con sistema estructural de
porticos resistentes a momentos, ambas con similares configuraciones geométricas en planta y en
altura.



Asi pues, se disefian dos edificaciones situadas en zonas de amenaza sismica alta con Sistema de
Capacidad de Disipacion de Energia Especial (DES), con disposicion geométrica en planta y altura
acorde con las limitaciones que dispone el AIS 114-17. Siguiendo esta metodologia se realiza el
predimensionamiento, avalud de cargas y disefio de todos sus elementos estructurales de una de
las edificaciones mediante un desarrollo paso a paso, que permita comprender y discutir el
documento, generando una guia para aplicaciones en proyectos e investigaciones futuras; dado
que hasta el momento no existen estudios de caso que abarquen la tematica.

Por otra parte, con una configuracién geométrica similar en planta y en altura, se disefia una
segunda estructura mediante software, acorde con los requisitos de la NSR-10, pero ahora con
sistema de porticos resistentes a momento. El software permite determinar las demandas en los
elementos estructurales y disenar sus elementos estructurales, teniendo en cuenta la filosofia de
disefio por desempefio, lo que mejore el comportamiento de la edificacion ante demandas sismicas.

La investigacion permite verificar la capacidad de incursionar en el rango inelastico de la
edificacion disefiada bajo la metodologia planteada en el AIS 114-17 con sistema estructural
combinado y una disefiada bajo sistema de poértico resistente a momento acorde con la NSR-10.
Para ello se realizan modelos tridimensionales en software especializado (Etabs, Sap200, etc) para
tener un acercamiento del comportamiento real de cada una de las edificaciones y se realiza una
evaluacion del desempeiio sismico a la luz de los requisitos establecidos en el ASCE/SEI 41-17
(2017), determinando la curva de capacidad y punto de desempeiio para diferentes demandas
sismicas con el fin de verificar el comportamiento de las edificaciones.

Por ultimo, se hace una comparativa del desempefio sismico de ambas edificaciones ante diferentes
demandas sismicas, con el fin de discutir el comportamiento estructural y evidenciar si existe una
posicion conservadora entre la edificacion disefiada bajo la metodologia planteada en el AIS 114-
17, en comparacion con una estructura con sistema estructural mas flexible pero disefiada con una
concepcion de disenio por desempefio. Adicionalmente, se cuantifica de manera preliminar el
volumen de concreto y acero de refuerzo de los elementos estructurales de las dos edificaciones y
se compara cudl de ellas es mas eficientes en términos cantidades, lo que permitird mejorar la
percepcion del disefio y construccion de estructuras de mediana altura.

Dicha comparacion permite establecer si edificaciones de altura limitada establecida en el AIS
114-17, donde reglamentan el uso obligatorio de muros estructurales en edificaciones DES, son
realmente necesarios para un comportamiento adecuado; o por el contrario, mediante un disefio
menos conservador y mas econdmico, mediante un sistema estructural flexible, es posible generar
edificaciones con nivel de desempefio apropiado.

1.1 Planteamiento del problema

La demarcacion geografica del territorio colombiano genera una situacion preocupante puesto que
aquellas zonas de amenaza sismica alta e intermedia involucran regiones de mayor desarrollo
socioecondmico con la mayor parte de la poblacion total. Colombia, al estar localizada en una de
las zonas sismicas mas activas de la Tierra, (conocido como Anillo Circumpacifico, ya que



convergen la Placa de Nazca, la Placa Suramericana y la Placa del Caribe), posee condiciones de
vulnerabilidad ante eventos sismicos, que sumado a las condiciones geografica del territorio y la
baja eficiencia dindmica de las estructuras construidas hasta el momento, aumenta el riesgo
sismico al que la sociedad esta expuesta.

La amenaza a toda la poblacion del pais, propiedades e infraestructura institucional, alcanza
grandes dimensiones; es por esto que es necesario comprender el comportamiento de las
estructuras ante eventos sismicos. Las edificaciones de mediana y baja altura representan la
mayoria de las edificaciones en las principales ciudades como se ha demostrado en investigaciones
previas (Ballén, 2009).

La historia colombiana ha demostrado que el desarrollo de vivienda unifamiliar, especialmente en
habitantes de bajos recursos, se ha consolidado y ha tomado gran fuerza en las tltimas décadas y
su desarrollo ha sido mas recurrente de lo normal como solucién a una necesidad habitacional. Asi
mismo, durante varias décadas el uso de sistemas estructurales aporticados predomino, debido a
su facil construccion y ventajas a nivel arquitectonico, limitando su uso a edificaciones de mediana
altura debido a la flexibilidad que poseen.

El sector de la construccion en Colombia ha crecido en los ultimos afios. Su aporte en el
crecimiento econémico y generacion de empleo permite la inversion publica y privada,
convirtiéndose en un pilar del desarrollo nacional (Camacol & Sena, 2015). Es por esto que se
requiere garantizar la seguridad de las edificaciones que se disefian, logrando que tengan un
comportamiento adecuado ante determinadas solicitaciones sismicas.

No obstante, los métodos convencionales de disefio basados en términos de resistencia de la
estructura, como los descritos en el documento AIS 114-17, aun cuando son metodologias sencillas
y algo conservadoras, no garantizan que las edificaciones ante demandas sismicas tengan un
correcto desempefio. Entendiendo con esto que la edificacion disefiadas bajo criterios de
desempefio no solo deben evitar el colapso ante un fuerte sismo, sino abarcar unos parametros de
habitabilidad y uso de la edificacion acorde con unas demandas sismicas establecidas.

Hasta el momento, el documento AIS 114-17 no ha sido abarcado en su totalidad mediante un
estudio de caso que permita comprender y discutir los estandares que alli se presentan, de esta
manera se ha convierte en un documento para consulta preliminar por parte de los ingenieros pero
no como una metodologia a seguir.

De esta manera, cobra la necesidad de comprender paso a paso la metodologia que el documento
AIS 114-17 presenta y estudiar el comportamiento de edificaciones disefiadas bajo criterios
minimos alli establecidos, evaluando su desempefo y vulnerabilidad sismica bajo criterios y
demandas diferentes, permitiendo con esto tener un enfoque mas amplio de los posibles dafios
estructurales y rehabilitacion antes un evento sismico superior al de disefio. Asi mismo confrontar
su comportamiento estructural con edificaciones bajo la concepcion de un diseo por desempefio,
que puede ser mas eficiente en cuanto la redistribucion de la demanda-resistencia de sus elementos
ante sismos.



1.2 Justificacion

Las afectaciones y dafios generados por los terremotos afligen a millones de personas cada afio, un
ejemplo de ellos son las vidas humanas que se perdieron durante el sismo de Haiti en 2010, con
un total de 220.000 muertes (Organizacion Panamericana de la Salud, 2012); o en de Sichuan-
China, que en el 2008 fallecieron cerca de 70.000 habitantes luego de un terremoto de 8 grados en
la escala de Richter (Salazar, 2018).

Si bien es cierto que la vulnerabilidad sismica viene determinada por multiples factores como son
el nivel de amenaza sismica presente, el nimero hogares expuestos, ¢ informacion disponible de
las estructuras construidas; el desconocimiento del comportamiento sismico de las estructuras que
se construyen a diario implica un aumento en la incertidumbre y por tanto un posible riesgo de la
edificacion ante un evento sismico.

Un disefio basado en desempefio sismico permite verificar el comportamiento de la edificacion y
encontrar posibles deficiencias y corregirlas a tiempo, con el fin de optimizar el funcionamiento
del mismo; es por esto que es de vital importancia que los disefios estructurales vayan mas alla de
un disefio convencional, de evitar no solo el colapso de las estructuras sino de cuantificar el dafio
estructural posterior a un evento sismico y el impacto que tiene en las actividades posteriores.

La ingenieria basada en desempefio sismico ha demostrado que considerar Unicamente la
prevencion al colapso de las estructuras ante cierta demanda sismica, no se traduce en un
comportamiento adecuado de las edificaciones; asi mismo, un aumento global en la resistencia de
las edificaciones no garantiza la seguridad de la misma, ni una adecuada redistribucion de la
demanda-resistencia de sus elementos. A pesar de lo anterior, la normatividad colombiana ha
presentado unicamente conceptos fundamentales del disefio sismico presentes en otras normas
internacionales, sin abarcar mas que de manera enunciativa en la filosofia del disefio por
desempefio, aun cuando en otros paises son un pilar fundamental en el disefio estructural.

Es evidente como se puede incurrir a largo plazo en sobrecostos generados por fallas estructurales
parciales debido a comportamientos indeseados ante un evento sismico. Aun cuando las
edificaciones no colapsen, se pueden presentar fallas parciales de la estructura, interrupcion en la
actividad econdmica o prestacion del servicio de la edificacion; pérdidas econdmicas que no se
contemplaron al no definir de manera clara el nivel de desempefo deseado para la estructura.

En contraste, cuando se usan metodologias simplificadas como la presentada en el documento AIS
114-17, es posible disefiar adecuadamente edificaciones con unos criterios minimos, considerando
ciertas demandas sismicas acorde con la normatividad colombiana, y aun asi presentar
sobredimensionamiento de sus elementos y con ello una posicién conservadora que puede ir en
contra de un disefio 6ptimo, generando sobrecostos en la edificacion acorde con las necesidades
del propietario.

Por otra parte, aun cuando se cuenta con un gran desarrollo informatico, la filosofia del disefio por
desempefio no es un requerimiento normativo en Colombia, ni se exigen en todos los proyectos
estructurales en la actualidad; se presenta inicamente como una herramienta a juicio del disenador.



Sin embargo, esta investigacion permitird dar un enfoque mas acertado acerca del desempefio
sismico de edificaciones disefiadas bajo la metodologia del documento AIS 114-17, presentado
paso a paso de manera clara y transparente sus fundamentos de disefio y limitaciones que permita
a otros ingenieros comprender su uso y aplicabilidad a proyectos ingenieriles o investigaciones.

Un analisis del desempefio permitird evidenciar la vulnerabilidad sismica e incertidumbre presente
en edificaciones disefadas bajo le metodologia AIS 114-17, mostrando posibles sobrecostos o
pérdidas econdmicas debido a comportamientos estructurales no concebidos para las
edificaciones; asi mismo, beneficiara a los ingenieros estructurales al proveerlos de conceptos que
permitan alcanzar un desempefio adecuado en sus edificaciones, identificando diferentes niveles
de desempefio acorde con ciertas demandas sismicas y requerimientos del proyecto.

De igual manera, al comparar el desempefio sismico de edificaciones disefiadas bajo la
metodologia AIS-114 con edificaciones disefiadas bajo una filosofia de desempefio sismico
eficiente, se pueden evidenciar los pros y contras de ambas posiciones, y tener una mejor vision
acerca del comportamiento ineldstico de edificaciones, evitando con ello sobrecostos o fallas
indeseadas en sus elementos estructurales.

1.3 Objetivos

1.3.1 Objetivo General

e Comparar el nivel de desempeno sismico de dos edificaciones dispuestas en zona de
amenaza sismica alta con grado de disipacién de energia DES, con similar disposicion
geométrica en planta y altura, por el método de anélisis estatico no lineal (pushover).

1.3.2 Objetivos Especificos

e Disefiar un edificio con sistema estructural combinado en concreto reforzado de acuerdo a
los criterios establecidos en el documento AIS 114-17, mostrando una metodologia paso a
paso.

¢ Disefiar un edificio con sistema estructural de porticos resistente a momentos en concreto
reforzado con ayuda del software Etabs y Cypecad, acorde con la NSR-10.

e Realizar el andlisis estatico no lineal pushover de los dos edificios analizados mediante
modelacion en software especializado conforme los requisitos establecidos en el
ASCE/SEI 41-17.

e Determinar la curva de capacidad de los dos edificios analizados mediante el uso de
software.

e Cuantificar las rotulas plasticas asociadas a los niveles de dafio sismico en las edificaciones
analizadas para diferentes demandas sismicas.

e Comparar el nivel de desempefio sismico de los edificios analizados bajo diferentes
demandas sismicas.

e Cuantificar el volumen de concreto y acero de refuerzo de los elementos estructurales,
siendo ésta una unidad de medida del costo de las edificaciones.



Capitulo 2: Antecedentes y Estado del Arte

2.1 Antecedentes del proyecto

La mayoria de los métodos propuestos para abordar el disefio sismico se pueden dividir en
enfoques convencionales fundamentados en célculos lineales de fuerzas y metodologias basadas
en desplazamiento, que da una mejor vision al comportamiento sismico de edificaciones.

Los métodos de diseno sismico de estructuras convencionales se basan en caracterizar una
demanda sismica mediante fuerzas, es decir, las fuerzas y desplazamientos debido a un evento
sismico se calculan con un método elastico; y cuyas fuerzas combinadas obtenidas se utilizan para
disefiar las secciones de elementos. Sin embargo, disefiar las edificaciones para resistir cargas
sismicas en el rango eldstico conlleva a costos econdmicos altos, por lo cual se proyectan
permitiendo una incursion de sus elementos en la zona ineléstica (deterioro) sin llegar al colapso.
Esta capacidad de disipacion de energia y ductilidad de la edificacion se adquieren principalmente
mediante el detallado de los elementos. Por otra parte, para prevenir los dafios de elementos no
estructurales, se requiere un control de derivas.

El método convencional de disefio sismico basado en fuerzas (MBF) se ha difundido en los codigos
de construccion como alternativa simplificada de disefio y cuya caracteristica principal es concebir
las estructuras en torno a su rigidez y amortiguamiento en el rango elastico, sin contemplar la
compatibilidad con factores de reduccion de energia, sobrerresistencia y deformaciones en el rango
inelastico, lo que conlleva a interpretar de manera errénea el comportamiento y desempeio de las
estructuras ante diferentes demandas simicas. El disefio simico basado en fuerzas puede resumirse
en una serie de pasos expuestos a continuacion:

e Adoptar geometrias y dimensiones de elementos en planta y en altura, acorde con un
sistema estructural y amenaza sismica.

e Determinar un cortante basal acorde con un espectro elastico de respuesta a partir de un
analisis estatico o dindmico.

e Realizar un chequeo de derivas elasticas.

e Reducir las fuerzas sismicas mediante un factor de reduccion establecido para representar
la ductilidad inherente del sistema estructural.

e Calcular las fuerzas de disefio en los elementos acorde con las diferentes combinaciones
de carga.

e Disefiar los elementos estructurales y no estructurales cumpliendo los criterios de
formacion potencial de rotulas plasticas y mecanismo de colapso.

e Verificacion de derivas y redisefio de ser necesario.

La caracteristica principal que describe el disefio basado en fuerzas es el uso de factores de
reduccion de capacidad que pretende describir las deformaciones inelasticas y ductilidad de los
elementos dentro de un sistema estructural; dicho factor es usado para reducir el cortante elastico



y con ello la resistencia de la estructura para permitir su incursion en el rango ineldstico de acuerdo
con la Figura 1.

Fuerza lateral

<

Desplazamiento

Figura 1. Aproximacion de igualdad de desplazamientos

No obstante, el uso de un mismo factor de reduccion para diferentes sistemas estructurales supone
que ante una misma demanda simica se presentaria igual comportamiento inelastico lo cual no es
cierto, adicionalmente la distribucion de fuerzas a través de la edificacion ante eventos sismicos
no podria definirse a través de una fuerza cortante de disefio en la base (Priestley, 2000).

Esta técnica de disefio sismico de estructuras alcanz6 un alto nivel de acogida en el mundo en la
década de 1980 y jugd un papel importante en el disefio sismico de edificios, sin embargo tiene
algunas deficiencias (Papanikolaou & Elnashai, 2005):

e Los factores de reduccion de fuerza establecidos en los codigos de disefio estructural son
aproximados y no representan correctamente la ductilidad de la estructura a considerar.

e Esincorrecto establecer que el mecanismo de colapso en la edificacion sea el representado
por la accidn sismica elastica.

e (Cuando parte de los elementos estructura entran en el rango inelastico, las fuerzas y
deformaciones cambian significativamente. Este cambio no estd representado
correctamente por una reduccion de la fuerza sismica a nivel de disefo.

e La distribucion global y particularmente local de las deformaciones en el rango inelastico
puede no tener semejanza con las del rango eldstico.

e La regla de iguales desplazamientos no representa correctamente la energia disipada por
las edificaciones en el rango ineldstico.

De esta manera, los métodos de disefio convencionales como los presentados en el documento
AIS-117 (2017) han perdido acogida en el disefio estructural, teniendo en cuenta que las estructuras
cada dia son mas complejas y sus comportamientos no pueden describirse con certeza. Describir
el dafio estructural en términos de fuerza no es lo mas correcto y apropiado; sin embargo, verificar
los desplazamientos estructurales en el rango inelastico suele ser un mejor criterio de aceptabilidad
en términos de dafio sismico, lo que dio cabida a los métodos de disefio basado en desplazamiento
(MBD) (Gonzalez, Bairan, & Huaman, 2011).



Como consecuencia de lo anterior, el enfoque basado en fuerzas no permite controlar el modo de
falla en las estructuras, que es el pilar fundamental en la evaluacion y el disefio basados en
desempefio sismico. Esto ha llevado al uso andlisis ineldsticos como un medio mas realista .

2.2 Estado del arte

Esta seccion explora los diferentes enfoques y normatividades publicadas en la literatura
relacionada con el desempefio de edificaciones. A continuacion, se presentan los principales
avances a nivel normativo y estandares adoptados para el analisis no lineal de edificaciones:

El disefio basado en desempeiio inici6 en la década de 1980 entre los ingenieros dedicados a la
practica del disefio sismico y la repotenciacion de edificios existentes. Normativamente nacid a
partir de las recomendaciones proporcionadas por la Asociacion de Ingenieros Estructurales de
California (SEAOC) y la Asociacion de Cemento Portland (PCA) (Mohd & Keshav, 2016).

La necesidad de encontrar niveles de desempeio sismico y su aplicacion en el proceso de disefio,
condujo al desarrollo de metodologias de evaluacidon sismica y repotenciacion de edificios de
concreto existentes denominadas metodologias de Primera Generacion. Tres documentos son la
base de los procedimientos de primera generacion: SEAOC Vision 2000 (1995), ATC-40 (1996)
y FEMA 273 (1996). SEAOC Vision 2000 desarroll6 el marco de procedimientos que facilitaria
el disefio de estructuras para un conjunto predefinido de objetivos de desempefio, definidos en
términos de derivas permanentes y transitorias.

El1 SEAOC Vision 2000 presenta los conceptos y aborda los niveles de desempefio de los elementos
estructurales y no estructurales, incluyendo la identificacion de la amenaza sismica y seleccion de
los niveles de desempefio para un comportamiento deseado.

Las recomendaciones de Vision 2000 brindan informacion acerca de los objetivos del disefio en
cuanto a los estados de servicio, la funcionalidad de la edificacion posterior a un sismo y el
desempefio de su elementos estructurales y no estructurales. Las recomendaciones propuestas
definen cuatro escenarios de sismos diferentes que van desde eventos frecuentes y pequefios hasta
eventos poco frecuentes y de gran magnitud. Vision 2000 también tiene en cuenta el grado de
importancia de las diferentes estructuras, proporcionando estdndares mas estrictos para las
instalaciones prioritarias en comparacion con construcciones no esenciales (Ghobarah, 2001).
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Figura 2. Objetivos de desempefio sismico en edificaciones segiin Vision 2000
Fuente: Vision 2000



En el avance del disefio por desempeiio, el FEMA 273 de la Agencia Federal para el Manejo de
Emergencias (1996) proporcion6 pautas para el andlisis no lineal de todo tipo de edificaciones.
Este presenta una variedad de objetivos de desempefio con movimientos probabilisticos asociados.
El documento define niveles de desempefio para elementos y sistemas no estructurales y propone
limites de deriva para varios sistemas estructurales en diferentes niveles de desempefio. El
principio bésico de estos procedimientos se enmarca en la estimacion de las demandas sismicas
mediante el uso de curvas fuerza-deformacion que se generan a partir del analisis no lineal estatico.

Por otra parte, presenta un método sencillo para estimar el desplazamiento maximo de un sistema
no lineal. El método implica multiplicar la respuesta del sistema lineal elastico de la estructura
mediante el uso de coeficientes, a saber, Co,C1, C2 y C3. En la metodologia propuesta, Co es un
factor que relaciona el desplazamiento espectral y el desplazamiento del edificio a nivel de techo,
Ci representa la relacion entre el desplazamiento maximo del sistema inelastico y el de los sistemas
elasticos correspondientes con los mismos periodos de vibracion. Cz indica los efectos histeréticos
y de degradacion rigidez, y Cs explica el efecto P-delta.

Paralelamente, nace el documento ATC-40 del Consejo de Tecnologia Aplicada (1996). El
documento se limita a edificios de concreto, comparando su capacidad para resistir fuerzas en
relacion con la demanda sismica, representadas a través de diagramas espectrales. La
superposicion entre la capacidad de la edificacion con la demanda da origen al punto de
desempefio. Para construir el espectro de capacidad, la curva de fuerza-desplazamiento se
determina mediante un analisis estatico no lineal (empuje lateral). Las fuerzas y los
desplazamientos se convierten en aceleraciones espectrales y desplazamientos espectrales
utilizando un sistema equivalente. En el punto de desempefio se supone que la capacidad es igual
a la demanda sismica, lo que proporciona una estimacion de la aceleracion (fuerza) y el
desplazamiento (demanda).

De manera alterna, ATC-13 (1985) proporcioné datos estadisticos sobre los costos de reparacion
de diferentes tipos de edificaciones, basados en las opiniones de expertos en ingenieria sismica,
mientras que el informe ATC-14 (1987) proporcion6 una metodologia estandarizada para la
evaluacion de edificios existentes determinando posible vulnerabilidad sismica e identificando
edificios o componentes de edificios que presentan un riesgo para las vidas humanas. Si bien estos
documentos permitieron a los ingenieros evaluar los edificios con un enfoque convencional, no
brindaron orientacion sobre como repotenciar los edificios para lograr un mejor desempefio.

Luego de la publicacion del ATC-14 y FEMA 273, la Agencia Federal para el Manejo de
Emergencias (FEMA) realiz6 la transicion de pautas a estdndares nacionales, generando
documentos actualizados en forma preliminar (FEMA 178, 1992; FEMA 310, 1998; y FEMA 356,
2000). Ademas modificar los documentos a un nivel normativo también se incorporaron
actualizaciones técnicas; los procedimientos de analisis basados en desplazamiento del FEMA 273
se simplificaron e incorporaron en el FEMA 310, brindando cierta coherencia a los dos
documentos precursores.

Los procedimientos de primera generacion hasta ahora expuestos representan una mejora
significativa con respecto a las practicas convencionales de disefio. Incluyeron metodologias para



definir el desempeio en términos de niveles y connotar el dano esperado, que se relacionan con
los parametros de demanda sismica, deriva y ductilidad, e incorporaron técnicas formales para
simular la respuesta de las edificaciones a los movimientos sismicos y evaluar su comportamiento.
Asi mismo, introdujeron un conjunto de procedimientos analiticos de diferentes niveles de
complejidad que podrian usarse para simular la respuesta sismica de edificios y proporcionar un
conjunto completo de pautas sobre técnicas de analisis no lineales y criterios de aceptacion
(Federal Emergency Management Agency, 2006)

Sin embargo, estos procedimientos tuvieron limitaciones y requirieron mejoras, a saber
(Hamburger & Rojahn, 2004):

Evaluaron el desempefio sobre la base de las demandas y capacidades de los componentes
individuales, en lugar de un comportamiento global, llevando a que los elementos mas
débiles y menos ductiles de un edificio tiendan a controlar el desempefio estructural
general, aunque puedan tener poca importancia para la resistencia sismica general del
edificio. En muchas estructuras esto resulta en una evaluacion demasiado pesimista de la
capacidad de desempeio y por ende una postura innecesariamente conservadora.

Gran parte de los criterios de aceptacion contenidos en los documentos y utilizados por los
ingenieros para evaluar el desempefio de una estructura se basan en el juicio de quienes
desarrolla el método, mas que en datos experimentales; por tanto la fiabilidad de los
procedimientos es cuestionable.

Los procedimientos para la evaluacion de elementos no estructurales se limitan casi por
completo a considerar la capacidad de estos elementos para permanecer estables,
generalmente a través de su union a los elementos estructurales, y no aborda correctamente
ni su capacidad de dafo ni su funcionalidad posterior al evento sismico. Dado que la
mayoria de las pérdidas se atribuyen al rendimiento de estos componentes y sistemas no
estructurales, esto representa un impedimento significativo en el desempefio sismico.

Los niveles de dafio no abordan directamente las preocupaciones principales de las partes
interesadas, como son los costos probables de reparacion y el tiempo perdido de ocupacion
en el edificio, debido a dafios generados ante un evento sismico.

En el 2001, el ATC 58 recomendo tres aspectos importantes a tratar a futuro en la filosofia del
disefio por desempeiio (Mohd & Keshav, 2016):

Desempefio primario: El desempefio primario se enfoca en las principales precauciones de
las partes interesadas respecto a 1) pérdidas directas, incluyendo tanto el costo de los dafios
como las reparaciones; 2) tiempo de inactividad asociado con la pérdida de uso de la
edificacion; 3) pérdida indirecta asociada con la pérdida de uso de la edificacion; y 4)
pérdida de vidas dentro y fuera de las inmediaciones del edificio.

Niveles de desempeiio discreto a continuo: Los procedimientos de primera y segunda
generacion tienen niveles de desempeno discretos, con requisitos explicitos de disefio
estructural y no estructural asociados con ellos. E1 ATC 58 considera la posibilidad futura
de dar continuidad entre niveles de desempefio discretos

Niveles de analisis: El ATC 58 proporciond un lenguaje determinista mejorado para
describir los niveles de analisis para evaluar enfoques deterministas y probabilisticos, e
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identifico cinco enfoques globales a considerarse para el desarrollo de proximas
metodologias.

Los investigadores han intentado simplificar los procedimientos del disefio por desempeio
mediante el desarrollo de herramientas simples que identifiquen los objetivos de desempeiio y los
métodos de analisis apropiados. El ATC inici6 el documento ATC-58 (2009) junto con el FEMA-
445 (2006) para desarrollar directrices de disefio por desempefio en su segunda generacion, que
pretendian identificar procesos simples y racionales. Basicamente la propuesta planteada comienza
con la seleccion de los niveles de desempefio seguida por el desarrollo del disefio preliminar y la
evaluacion de si el disefio cumple o no con los objetivos. Finalmente, se lleva a cabo el redisefio y
la reevaluacion hasta que se logre el objetivo de desempefio establecido.

Estas pautas no difieren conceptualmente e introducen procedimientos que pueden considerarse
como la primera diversificacion significativa de los codigos de disefio de edificios por desempefio.
Muchos de los codigos actuales para el disefio de edificios nuevos se basan solo parcialmente en
el desempefio, ya que intentan vincular todos los criterios de disefio a un nivel de desempertio,
generalmente al de seguridad de la vida o prevencion al colapso.

Los avances en la filosofia por desempeio se siguen dando, y el informe FEMA 440 nace como
proyecto del ATC-55, basados en el ATC-40 y FEMA 356. El documento tiene como objetivo
principal la evaluacién y mejora de los procedimientos de analisis estaticos no lineales bajo tres
propositos basicos: (1) proporcionar una guia directamente aplicable en la evaluacion y diseno de
estructuras por parte de los ingenieros; (2) facilitar una comprension conceptual de los principios
subyacentes, asi como las limitaciones asociadas; y (3) proporcionar informacion detallada
adicional utilizada en el desarrollo del documento para avances futuros y uso por parte de
investigadores.

De manera paralela, la Agencia Federal para el Manejo de Emergencias del Departamento de
Seguridad Nacional trabaja en el FEMA 445 (2006). Este ofrece un programa paso a paso,
orientado a desarrollar procedimientos y pautas en el desempefio de elementos estructurales y no
estructurales, aplicables a edificios nuevos y existentes. El sistema tecnologico desarrollado
proporciona un marco analitico para estimar riesgos mediante el uso de softwares de evaluacion
de riesgos usados en la practica por las industrias de seguros y agencias de mitigacion del riesgo.
La metodologia permite estimar la posibilidad de incurrir en dafios por eventos sismicos en
términos de pérdidas directas (costo de reparacion), victimas y tiempo de inactividad en edificios
nuevos o existentes.

Finalmente, la Sociedad Estadounidense de Ingenieros Civiles (ASCE) estableci6 un Comité en
2009 para actualizar dos estandares nacionales: ASCE 31-03 “Evaluacion sismica de edificios
existentes” y ASCE 41-06 “Rehabilitacion sismica de edificios existentes”. El Comité organizo
las dos normas y public6 una version final en el 2013.

La ASCE/SEI 41-13 (2014) establece procedimientos de analisis y criterios de aceptacion para
cimentaciones, componentes de acero, concreto, mamposteria, madera y acero laminado en frio;
componentes y sistemas arquitectonicos, mecanicos y eléctricos; y sistemas de aislamiento sismico
y disipadores de energia. La actualizacion propuesta también incluye: modelos de rigidez efectiva
en vigas, columnas y uniones viga-columna; criterios de aceptacion y parametros de modelado
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para columnas, conexiones losa-columna y muros; modelos de resistencia para empalmes y
traslapos; criterios para losas postensadas; y requisitos de confinamiento para muros estructurales.

La evaluacion sismica por multifase de la ASCE/SEI 41-13 incluye tres niveles de evaluacion.
Nivel 1, procedimiento de seleccion, los requisitos tienden a ser de naturaleza general y
conservadora, el Nivel 2, procedimiento de evaluacion basado en deficiencias, es mas detallado, y
el Nivel 3, procedimiento de evaluacion sistematica, siendo mas especifico y analitico.

El Nivel 1 consta de varios check list que permiten una evaluacion répida del riesgo de los
estructural, no estructural, y elementos de cimentacion. Si se identifican deficiencias el ingeniero
puede pasar al Nivel 2, en donde se realiza un andlisis del edificio para abordar todas las
deficiencias potenciales identificadas en la evaluacion del Nivel 1. El analisis en el Nivel 2 se
limita a métodos de andlisis lineales simplificados. En el Nivel 3, se realiza el analisis completo
de la respuesta del edificio a los peligros sismicos, reconociendo implicita o explicitamente la
respuesta no lineal.

Actualmente, la ASCE/SEI41-17 (2017) realiz6 mejoras significativas, incluyendo revisiones para
los objetivos de desempefio en edificaciones existentes, evaluacion de componentes controlados
por fuerza. Revision en los procedimientos de andlisis no lineal, niveles de desempefio en
elementos no estructural, demandas de fuerzas de muro fuera del plano, pardmetros de modelado
y criterios de aceptacion de columnas de acero y concreto, junto con pruebas de anclaje. Las
actualizaciones que presenta el ASCE/SEI 41-17 tienen un impacto significativo en el enfoque de
evaluacion y rehabilitacion para una variedad de edificios existentes, siendo un documento
referente para la estimacion de la vulnerabilidad sismica en las estructuras.

Capitulo 3: Marco Conceptual y Tedrico

3.1 Marco Conceptual

En este capitulo se abarcan los conceptos basicos y modelos para entender el disefio por desempeiio
de las edificaciones, desde las propiedades mecénicas del concreto reforzado como conceptos de
resistencia y ductilidad de elementos.

3.1.1 Idealizacion de la curva esfuerzo-deformacion del acero

El acero es una aleacion entre hierro y porciones de carbono entre el 0.03 y 2%. La mayoria de las
ventajas que tiene con otros materiales como la madera o el concreto es su alta resistencia a
traccion y ductilidad. En la Figura 3 se presenta la curva de esfuerzo-deformacion idealizada para
una barra de acero que es sometida a tension simple.
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Figura 3. Curva de esfuerzo - deformacion para distintos aceros
Fuente: (Bedoya Ruiz, 2008)

La curva de esfuerzo-deformacion de un acero al carbono se caracteriza por la existencia de una
zona lineal donde los esfuerzos son proporcionales a la deformacién, seguido de una region
plastica con deformaciones mayores sin necesidad de aumentar drasticamente los esfuerzos y
finaliza con una regién conocida como zona de endurecimiento por deformacion.

Uno de los modelos mas conocidos es el de Park & Paulay (1978) que describe las tres regiones
caracteristicas a considerar:
f
1r|\J

5

=>- €,
€y €3n €su

Figura 4. Curva esfuerzo-deformacion mediante tres segmentos
Fuente: (Park & Paulay, 1978)

Region elastica AB:

Es la primera zona representada por una recta donde el acero presenta un comportamiento elastico
y finaliza en el punto de primera fluencia. El esfuerzo en cualquier punto de la zona se determina
como el producto entre el modulo elastico Egy la deformacion respectiva &5 de acuerdo a la
ecuacion (1). El valor generalmente adoptado por los coédigos para el mddulo elastico del acero es
de 200 GPa.

fi = Eg*x¢&g con:gg < &y (1)

El acero alcanza el esfuerzo de fluencia, f,, a una deformacion de fluencia &, y se define acorde
con la ecuacion (2):
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fy=Es*g (2)
Region plastica BC:

Esta zona tiende a ser plana debido a su comportamiento plastico ideal. Alli las deformaciones
aumentan sin un incremento de esfuerzos:

fs=1f conig, g <gg 3)
Zona de endurecimiento por deformacion CD:

Se detalla una vez finaliza el comportamiento plastico ideal y el acero experimenta un
endurecimiento debido a una reorganizacion en su estructura interna, y su resistencia aumenta
relativamente poco en comparacion con la deformacién de acuerdo a la ecuacion (4), llegando a
un punto de esfuerzo maximo o esfuerzo Gltimo Fsu, siendo la maxima carga que puede resistir la
barra de acero y adoptada como /.25Fy en muchos cddigos:

m(e; — &) +2 (&5 — £6,)(60 —m)
= : < <
fs =1y (60(55 e +2 2(30r + )2 COM:Esn S &5 S b ()

En donde m se define con la ecuacion (5):

(]}—”) (30r+1)2—60r—1
m=-—2 15,2 , CON T = &gy — Esn

)

Donde:

fy: Esfuerzo de fluencia

fsu: Esfuerzo tltimo

&s: Deformacion unitaria del acero

&5yt Deformacion tltima

&+ Deformacion al inicio del endurecimiento por deformacion

Otro modelo es el propuesto por Mander (1984), presentado en la Figura 5. Describiendo la zona
de endurecimiento por deformacion del acero en términos del esfuerzo y la deformacion mediante
la ecuacion (6) y (7):

o= ot (5~ fo) (2222 ) ©)

Esu — Esh
En donde el valor de P esta definido como:

E¢y — &
p= Esh su sh (7)

fsu_fy
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Figura 5. Curva de esfuerzo-deformacion de barras de acero
Fuente: (Mander, Seismic Design of Bridge Piers, Ph.D, 1984)

3.1.2 Idealizacion de la curva esfuerzo-deformacion del concreto

La curva de esfuerzo-deformacion para secciones rectangulares de concreto modelada por Kent y
Park (1971) se encuentra representada por 3 tramos (ver Figura 6). El primer tramo (AB) considera
un comportamiento del concreto sin confinamiento, inicialmente propuesta por Hognestad (1951)
y se determina con la ecuacion (8):

Concreto no confinado
/ Concreto confinado
0.50f >
E30h
C D
0.201, {/ I ‘ J

0.002 E50u €30c €20¢

Figura 6. Idealizacion de la curva esfuerzo-deformacion del concreto
Fuente: (Kent & Park, 1971)

Ee

2¢&, N
= f’ — 0<e.<0. 8
Je =T "c 5002 (0.002) ] con: 0 < & = 0.002 ®)

El segundo tramo inicia en el punto de resistencia maxima del concreto y finaliza cuando su

resistencia disminuye al 20%. Este tramo est4 controlado por el confinamiento o no de la seccion
y se calcula como:

fo=f.[1-Z(e, —0.002)], con:0.002 < e, < ey, ©)
Donde:

0.8
€20c = —~ +0.002 (10)
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y Z se define como:

1

Z = 11

Z(ESOu + Eson — 0002) ( )
Con donde E50u y E50h se determinan mediante la ecuacion (12) y (13):
3+ 0.29f, ,
Esou = 145F", — 1000’ con: f'. en MPa (12)
3 b’
> - 13
€50h 4,0s Sh (13)

El pardmetro b°/Sh es la relacion entre la menor dimension del nucleo confinado y la separacion
entre estribos, y ps es la relacion entre el volumen de acero confinante (estribos) y el volumen de
concreto confinado, y se calcula mediante la ecuacion (14), siendo b’ y h' las dimensiones del
ntcleo confinado.

2(b" + h')Aw
pg = ———— (14)
b'h'Sh
El tramo final C estd definido por una recta que representa una degradacion de resistencia del
concreto en un 80% y se define como:

fe =02f". con:g. > gy (15)

Por otra parte, el modelo planteado por Mander (1988) es aplicable a diferentes secciones
transversales sin confinamiento o confinadas a diferentes niveles, lo que le permitié concluir que
el grado de confinamiento varia la capacidad de resistencia y deformacion a compresion del
concreto. El modelo planteado indica que la falla total del concreto se presenta cuando existe
fractura en el refuerzo de confinamiento y se pierde la resistencia a deformaciones transversales
del concreto.

La curva de esfuerzo — deformacion propuesta por Mander (ver Figura 7) estd definida por un
segmento continuo donde el confinamiento del concreto incrementa la capacidad de deformacion
y su resistencia a compresion, hasta su maxima deformacion unitaria, punto en el cual se presenta
la falla del refuerzo transversal debido a las deformaciones transversales y el nticleo de concreto
queda expuesto.
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Figura 7. Modelo esfuerzo-deformacion para un concreto simple y uno confinado
Fuente: (Mander, Priestley, & Park, 1988)

La curva esfuerzo-deformacion propuesta por Mander, se define mediante la ecuacion (16):

fo= Je T (16)
¢ r—1+4+x"E

Y de acuerdo a la Figura 7, f. es el maximo esfuerzo a compresion del concreto confinado a una

deformacion unitaria asociada a .., que se determina como:

Ece = Eco [1 +5 (% - 1)] (17)

Donde f,, es la resistencia maxima del concreto no confinado y €., la deformacion a esta (0,002).

La pendiente de esta curva estd definida por el factor », en donde Ec es el mddulo de elasticidad
inicial tangente del concreto y Esec su modulo secante.

& EC fclo
x=—Sr=—" " E. =3900\/f,; Esee =2
Ecc Ec - Esec ¢ fco see Ecc

(18)

Ahora bien, la resistencia maxima a compresion del concreto confinado f;, depende de la fuerza
transversal de confinamiento efectivo que posea el estribo. En secciones rectangulares la cuantia
transversal es diferente en los dos ejes, por lo cual, los esfuerzos laterales del nucleo del concreto
en cada sentido (fIx’y flIy’), se definen por la ecuacion (19) y (20)

1o Asx _
fr =4 4 fytke = ke pxfye (19)
r Asy _
fly = Sh. fytke = kenyyt (20)
c
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La ecuacion (19) y (20) tienen en cuenta el coeficiente de eficiencia del confinamiento (ke), la
cuantia volumétrica en el sentido en cada sentido (p,,, p,) y la resistencia del acero a tension (fy;).
La ecuacion (21) calcula el coeficiente de eficiencia del confinamiento (ke) para secciones
rectangulares

12 ’ ’
_\n Wi _S_ _S_
<1 i=16bcdc>(1 ZbC)(l 2dc> (21)

1 — Pcc

k., =

En la Figura 8 se ilustra el area de concreto confinado y no confinado en una seccidn rectangular,
y las variables que definen el modelo de Mander.

Nucleo efectivo de
concreto confinado

/) g

concreto no
confinado
i
X

Figura 8. Nucleo efectivo de concreto confinado para una seccion rectangular
Fuente: (Mander, Priestley, & Park, 1988).
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o

5

iS5
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i

Finalmente, la ecuacion (22) permite determinar el valor de f'cc. Esta requiere del factor de
esfuerzo confinado (4) el cual se obtiene a partir del Nomograma de la Figura 9.

2 _ 1]
flee =41 co (22)
feelfo
P 10 15 20
L
N
. \ \\k\flx::fl'y
v *\\\ |
Fiul Fro X
VLI
o UL
RAVLN
A
HATTTTR
0,3 0 01 0z 03
fiy/fea

Figura 9. Factor de confinamiento, "A" para elementos rectangulares
Fuente: (Mander, Priestley, & Park, 1988).
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3.1.3 Conceptos de ductilidad

La capacidad que posee un elemento o estructura de deformarse ante cargas sin pérdida
significativa de resistencia suele denominarse ductilidad. La relacion entre el momento y la
curvatura sobre una seccion transversal es la base fundamental para determinar la capacidad de
ductilidad de un elemento. El diagrama momento-curvatura de una seccion transversal identifica
graficamente el proceso de carga de un elemento mientras se va deformando en su interior.

La Figura 10 muestra un elemento de concreto reforzado con momento flexionante en sus extremos
y fuerzas axiales iguales, el radio de curvatura R se mide hasta el eje neutro del elemento. El radio
de curvatura R, la profundidad del eje neutro kd, la deformacion del concreto en la fibra extrema a
compresion & y la deformacion del acero a tension &5, varian a lo largo del elemento debido al
grado de tension. Si se considera un tramo pequeiio de longitud dx, la relacion entre rotacion en
los extremos sera:

dx edx  &dx 1 & &

R ki dll-k) _ R kd _d(d—k)

(23)

Figura 10. Deformacién de un elemento a flexion
Fuente: (Park & Paulay, 1978)

Por lo cual 1/R sera la rotacion (¢) por unidad de longitud del elemento.
La rotacion o curvatura varia a lo largo del elemento debido a la localizacion del eje neutro y las
deformaciones entre fisuras. Al medir las deformaciones en una seccidon corta de una viga

reforzada conforme se aumenta el momento flexionante, es posible obtener la relacion de
momento-curvatura para la seccion.
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Figura 11. Diagrama M — ¢ idealizado

El diagrama M — ¢ idealizado, puede construirse con tres puntos caracteristicos (Ver Figura 11).
El primer punto es la resistencia a la traccion del concreto en la fibra mas extrema. El primer tramo

lineal se describe como:

M
El = MR == (24)

Alli se describe una relacion lineal entre el momento y la curvatura, siendo la pendiente EI la
rigidez eléstica a flexion de la seccion, por lo cual el comportamiento después del agrietamiento
dependera de la cuantia de acero. El siguiente punto es donde ocurre la primera fluencia en el
refuerzo de traccion y finalmente el punto de colapso que puede ser por falla a compresion en el
concreto o a traccion en el acero.

Del diagrama momento-curvatura se puede determinar la ductilidad a la curvatura como la relacién
entre la curvatura ultima (eu) y la curvatura de fluencia (¢y). Si un elemento tiene poca ductilidad
a la curvatura presentaria fallas fragiles al ingresar en el rango inelastico, lo cual no es deseable.
Lo que se busca es que los elementos en una estructura tengan un valor alto de ductilidad, lo que
permita una mayor de energia a disipar, y permitan una mejor distribucion de las fuerzas en el
rango no lineal.

La relacion del momento-curvatura de las secciones transversales es fundamental en el analisis del
comportamiento inelastico de los elementos, pues permite conocer la resistencia, ductilidad,
capacidad de disipacion de energia y rigidez de una seccion transversal a diferentes fuerzas axiles
y flexionantes en el rango inelastico.

Uno de los modelos mas representativos es el de momento-curvatura presentado Kent y Park
(1971) que se basa en las siguientes suposiciones:

Las secciones planas permanecen planas (compatibilidad de deformaciones).
Se conoce las relaciones de esfuerzo-deformacion del concreto y del acero.
Existe equilibrio de fuerzas.

Hay adherencia perfecta entre el acero y el concreto
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De acuerdo con las hipotesis anteriores, el momento en una seccion de un elemento en concreto
con acero de refuerzo bajo flexion pura se determina encontrando el equilibrio entre las fuerzas a

tension y fuerzas a compresion. A continuacion, se describen los puntos principales para construir
el diagrama M — ¢ idealizado por Kent y Park (1971):

Punto de Agrietamiento:

A partir de la seccion transformada se determina el momento flexionante que genere en el concreto
su agrietamiento en la fibra mas extrema.

Eje nentro

\

y
oooc,,“:‘? 3 4

\ 6=t
.
Figura 12. Diagrama de deformacién (Punto de agrietamiento)
Fuente: (Carrillo, 2020)

\t{l .

Al determinar la inercia de la seccion transformada, y conociendo el esfuerzo de agrietamiento del
concreto acorde con la Figura 12 se determina el momento y curvatura de agrietamiento.

* ]
M, = fTC , con f, =0.62,/f'c (en MPa) — NSR.10 (25)
b
Er fr
= —_—= 2
(pCT Cb EC * Cb ( 6)

Punto de primera fluencia del acero (£,=0.002):

C,.= ﬂ'.f; bkd

al ey ﬁ/ PEIT
v/ Vo

/

- L ——
£y f, T,

Figura 13. Diagrama de deformacion (Punto de fluencia)
Fuente: (Carrillo, 2020)

Mediante equilibrio de fuerzas y compatibilidad de deformaciones, ecuacion (27) y (28),
respectivamente, se establecen las relaciones presentadas en la Figura 13:

T, =C. - Asf, =af'c*b xkd (27)
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Ectey & k

d  kd T e +e, 28)

El valor de y se halla mediante iteracion de &, dado que a es funcidn de &, hasta que se cumpla el
equilibrio de fuerzas, para lo cual se usan las ecuaciones (29) a las (30) para determinar los valores
deayy.

g &2 4ey — &,

Lo - 0" % ., < 0.002 29
g 3&2 Y 12e4 — 4e. con: & 29)

con:0.002 < g, < &5,

_ L4 032 _, 3.85% 0.32¢, L0256 o,
T3, TZe, T VT T ez T2 7 3zz TUE) (31)
con: g, > €59, (Concreto confinado)

El valor de &,5. y Z son los determinados en las ecuaciones (10) y (11), respectivamente.
Finalmente se determina el momento y curvatura de fluencia.

M, = Agf,d(1 — ky) (32)
__ &
Yy = d(l _ k) (33)

Punto de falla:

Considerando que no existe endurecimiento por deformacion del acero de refuerzo, se tiene una
relacion esfuerzo-deformacion elastoplastica, se puede afirmar que:

Ecu 1-k
k = £+ & =& = Ecu (T) ) CON: & = Ecy = &E20c (34)
Por equilibrio de fuerzas se tiene que:
As *
_ _Asefy 35)
af'cxbx*d

Puesto que se conoce &, es posible determinar 'y a mediante las ecuaciones (29) a la (31).
Finalmente se halla el momento y curvatura tltima:

Mu=As* fy«xd(1 —k xy) (36)
<C’.S

e TE R (37)
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3.1.4 Rotulacion plastica en elementos

En la Figura 14 se presenta un elemento sometido unicamente a flexion y cuyo comportamiento
es elastoplastico perfecto. El momento se incrementa hasta el momento de colapso del elemento.

z

Centro de gravedad: O e<ey o<y =gy  o=0y

Seccién inicial ! Estado 1 ' Estado 2
M=Me

IDEAL

EXPEY

s
Estado 3 " Estado 4: seccién completamente plastificada
M>Me M=Mp

Figura 14. Esfuerzos en una seccion de elementos sometido a flexion, con comportamiento
elastoplastico perfecto

A medida que incrementa el momento, la seccidon transversal entra en el rango no lineal hasta
alcanzar un valor de M=Mp en donde toda la seccion ha plastificado y colapsa. De la Figura 15,
es evidente como la curvatura tiende a infinito, lo que sugiere que la seccion permitird una rotacion
libre, simulando una articulacion, denominada rétula pléstica.

Curva real

Recta idealizada \

A

Figura 15. Comportamiento elastopléstico idealizado

Aun cuando el comportamiento del concreto reforzado no es perfectamente elastoplastico, se usa

esta idealizacion para deducir algunas relaciones como ductilidad al desplazamiento p, o factor de
resistencia R,.

Am
p= 2, (38)
R, = o
o~ Fy (39)
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Donde:

Fy: Fuerza méxima en comportamiento elastico con desplazamiento Ao
Fy,: Fuerza de primera fluencia

A, : Desplazamiento de primera fluencia

A,,,: Desplazamiento maximo

Dado lo anterior, puede decirse que la capacidad de disipacion de energia de un sistema ineléstico
de un grado de libertad, corresponde a la capacidad que tiene el sistema para reducir la demanda
que tendria el sistema si permaneciera eldstico, a un valor de fluencia. Esta capacidad de disipacion
de energia se cuantifica por medio del coeficiente de reduccion de resistencia, R. Este coeficiente
esta asociado con el coeficiente de reduccion de resistencia que emplean los codigos de diseno
sismico (Garcia, 1998).

También es posible determinar un periodo ineléstico en el sistema:

m w WA, AR,
T=2n|—=2n |—=2n |— > T =21 |— (40)
k gk gFo au

Para determinar el periodo inelastico es seria necesario conocer Ry y u los cuales varian entre si.
Adicionalmente, el periodo y la aceleracion son dependientes, lo mismo que Am y d. De esta
manera, es necesario conocer el desplazamiento para poder calcular las solicitaciones, las cuales,
a su vez, modifican los desplazamientos, lo que lleva a un proceso iterativo (Bedoya Ruiz, 2008).

La Figura 16 muestra el diagrama de momentos y diagrama de curvatura de una viga reforzada en
voladizo con carga puntual en su extremo. Debido al cambio de rigidez a lo largo del elemento,
consecuencia de la generacion de grietas, se producen variaciones en el diagrama. La zona
inelastica se evidencia en el segmento donde se supera el momento de fluencia de la seccion.

El 4rea bajo la curva del diagrama momento - curvatura representa la rotacion del elemento para
el segmento evaluada y se puede determinar como:

BMd 41
0= g @)
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Reat \"\\\Q Rotacién de la articulacion
———— |dealizada “\\ plastica

Figura 16. Distribucion de curvatura a lo largo de una viga bajo momento tltimo
(a)Viga. (b) Diagrama de momento. (¢) Diagrama de curvatura.
Fuente: (Park & Paulay, 1978)

El 4rea sombreada en la Figura 16, es la rotacion inelastica que puede ocurrir en la articulacion
pléstica en la vecindad de la seccion critica. En otras palabras, el area sombreada representa la
rotacion plastica ademas de la rotacion elastica en la etapa Ultima del elemento (Park & Paulay,
1978). El area sombreada se puede reemplazar por un rectangulo equivalente idealizado:

op = (0u — 0l (42)

Donde ¢, es la curvatura ultima, ¢, la curvatura de fluencia y /, la longitud equivalente de
articulacion plastica, en donde es constante la curvatura plastica.

La longitud de la rétula plastica podria definirse como el segmento del elemento en donde se
considera una rotacion plastica equivalente, en donde debido a las cargas se generan el primer
colapso y una visualizacion de grietas correspondientes a una rétula. En estructuras de un grado
de libertad, como el modelamiento de la pila de un puente (ver Figura 17), se puede concentrar la
masa efectiva en la parte superior, se puede definir una relacion geométrica para encontrar la
longitud de plastificacion equivalente aproximada relacionando los momentos de fluencia y Gltimo
(Ospina, Urrego, & Botero, 2013) acorde con la ecuacion (43).

H_H-b _, H(l My) 43
_—= e d = _——
M, M, P M, (43)
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H-Lp|
!
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Lp

Mu d t du

Figura 17. Aproximacién de longitud de rotula plastica en la pila de un puente
Fuente: (Ospina, Urrego, & Botero, 2013)

Muchos investigadores han propuesto expresiones empiricas para determinar la longitud
equivalente de rotula plastica, a saber:

Tabla 1. Expresiones empiricas para determinacion de Lp

EXPRESION INVESTIGADOR COMENTARIOS
EMPIRICA
Zy 025 Baker (1956) Para elementos en concreto no

b = kikzksd (E) confinado. Las variables kq, k, y k5
dependen de las propiedades del acero,
resistencia axial del elemento y del

concreto, respectivamente.

L, = 0.8k, k; (E ) c Baker (1964) Para elementos en concreto confinados.
L, = 05d + 0.2vd (E ) Corley (1966) Des?rrollg experimental en base a
d vigas simplemente apoyadas.
l, =0.5d + 0.05z Mattock (1967) Ajustes a la propuesta generada por
Corley (1966)
l, =0.25d + 0.075z Sawyer Hipoétesis: Momento maximo es el

momento ultimo, My/Mu =0.85 y la

zona de fluencia se extiende d/4 mas

alla de la seccion cuando el momento
se reduce a My.

Fuente: Elaboracion propia adaptada de Park y Paulay (1978)
3.2 Marco Teorico

En este capitulo se abarcan los conceptos principales y modelos para evaluar el desempeiio sismico
en edificaciones, describiendo desde los procedimientos de analisis estructural hasta las
metodologias que se usan en un disefio basado en desplazamientos.

3.2.1 Procedimientos de analisis estructural

Como se ha mencionado con anterioridad, los procedimientos lineales son usados de manera
convencional para el disefio de estructuras, entre los mas simplificados se encuentra los
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procedimientos lineales estaticos que se encargan de modelar los sistemas mediante una rigidez
estatica y un amortiguamiento viscoso equivalente de la estructura (el primer modo de vibracién
del edificio domina), usando un patréon de carga estatica lateral como demanda sismica para la
determinacion de fuerzas de disefio en los elementos. Sin embargo, son procedimientos muy
conservadores y no son usados en estructuras irregulares en términos de distribuciéon de masa,
rigidez y resistencia.

Por otra parte, los procedimientos dindmicos lineales determinan las fuerzas y desplazamiento
mediante un andlisis modal, el método de espectro de respuesta y el método tiempo-historia son
los mas representativos. El andlisis dinamico a partir del espectro de respuesta calcula las
respuestas modales para modos suficientemente participativos, generalmente superior a un 90%
de la masa total de la estructura en cada una de las dos direcciones ortogonales principales. Las
respuestas modales se combinan utilizando métodos (SRSS, CQC, etc) para estimar la cantidad
total de la respuesta.

El método tiempo-historia realiza una evaluacion, paso a paso en el tiempo, de la respuesta del
edificio ante un registro sismico. La respuesta en el tiempo se divide en una secuencia de pasos
cortos, de igual tiempo, y durante cada paso se calcula la respuesta de la estructura teniendo las
propiedades fisicas lineales existentes.

Ambos tipos de métodos dindmicos requieren que el sistema permanezca lineal durante la
respuesta; cualquier comportamiento no lineal genera un cambio en las propiedades (rigidez y
amortiguamiento) de la estructura y por tanto invalidaria las metodologias planteadas. Sin
embargo, en la realidad no se puede suponer que dichas propiedades no varien durante la respuesta
ante un evento sismico, debido a la degradacion de sus elementos (Clough & Penzien, 1995).

Las investigaciones realizadas por Park y Paulay (1978), mostraron que las metodologias de disefio
sismico basadas en la resistencia de sus elementos no conllevan a comportamiento adecuados. La
presencia de elementos demasiado fuertes de la estructura significa que la demanda de ductilidad
esta concentrada en regiones locales y puede conducir al colapso, lo que se atribuye a subdisefios
en unas zonas o en sobredisefios en otras. De esta manera, se comprendié que un mecanismo de
falla conocido, estableciendo una secuencia o jerarquia de falla, imparten en la estructura
caracteristicas que aseguran un mejor comportamiento ante eventos sismicos.

Para estudiar el comportamiento de las estructuras fuera del rango inelastico, es necesario
comprender la no linealidad de los elementos, incorporando pardmetros como el refuerzo, el grado
de fisuracion y ductilidad de las secciones de los elementos que la componen. Los analisis no
lineales requieren estudiar el comportamiento inelastico mediante la definicion de modelos que
representen los esfuerzos-deformaciones de sus elementos en funcion de la resistencia y rigidez.

Los andlisis no lineales implican un esfuerzo significativamente mayor y suelen abordarse con
objetivos especificos. Los casos tipicos en los que se aplica el andlisis no lineal en la ingenieria
estructural son: (1) evaluacion y repotenciacion de edificios existentes; (2) disefiar edificios que
empleen materiales estructurales, sistemas u otras caracteristicas que no se ajusten a los requisitos
del codigo de construccion; (3) evaluar el desempefio de los edificios para los requisitos
especificos de los propietarios y partes interesadas (Reinhorn & Deierlein, 2010).
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Entre los métodos de andlisis no lineales mas usados en la ingenieria se encuentran el analisis
dindmico y analisis estatico no lineal (Pushover). El uso del anélisis Pushover dentro la ingenieria
estructural se remonta a los afios 70, donde se modelaba, a través de una estructura equivalente de
un solo grado de libertad una estructura con multiples grados (ver Figura 18). Dentro de la
metodologia, el modelo se somete a un patrén de carga lateral predeterminado que representa las
fuerzas inerciales. La intensidad de la carga aumenta, es decir, la estructura se "empuja", y se
registra las secuencias de carga, deformaciones, formaciones de rotulas plasticas que se produce
la falla de los diversos elementos estructurales en funcion del aumento de la carga lateral. Este
proceso incremental continua, considerando una variable de control, siendo el desplazamiento de
techo la mas usada, hasta un limite de desplazamiento predeterminado o hasta que la estructura
colapse, construyendo finalmente la curva de capacidad (fuerza vs desplazamiento).

Aroaf
F
2 Base Shear, V Force, F

L0000 1t
AlEEE -

w| (000

D D D Broof Displacement, A

—
vV
The pushover analysis using a monotonically- Pushover The idealized force-displacement ~ An equivalent single-degree-
increasing lateral load vector (capacity) curve relationship of-freedom (SDF) system

Figura 18. Conversion basica de un modelo estructural a un sistema equivalente
Fuente: Nonlinear Static Analysis Procedures for Seismic Performance Evaluation of Existing
Buildings — Evolution and Issues

El andlisis Pushover proporciona fundamentos para convertir un problema dindmico en un
problema estatico que en teoria tiene limitaciones. El procedimiento estatico no lineal es aplicable
a edificios regulares de poca altura, donde la respuesta estd dominada por el modo fundamental, y
es inadecuado para edificios altos, esbeltos o irregulares, donde multiples modos de vibracion
afectan el comportamiento estructural (Reinhorn & Deierlein, 2010).

Entre los procedimientos propuestos para evaluar el desempefio sismico de edificaciones estan el
método del espectro de capacidad, el método de coeficientes de desplazamientos, el método N2,
entre otros. Todos tienen como principio el uso de la curva de capacidad de la estructura, la cual
representa el nivel de desempefio sismico en funcion de diferentes demandas sismicas
(desplazamientos vs fuerza cortante en la base).

3.2.2 Método de la Linealizacion Equivalente FEMA 440

De manera répida se expondra el Método de la Linealizacion Equivalente presentado por el FEMA
440 (2005), el cual presenta mejoras de los procedimientos de analisis estatico no lineal contenidos
en los documentos FEMA 356 y ATC-40. Luego se hard énfasis en el Método de los
Desplazamientos Modificados del ASCE 41-17, siendo una de las ultimas metodologias con mayor
desarrollo evaluacion de la vulnerabilidad sismica en edificaciones.
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El Método de la Linealizacion Equivalente del FEMA 440, se fundamenta en un procedimiento
grafico e iterativo, que consiste en comparar el espectro de la demanda sismica modificado con el
espectro de capacidad de la estructura identificando un punto de desempefio sismico
(desplazamiento méaximo de cubierta) donde la capacidad y la demanda son iguales.

S & Tn
: 15
eff
¥ = S . Demanda elastica inicial
a P ~ : : N
E L7 N con amortiguamiento = By
¢ \
5 4
B e & O Espectro de Capacidad
3 .
Y *Demanda para Pz
L=
ductilidad p = dg/d,
dy [ 4

Desplazamiento Espectral

Figura 19. Método de la Linealizacion Equivalente del FEMA 440
Fuente: Adaptacion del FEMA 440

El punto de desempefio como representacion de la respuesta sismica maxima, acorde con una
demanda sismica, se compara con los limites establecidos por el objetivo de desempefio esperado
para aceptar o no el desempefio estructural.

Los procedimientos para determinar el punto de desempefio que se exponen en el FEMA 440 son
tres, y cuenta con los mismos pasos iniciales descritos a continuacion:

a. Conversion de la curva de capacidad en espectro de capacidad

Inicialmente se construye la curva de capacidad de la estructura mediante un analisis pushover,
como se describidé de manera general en el capitulo 3.2.1. Para convertir la curva de capacidad en
espectro de capacidad (ADRS), se determina el factor de participacion modal PF1 y el coeficiente
de masa modal a1 (ver Figura 20), que permiten convertirlas punto a punto en coordenadas de
aceleracion y desplazamiento espectral Sa y Sd, usando las ecuaciones (44) a la (47).

N _(w;0;
Factor de participacion del modo 1 PF; = l %1_1( - 112)/9 l (44)
Zi=1(Wi¢i1i1)/g
N _(w;0; 2
Coeficiente de masa del modo 1 a ==y iz Ilv 1)/9] > (45)
[ i=1 w;/g] [Zi=1(Wi®i1i1)/g]
v/
Aceleracion Espectral Sy = w (46)
251
. Atecho
Desplazamiento Espectral Se =717 (47)
PFl(Dtecho,l
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Donde:

w;/g = Masa del nivel i

@;1= Amplitud del modo 1 en el nivel i

N = Nivel del enésismo piso

W= Peso total de la estructura

Atecno=Desplazamiento de techo para cada valor de cortante de la curva de capacidad

ba

‘- )
B *2 #23
e 'ﬁa 9‘33

Figura 20. Formas modales para el portico idealizado
Fuente: (Carrillo, 2019)

b

b. Conversion del espectro de respuesta en espectro de demanda
El espectro de demanda también debe ser graficado en formato ADRS (ver Figura 21). Para

convertir un espectro de respuesta estandar de valores Sai, Tia @ formato equivalente Sai, Sai se debe
determinar el desplazamiento espectral (Sq:i) para cada periodo (T:) con la ecuacion (48):

T?

l
Sai = a2 Said (48)
En formato ADRS, las lineas
radiales desde el origen tienen
| periodo constante.
A i T,
BT E_
2 :
Lk} ik}
= c
h=l o
al | x-—-—-"—"—-""—"—-——- o
o o
£
)
g T &
. - -
T1 Tz T3
Periedo, T Desplazamiento espectral

Figura 21. Conversion del espectro de respuesta en formato ADRS segiin ATC-40
Fuente: Adaptacion ATC-40
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c. Representacion bilineal del espectro de capacidad

Para determinar el amortiguamiento efectivo y periodo efectivo se requiere una representacion
bilineal del espectro de capacidad, por lo cual se necesita definir un punto de desempefio tentativo
(api,dpi), esto puede basarse en una aproximacion de iguales desplazamientos como se muestra
en la Figura 22.

'a &

aproximacidn de igual desplazamiento
r [punto de desempefio inicial asumideo)

curva de
capacidad

[
8, repeesssscss

Demanda elastica inicial
con amortiguamiento = BU

Aceleracion Espectral
2

dp! Sy

Desplazamiento Espectral

Figura 22. Representacion espectro de capacidad y espectro de demanda inicial ADRS
Fuente: Adaptacion FEMA 440

Al construir la representacion bilineal, se debe trazar una linea con pendiente igual a la rigidez
inicial de la estructura que interseca con una segunda linea trazada desde el punto de desempefio
tentativo api,dpi de tal manera que el area designada como A1 en la Figura 23, sea igual al area
A2, lo que representa una igualdad de energia entre curvas.

Notas:
‘ K = rigidez inicial
Area A, = Area A,

Representacién bilineal

Aceleracion espectral

\
\
\
\
\
Espectro de capacidad |
\
\
\
\
\
|

4
\
!
\
\
\
: .
d, d,
Desplazamiento espectral
Figura 23. Representacion bilineal del espectro de capacidad segun ATC-40

Fuente: Adaptacion ATC-40

Con el punto de fluencia A, de coordenadas ay-dy, y un punto de desempeiio supuesto B, de
coordenadas api-dpi, se calculan los valores de rigidez post-elastica o y ductilidad p, estos
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permitirdn determinar los pardmetros de linealizacion equivalente propuestos por FEMA 440
correspondientes a: periodo efectivo Teff y amortiguamiento efectivo Beff.

(=2
L a, (49)
dy

H=— (50)

Procedimiento A (Iteracion directa)

e Mediante el amortiguamiento efectivo Peff se ajusta la demanda inicial en formato ADRS.

e Se determina el desplazamiento maximo estimado d; y la aceleracion a; intersecando el
periodo efectivo Teff" con la demanda para Beff (ver Figura 24)

e Comparar el desplazamiento d; con la suposicion inicial dpi. Si el margen de tolerancia es
inferior al 5% se puede asumir como un buen punto de desempefio. De lo contrario, se debe
asumir un nuevo valor de (api,dpi) y repetir el procedimiento para mejorar la precision.

(CS)

" ADRS, 4,

ADRS, B,y (4 CS)

Aceleracion Espectral

g, s,

Desplazamiento Espectral

d,;

Figura 24. Desplazamiento méximo estimado usando iteracion directa
Fuente: Adaptacion FEMA 440

Procedimiento B (Interseccion con demanda MADRS)

e Mediante el amortiguamiento efectivo Peff se ajusta la demanda inicial en formato ADRS.

e Multiplicar las ordenadas de la aceleracion de demanda Beff, con el factor de modificacion
M, hallado a partir de Teff, para construir el espectro de respuesta modificado (MADRS).

e Se determina el desplazamiento maximo estimado d; y la aceleracion a; intersecando la
demanda MADRS con la curva de capacidad, como se muestra en la Figura 25.

e Comparar el desplazamiento d; con la suposicion inicial dpi. Si el margen de tolerancia es
inferior al 5% se puede asumir como un buen punto de desempefio. De lo contrario, se debe
asumir un nuevo valor de (api,dpi) y repetir el procedimiento para mejorar la precision.
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To

(Cs)

" ADRS, f,

"=~ ADRS, f, (1 CS)
MADRS, £, (2 CS, M)

Aceleracion Espectral
j-]

dyi G Sy

Desplazamiento Espectral
Figura 25. Desplazamiento méximo estimado usando Procedimiento B
Fuente: Adaptacion FEMA 440

Procedimiento C (Busqueda de posibles puntos de desempefio)

e Mediante el amortiguamiento efectivo Peff se ajusta la demanda inicial en formato ADRS.

e Multiplicar las ordenadas de la aceleracion de demanda Beff, con el factor de modificacion
M, hallado a partir de Teff, para construir el espectro de respuesta modificado (MADRS).

e Un posible punto de desempeiio es la interseccion del periodo radial secante Tsec con la
demanda MADRS.

e Se incrementa o se disminuye el punto de desempefio asumido para generar una posible
serie de puntos. El punto de desempefio serd el que interseca el espectro de capacidad.

T, X
vy Lugar geométrico de los posible

Sa b f zr'"'-ﬂ" puntos de desempefio
' Va”
4 ¢ (et
i "/ Tasc gty
2 { ; o T,
E i R e T curva de
7/ ’ - sl ) it

a 14 capacida
g a P - -
H ’( A / " o
‘g 3 Ve Inicial ADRS, g, (&=1)
8 177 MADRS (=2
2 WL - (=2)
4 W (3)
L S bf‘—;}

e (=5)

{..f.ff"‘ (w=5)

(=T} =
d,
max Sd

Desplazamiento Espectral
Figura 26. Posibles puntos de desempefio usando MADRS, Procedimiento C
Fuente: Adaptacion FEMA 440

3.2.3 Método de los Desplazamientos Modificados del ASCE 41-17

Los estandares adoptados por la norma ASCE 41-17, es una actualizacion realizada al ASCE 41-
13, que mejord el procedimiento propuesto por el FEMA 440 (2005) en relacion el método de los
coeficientes, definido originalmente por el FEMA 356 (2000). El procedimiento utiliza la
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aplicacion de un Unico patrdn de carga lateral (basado en la forma del primer modo) que representa
las fuerzas de inercia desarrolladas durante un terremoto a la estructura. La carga es aplicada a un
modelo inelastico que incorpora directamente los pardmetros no lineales de esfuerzo-deformacion
de los elementos del edificio, hasta que se logra un desplazamiento objetivo (generalmente en
centro de masa de la cubierta), Para edificios con diafragmas rigidos en sus niveles, el
desplazamiento objetivo serd determinado por la ecuacion (51).

T?
5, = CoC1C2Sa 79 (51)
Donde:
S, = aceleracion espectral correspondiente al valor de periodo efectivo T, y tasa de

amortiguamiento de la edificacion, en la direccion en estudio.
g = aceleracion de la gravedad

Para edificios con diafragmas flexibles, el desplazamiento objetivo se calculard como se especifica
para los diafragmas rigidos, excepto que se amplificara por la relacion entre el desplazamiento
maximo en cualquier punto del techo y el desplazamiento en el centro de masa del techo (6,,,45/6)-
Omax v O se basardn en un andlisis del espectro de respuesta de un modelo tridimensional del
edificio. El desplazamiento objetivo calculado de esta manera no sera menor que el desplazamiento
para diafragmas rigidos.

Es importante recalcar que la curva de capacidad debe realizarse para desplazamientos del nodo
control en un rango entre 0 y 150% del desplazamiento objetivo, §;. El requisito de llevar el
analisis hasta al menos el 150% del desplazamiento objetivo tiene como fin comprender el
comportamiento probable del edificio y el comportamiento del modelo en condiciones de carga
extremas que superen los valores de la demanda sismica en consideracion. El desplazamiento
objetivo representa un valor medio de desplazamiento para la demanda sismica seleccionada y
existe una dispersion considerable sobre ésta.

Determinacion de los coeficientes
- Coeficiente C0

Corresponde al factor de modificacion que relaciona los desplazamientos espectrales de un sistema
equivalente de un grado de libertad, con los desplazamientos del nodo de control del sistema de
multiples grados de libertad en la edificacion, calculado mediante uno de los siguientes
procedimientos:

e Multiplicacion del factor de participacion de masa del primer modo por la ordenada de
forma modal del modo fundamental de vibracion en el nodo control.

e Multiplicacion del factor de participacion de masa calculado utilizando un vector de forma
correspondiente a la deformada de la edificacion en el punto de desempeiio, por la ordenada
del vector de forma en el nodo control.

e Tomarse a partir de los valores en la Tabla 2
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Tabla 2. Valores para el factor de modificacion Co

Edificios a corte ¢

Otros edificios

Numero de pisos Patrén de carga Patrén de carga Otro patrén de caroa
triangular (1.1, 1.2, 1.3) uniforme (2.1) P g
1 1.0 1.0 1.0
2 1.2 1.15 1.2
3 1.2 1.2 1.3
5 1.3 1.2 1.4
10+ 1.3 1.2 1.5

Nota: Usar interpolacion lineal para calcular valores intermedios.
“Edificios en los que en todos los pisos la deriva de piso disminuye al aumentar la altura.

Fuente: Adaptado de la Tabla 7-5 del ASCE 41-17

- Coeficiente C1

Representa un factor de modificacion que relaciona los desplazamientos méaximos inelasticos
esperados, con los calculados para una respuesta lineal elastica. C1 se puede determinar mediante
la ecuacion (52)

Ustrengeh — 1

;=1
! * aT?

(52)

El parametro a corresponde a la clasificacion del tipo de suelo para la edificacion, acorde con la
norma ASCE/SEI 7 (2010) a =130 para clasificacion de sitio A o B, a = 90 para clasificacion de
sitio C (suelo denso y roca suave) y a =60 para clasificacion de sitio D, E o F (suelos rigidos,
arcillosos o sin clasificacion).

Te es el periodo fundamental efectivo de la estructura en la direccion en estudio y Usirengen S€

define como la relacion entre la demanda eléstica de resistencia y el coeficiente de resistencia a la
fluencia de la edificacion. Se calcula mediante la ecuacion (53)

S
HUstrengen = V_aCm (53)
¥/

w

Donde Sa se defini6 previamente y
V, = resistencia de fluencia de la estructura calculada en la idealizacion de la curva de capacidad
de la edificacion

W = Peso sismico efectivo, considerando toda la carga permanente y un porcentaje de la carga
variable, que puede ser un 25%, el peso total de tabiqueria o un minimo de 50 kgf/m? (el mayor
valor) y el peso total operativo para equipamiento permanente.

C,, = factor de masa efectivo se puede tomar de la Tabla 3, o alternamente se puede tomar como

el factor de participacion de masa modal calculado para el modo fundamental utilizando un analisis
de vectores propios. Cm se tomara como 1.0 si el periodo fundamental, T, es mayor que 1.0 s.
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Tabla 3. Valores para el factor de masa efectivo C,,

, Porticos a Muros a Pier- Porticos a | Portico de acero Portico de
Numero acero con
. momentos en | corte en Spandrel | momentos reforzado Otro
de pisos L. refuerzo
concreto concreto |en concreto| en acero |concentricamente L .
excéntrico
1-2 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0
3 0 mas 09 0.8 0.8 0.9 09 09 1.0

Fuente: Adaptado de la Tabla 7-4 del ASCE 41-17
- Coeficiente C2

Corresponde al factor de modificacion que representa el efecto de estrangulamiento en la curva de
histéresis, degradacion de la rigidez, y deterioro de resistencia en la respuesta maxima en términos
de desplazamiento. Para periodos superiores a 0,7 s, C2 = 1,0.

2

1 HUstrengen — 1)
C,=1 54
2= 1% 800( T, >4

Periodo efectivo fundamental
El periodo fundamental efectivo en la direccion en la direccion en estudio se determina a partir de

la curva de capacidad idealizada. El periodo efectivo fundamental, Te, se calculara de acuerdo con
la ecuacion (55)

(35)

Donde,

T; = periodo elastico fundamental (en segundos) en la direccion en estudio, calculado a partir del
analisis dindmico elastico

K; = rigidez lateral elastica inicial de la edificacion, en la direccion en estudio

K, = rigidez lateral efectiva de la edificacion, en la direccion en estudio, calculada a partir de la
curva de capacidad idealizada.

Curva de capacidad idealizada

La curva de capacidad obtenida en el analisis estatico no lineal, debe reemplazarse por una curva
idealizada, con la finalidad de calcular la rigidez lateral efectiva K, y la resistencia de fluencia 1,
de la edificacion (Ver Figura 27). El segmento lineal inicial debe tener una pendiente igual a la
rigidez lateral efectiva K, y debe pasar a través de la curva calculada en un punto donde la cortante
en la base sea €l 60% de la resistencia de fluencia efectiva Vj,. El limite elastico efectivo, V,, no
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puede ser mayor que la fuerza cortante maxima en la base en ningun punto a lo largo de la curva
de capacidad.

Corte en la base 4

fuerza-desplazamiento

1 >

T

|

|

|

| Curva real
|

|

|

|

|

A Ay Desplazamiento

14
Figura 27. Curva de capacidad idealizada de acuerdo al ASCE 41-17

El segundo segmento lineal con pendiente @, K, debe determinarse a partir del punto (Vd, 4d) y
el punto de interseccidon con el primer segmento, con el fin de equilibrar las dreas que representa
una igualdad de energia entre curvas. El punto Vd,Ad serd el menor entre el punto de
desplazamiento objetivo calculado y el punto de desplazamiento correspondiente al corte maximo
en la base.

El tercer segmento de linea representard la pendiente negativa posterior a la fluencia (a;K,),
determinada por el punto al final de la pendiente positiva posterior a la fluencia (Vd,Ad) y el
punto en el cual el corte en la base se degrada un 60% del corte de fluencia efectivo.

La relacion de pendiente posterior a la fluencia negativa efectiva, o, se introdujo en FEMA 440
(2005) como una variable necesaria para determinar la relacion de resistencia maxima, fy,s,, que
puede tener un edificio antes de que la inestabilidad dindmica afecte a la estructura. La pendiente
negativa causada por los efectos P-delta, ap_,, se basa en la fuerza de recuperacion necesaria para
equilibrar el momento de vuelco causado por el peso de la estructura desplazada en una cantidad
A, actuando en la altura efectiva del primer modo de vibracion.

Una vez encontrado el punto de desempefio, el resultado obtenido debe comparar con los limites
establecidos para el objetivo de desempefio establecido en funcion de la demanda sismica.

Niveles de amenaza sismica

La ASCE 41-17 utiliza niveles de amenaza sismica para describir los movimientos del terreno en
términos de la probabilidad de excedencia en un periodo especifico de tiempo (10% de
probabilidad de excedencia en 50 afios), o como periodo de retorno de un evento sismico (225
anos).

La Tabla 4 presenta las probabilidades de excedencia de un evento sismico y su correspondiente
periodo de retorno, propuestos por la ASCE 41-17.
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Tabla 4. Probabilidad de excedencia y periodo de retorno de eventos sismicos

Probabilidad de excedencia Periodo de retorno (aios)
50% / 30 afios 43
50% / 50 afios 72
20% / 50 afios 225
10% / 50 afios 475
5% / 50 anos 975
2% / 50 afios 2,475

Fuente: Adaptado de la Tabla C2-1 del ASCE 41-17

Aunque la normativa permite cualquier nivel de amenaza sismica de interés, se definen cuatro
niveles de amenaza para Objetivos de Desempeio especificos.

Parametros de Aceleracion de Espectros de Respuesta BSE-2N: Nivel de amenaza
sismica puede considerarse como el nivel de amenaza con un 2% de probabilidad de
excedencia en 50 afos (2%/50 afios), multiplicado por un coeficiente de riesgo.
Parametros de Aceleracion de Espectros de Respuesta BSE-1N: Nivel de amenaza
sismica equivalente a una probabilidad de excedencia del 10% en 50 afios.

Parametros de Aceleracion de Espectros de Respuesta BSE-2E: Corresponde al nivel
de amenaza sismica con una probabilidad de excedencia del 5% en 50 afios.

Parametros de Aceleracion de Espectros de Respuesta BSE-1E: Corresponde al nivel
de amenaza sismica con una probabilidad de excedencia del 20% en 50 afios.

Niveles de desempefio estructural

El nivel de desempefio estructural de un edificio se seleccionara entre niveles de desempefio
estructural discretos: Los Niveles de Desempefio Estructural son Ocupacion Inmediata (S-1),
Control de Dafio (S-2), Seguridad de Vida (S-3), Seguridad Limitada (S-4), Prevencion de Colapso
(S-5) y No Considerado ( S-6). Los mds representativos se enuncian a continuacion debido a su
aplicacion:

Ocupacion Inmediata S-1: Se define como el estado de dafio posterior al terremoto en el
que solo se ha producido un dafio estructural leve. Los elementos principales de resistencia
sismica del edificio conservan casi toda su resistencia y rigidez inicial. El riesgo de lesiones
potencialmente mortales como resultado de dafos estructurales es muy bajo, y aunque
algunas reparaciones estructurales menores se requieran, éstas generalmente no serian
necesarias para la ocupacion nuevamente.

Control de Dafio S-2: Se define como el estado de dafio entre el nivel Seguridad de Vida
(S-3 y el nivel de Ocupacién Inmediata S-1. Al disefiar bajo este nivel, se minimizara el
tiempo de reparacion e interrupcion de su operacion, al proteger equipos y elementos de
valor, cuando no es posible disefiar bajo un nivel de Ocupacion Inmediata debido al
sobrecosto.

Seguridad de Vida S-3: Se define como el estado en el cual la estructura tiene dafio
significativo en sus componentes, pero aun alejado al inicio del colapso parcial o total.
Pueden ocurrir lesiones a sus ocupantes durante el evento sismico, pero se espera que el
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riesgo global de amenaza de vida como resultado del dafio estructural sea bajo. Deberia ser
posible reparar la edificacion; sin embargo, por razones econdémicas, esta reparacion podria
no ser rentable.

e Prevencion del Colapso S-5: Se define como el estado en el cual la estructura posee dafio
en sus componentes y continia soportando cargas gravitacionales, pero al borde del
colapso total o parcial. Ha ocurrido una degradacion significativa de la resistencia y rigidez
del sistema resistente, y existe riesgo significativo de lesiones a causa de elementos que se
caen o desprenden. La estructura puede que no esté en capacidad de ser reparada y no es
segura para volver a ocupar ya que réplicas del movimiento sismico podrian causar su
colapso.

La ASCE 41-17 también agrupa los niveles de desempetio de la edificacion descritos en la Figura
28

higher parformanes
less loss

Expected Postearthquake A
Damage State

Opaoratlonal (1-A)

Backup utiity services maintain
functions; very lithe damage. —_—
(S-1 & N-A)

Immediate Occupancy (1-B)
The bullding remains safe to

DCCupy; any repairs are minor. ——
(S-1 & N-B)

Life Safety (3-C)

Structure remains stable and
has significant reserve
capacity; hazardous e
nonstructural damage is
controlled. (S-3 & N-C)

Collapse Preventlon (5-D)
The buliding remains standing,
but only barely; any other
damage or loss Is acceplable.

(S-5 & N-E)
v

lower performance
more loss

Figura 28. Nivel de desempefio en edificaciones
Fuente: ASCE 41-17

Objetivos de desempeiio sismico

El objetivo de desempeiio seleccionado como base del disefio, determina el costo y la factibilidad
de cualquier proyecto, el beneficio a obtener en términos de una seguridad, reduccion del dafo e
interrupcion de su uso en el momento de eventos sismicos.

La Tabla 5 indica el rango de objetivos de desempeifio que pueden ser considerados al utilizar la

ASCE 41-17 para edificaciones basados en los niveles de desempeiio y de amenaza sismica
descritos anteriormente.
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Tabla 5. Objetivos de desempefio ASCE 41-17

Los Niveles de Desempefio de la matriz se pueden usar para re

Nivel de Nivel de Nivel de Nivel de
Nivel de amenaza ~ Desempeiio Desempeiio Desempeiio
;. Desempeiio . s . . < r
sismica Operativo (1-A) Ocupac10n Seguridad de Vida Prevencion al
Inmediata (1-B) 3-0) Colapso (5-D)
50% / 50 afos a b c d
BSE-1E
(20%/50 afios) e f g h
BSE-2E ; ; k 1
(5%/50 afios) J
BSE-2N
(ASCE 7 MCEg) m " © P
Notas: Cada celda de la matriz representa un objetivo de desempefio discreto.

presentar los tres Objetivos de Desempeiio

especificos en un edificio estandar para Categoria de Riesgo I y II, de la siguiente manera:

Objetivo de desempefio basico para edificios existentes (BPOE)

gyl

Objetivos Mejorados

gyij,mn,0,0p
lyedf

gylmasaodb

k, m, n, 6 solo o

Objetivos Limitados

Solo g
Solo 1
c,d, e, o0f

Fuente: Adaptada de la Tabla C2-2 del ASCE 41-17
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Capitulo 4: Metodologia

Con el fin de desarrollar de manera correcta la investigacion, se presenta a continuacion los puntos
a desarrollar y que llevaron al cumplimiento de los objetivos planteados.

Se escogio6 una edificacion dispuesta en zonas de amenaza sismica alta con sistema de disipacion
de energia DES y sistema estructural combinado en concreto reforzado, con disposicion
geométrica en planta regular acorde con las limitaciones que dispone el AIS 114-17. Siguiendo los
requerimientos y estdndares planteados en el documento AIS 114-17, se hizo el
predimensionamiento, avaltio de cargas y disefio de todos los elementos estructurales de la
edificacion; asi mismo, para generar transparencia en cada una de las etapas de disefio se hizo un
desarrollo paso a paso y de la mano del AIS-114.

De manera alterna y con ayuda de software, se disefid una edificacion secundaria con similar
disposicion geométrica en planta y en altura, pero con sistema estructural de portico resistente a
momentos, acorde con la normatividad NSR-10 y bajo la filosofia de disefio por desempefio, con
el fin de mejorar el comportamiento estructural de sus elementos.

Una vez se tienen los disefos de las dos edificaciones, se generaron planos estructurales que
describen la disposicion geométrica y cuantias de acero de sus elementos estructurales. Con base
en los planos y descripcion de sus elementos estructurales, se realizaron modelados en software
estructural para evaluar el desempefio de cada edificacion.

La modelacion en el software busco simular de la mejor manera el comportamiento de los
elementos estructurales disefiados. Dentro de los andlisis estaticos no lineales es necesario que los
modelos incorporen informacion acerca de la no-linealidad de los elementos estructurales. Al estar
empleando softwares que incorporan herramientas para la evaluacion del desempefio, los modelos
se ajustaron a los criterios y estandares del ASCE/SEI 41-17 para la asignacion de cargas, rétulas
plasticas, niveles de desempefio y amenaza sismica, criterios de aceptacion y demas requisitos que
el ASCE/SEI 41-17 establezca.

Se determind la curva de capacidad y el nivel de desempeio para diferentes demandas sismicas
con el fin de verificar el comportamiento de las edificaciones. De igual manera, se determind el
nivel de dafio de los elementos estructurales mediante las cuantificaciones de rotulas plasticas en
cada uno de los niveles de desempefio y de esta forma evidenciar la redistribucion de fuerzas en
los elementos y su comportamiento estructural.

Finalmente, se realiz6 la interpretacion de los resultados del disefio y del analisis estatico no lineal
con el fin de discutir las ventajas, desventajas y limitaciones de la metodologia planteada por el
AIS 114-17 para edificios en zona de amenaza sismica alta con sistema estructural combinado, en
comparacion con una edificacion mas flexible (sistema de portico resistente a momentos) pero
disefiado bajo una filosofia de desempefio estructural mas eficiente, con el fin de discutir el
desempefio y comportamiento de las edificaciones ante diferentes demandas sismicas. Asi mismo,
se cuantifico de manera preliminar el volumen de concreto y acero de refuerzo de los elementos
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estructurales de ambas edificaciones, que permitié comparar los criterios a nivel de costo-beneficio
de las mismas.

Capitulo 5: Desarrollo

5.1 Diseiio Edificacion No. 1 (AIS 114-17)

Se proyecto el disefio estructural de una edificacion residencial (Edificio Concordia) que consta
de 5 pisos (Figura 29), ubicado en la Ciudad de Cali, departamento del Valle del Cauca, Colombia.
La estructura se disefi6 para que tenga resistencia y rigidez adecuadas ante las cargas de disefo
prescritas por el documento AIS 114-17. Teniendo en cuenta que la ubicacion de la edificacion se
encuentra en zona de amenaza sismica alta, el documento AIS 114-17 exige un sistema un sistema
estructural combinado (Seccion 4.15.4.2), donde la resistencia a fuerzas laterales es generada por
los muros de concreto reforzado en su totalidad, y los porticos resistentes a momentos soportan las
cargas verticales y las fuerzas laterales en un 25%. Adicionalmente, se adoptd un sistema de entre
piso de losa maciza sobre vigas descolgadas en dos direcciones.

5.1.1 Generalidades

PROYECTO: Edificio Concordia
e Uso: Residencial (Tabla 1.3.1.1 AIS 114-17)
e Ubicacion: Cali, Valle del Cauca
e Numero de edificios: 1

DESCRIPCION GEOMETRICA
e Numero de pisos: 5 (Limite maximo segiin Seccion 1.3.2 AIS 114-17)
e Area de piso: 232 m? (Limite maximo = 1.000 m?, segin Seccion 1.3.3 AIS 114-17)
e Altura de entrepiso: 2.95 m (Limite méximo = 4m, segin Seccion 1.3.4 AIS 114-17)
e Area Total de construccion: 1160 m?

NORMAS DE DISENO
e Requisitos esenciales para edificaciones de concreto reforzado de tamafio y altura limitados
AIS 114-17

SISTEMA ESTRUCTURAL
e Amenaza sismica: Alta

e Sistema combinado: portico resistente a momentos y muros en concreto reforzado (Seccion
4.11.3.1 AIS 114-17)

MATERIALES
e (Columnas f'c =21 MPa
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e Vigas de entrepiso f'c =21 MPa

e Losa de entrepiso y cubierta en concreto f'c =21 MPa

e Vigas de amarre y losa de cimentacion f'c =21 MPa

e Pilotes y dados de cimentacion f'c =21 MPa

e Acero de refuerzo longitudinal y transversal: 420 MPa
DISIPACION DE ENERGIA

e Tipo: Especial (DES) (Requerida seglin Seccion 4.11.3.2 AIS 114-17)
e Coef. de modificacion de respuesta, Rs: 5 (Seccion 4.11.3.2 AIS 114-17)

—

EN
o
:

I

© ohf

@

-

Figura 30. Planta arquitectonica Edificio Concordia — Piso 2 al 5
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5.1.2 Predimensionamiento

A continuacion, se muestra el predimensionamiento de las vigas, viguetas, columnas y sistema de
entrepiso, acorde con el AIS 114-17:

A. Predimensionamiento de vigas
De acuerdo con la Seccion 6.5.3 del AIS 114-17, la altura minima de vigas, que soportan elementos

no estructurales que aceptan deflexiones grandes, estd dada por el tipo de apoyo que presenta en
su longitud libre.

e Ambos extremos continuos: L=3.6 m > hv=L/21=0.17m
e Con un extremo continuo: L=3.6 m > hv=L/18.5=0.20m

Si soportan elementos no estructurales que no aceptan deflexiones grandes, esta dada por:

e Ambos extremos continuos: L=3.6 m > hv=L/14=0.26 m
e Con un extremo continuo: L=3.6 m > hv=L/12=03m

Conociendo los limites inferiores se decide tomar hv = 35 e¢m, siendo menor al limite superior
establecido (un cuarto de la luz libre). El ancho de las vigas se describe en el Seccion 8.7.2.5, en
donde establece que debe ser mayor a 20 cm o el 30% de la altura de la viga, y menor al ancho de
la columna mas un 50% de la altura de la viga. Sin embargo, dado que la estructura es DES, el
Capitulo 12 del AIS 114-17 indica que el ancho de la viga no puede ser inferior a bv = 25 e¢m, por
lo que se decide tomar este valor.

B. Predimensionamiento de viguetas

De acuerdo la Seccion 6.1.3, para un sistema de entre piso basado en viguetas, se tienen en cuenta
las siguientes consideraciones

e Ancho de viguetas : bwswp>12.5cm y bwinr > 10 cm ; Se tomara byigueta = 0.125 m
e Separacion maxima libre entre viguetas:  Svigueta < 0.75m ; Se tomara Svigueta= 0.75 m
e Altura de Viguetas: hvigueta < 3.5 bvigueta N Se tomara hvigueta =(0.27 m

C. Predimensionamiento de loseta superior
De acuerdo a la Seccion 6.5, la altura minima de espesor de la losa superior entre viguetas sera:

e hlosa > Svigueta /12 = 0.06 m
e hlosa>0.05m =0.05m

Se tomara hresa = 0.07 m
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D. Predimensionamiento Columna

En la Seccién 10.5.2.1, se indica las dimensiones minimas para la seccion transversal de las
columnas en funcién de la altura libre de las columnas /n:

e bc>hn/10 (Columnas centrales) = 0.26 m
e bc>hn/9 (Columnas de borde) = 0.29 m
e bc>hn/8 (Columnas de esquina) = 0.33 m
e bc>250 mm Cualquier columna = 0.25m

Ahora bien, para nudos de viga-columna de estructuras DES, la dimension de la columna paralela
al refuerzo que lo atraviesa no debe ser menor a 20db acorde con la Seccioén 12.4.2, por lo cual,
para barra No.5 (db = 16 mm) se requiere un minimo de secciéon de 32 cm. Por otra parte, el
Capitulo 12 indica que para una estructura DES, la menor dimension en la columna serd de 30 cm.
De esta manera se tomaran columnas de 35 cm x 35 cm (0.122 m?) para toda la edificacion.

El area bruta de la columna se puede determinar de manera aproximada a partir de la carga axial
mayorada sobre la columna Pu y su resistencia a compresion f'c como: Pu/0.5f°c. Para una carga
aproximada de P = 392 kN y una resistencia de f’c =21 Mpa se tiene una seccion transversal para
la columna de 0.037 m?, siendo 0.1225 m? un valor superior.

E. Predimensionamiento de Muros

Enla Seccion 11.3.2.1, se indica las dimensiones minimas para la seccion transversal de los muros,
a partir de la longitud del muro /w de 3.7 m y la altura libre de piso /#n de 2.6 m:

e bw>150mm = 0.15m
e bw >hn/20 0.13m
e bw>1Iw/25 0.15m

Se asumira un ancho de muro de 20 cm, con elementos de borde, acorde con lo indicado en la
Seccion 12.5.4. Larelacion de esbeltez del muro en funcidn al nimero de pisos zs de la edificacion,
debe cumplir con lo requerido en la Seccidn 4.15.3, en donde se indica:

e hw/lw<(3+ns)2 = 14.75/3.7<8/2 (cumple)
5.1.3 Avaldo de cargas

Cargas Muertas (D)

La carga muerta abarca todo el peso de los elementos estructurales de la edificacion y todas
aquellas cargas permanentes en el tiempo. Para su calculo se usaron como guia los valores
presentes en la AIS 114-17 en la Tabla 4.4 sobre las masas y pesos de los materiales; y seccion 4.5
“Cargas muertas”.
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Asi pues, el peso propio de los elementos en concreto reforzado y en mamposteria se tienen en
cuenta en el modelo de analisis, por lo cual se hizo un calculo detallado de la cantidad de metros
cuadrados en planta por piso de cada uno de los elementos estructurales y no estructurales acorde
con la planta arquitectonica presentada en la Figura 29.

Enla

Tabla 6, se muestran el analisis de carga muerta acorde con la planta arquitectonica tipica de la
edificacion y con las secciones transversales de los elementos descritos en la Figura 31 y Figura

32.

VIGAS COLUMNA T1
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Figura 31. Secciones transversales de los elementos estructurales
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Figura 32. Mamposteria usada en la edificacion.
Fuente: Ladrillera Santa Fé
Tabla 6. Analisis de Carga Muerta
CARGA MUERTA
item Area en planta (m?) | Carga Piso (kN) Carga Total (kN)

Columnas 1.96 135.48 677.38
Vigas - X 18.95 127.34 636.72
Vigas - Y 18.60 124.96 624.79
Viguetas 37.92 182.02 910.08
Losa de entrepiso 216.52 363.75 1455.01
Losa de cubierta 232.28 390.23 390.23
Muros Fachada 2.07 79.12 395.58
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CARGA MUERTA
ftem Area en planta (m?) | Carga Piso (kN) Carga Total (kN)
Muros Divisorios 11.53 170.87 854.37
Muros Estructurales 2.96 204.60 1022.98
Antepecho Fachada 3.48 49.11 245.55
Antepecho Interiores 0.36 1.97 9.85
Escalera - 67.20 331.00

Fuente: Elaboracion propia

Es importante resaltar que en los muros y antepechos exteriores se usard mamposteria de arcilla
cocida maciza con un peso de 14.7 kN/m?, mientras que para los muros interiores se usara
mamposteria de arcilla de perforacién vertical con peso de 5.7 kN/m?; y cuyas dimensiones se
muestran en la Figura 32.

En la Tabla 7, se muestra el analisis de carga muerta adicional a los elementos estructurales como
lo son tuberias, cielo raso, afinados de piso, entre otras cargas permanentes que generan cargas

adicionales.

Tabla 7. Anélisis de Carga Muerta Adicional

CARGA MUERTA ADICIONAL
ftem Area Planta Carga Carga Piso Carga Total
(m?) (KN/m?) (kN) (kN)
Afinado Piso (5 mm) 216.52 0.08 16.24 81.20
Baldosin Ceramico (12 mm) 216.52 0.80 173.22 866.08
Luminaria 216.52 0.05 10.83 54.13
Cielo raso Madera 216.52 0.15 32.48 162.39
Tuberia 216.52 0.10 21.65 108.26

Fuente: Elaboracion propia
Cargas Viva (L y Lr)

Las cargas vivas abarcan las cargas debidas al uso y ocupacion de la edificacion incluyendo los
elementos moviles, mobiliario y las personas que en ella viviran. Para su célculo se usaron los
valores minimos estipulados en la Seccion 4.6 del AIS 114-17. En la Tabla 8 se muestra la carga
viva y la carga de cubierta sobre la estructura.

Tabla 8. Andlisis de Cargas Vivas

ANALISIS CARGAS VIVAS
ftem Area Planta Carga Carga Piso Carga Total
(m?) (KN/m?) (kN) (kN)
Cuartos y corredores 216.52 2.20 476.34 2381.72
Cubierta 232.28 2.20 511.02 511.02
Escalera 16.80 6.00 100.80 403.20

Fuente: Elaboracién propia
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Finalmente, se determinaron las cargas totales de la estructura, presentadas en la Tabla 9

Tabla 9. Cargas Totales

CARGAS TOTALES POR M?
Carga muerta (kN/m?) 6.50
Carga muerta adicional (kN/m?) 1.10
Carga viva (kN/m?) 2.40
Carga cubierta (KN/m?) 0.44
TOTAL (kN/m?) 10.44
TOTAL (Ton/m?) 1.064

Fuente: Elaboracion propia
Cargas de viento (W)

La Seccion 4.10 del AIS 114-17 presenta el método simplificado para el calculo de las fuerzas de
viento en la edificacion basado en el Capitulo B.6 de la NSR-10. La fuerza estética de viento que
actua en la direccion normal de la edificacion, Fsu, se encuentra en funcion del area bruta, de la
superficie expuesta, Asu, del coeficiente de presion, Csu (Tabla 4.10.3.2 del AIS 114-17) y de la
presion dindmica, gh.

Para superficies verticales (edificacion completa) en edificaciones prismaticas regulares el valor
del coeficiente de presion es Csu =1.3. Por otra parte, para la ciudad de Cali, la velocidad del viento
de acuerdo a la Seccion 4.10.2.2 es de v = 35 m/s. De esta manera, la presion dindmica, gh, a la
altura de techo, Ar, es:

2

1 h\7

qn = —v? (—r) con g, en kN/m?, h,. enmy v en m/s
1630 10

2

1 14.75m

i : 2 (56)
an = 135 35 M/5) (1—0) — 0.84 kN/m

Y la mayor fuerza estatica por viento en la estructura es:

Fo = qp * Agy * Csyy = Fyy = 0.84kN /m? = (14.75m = 20.35m) * 1.3 = 327.7 kN 57)

5.1.4 Fuerzas sismicas

El sistema estructura de la edificacion se clasifica de acuerdo a la Seccion 4.11.3.1 de la AIS 114-
17 como un Sistema Combinado compuesto por porticos en concreto reforzado resistente a
momentos encargados de resistir las cargas gravitacionales y muros en concreto reforzados
encargados de resistir las fuerzas sismicas.

El valor del coeficiente de modificacion de respuesta Rs para un sistema estructural con disipacion
de energia DES, es Rs =5, de acuerdo a la Seccion 4.11.3.2
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Zona de Amenaza Sismica

Los pardmetros que definen el Espectro Elastico de Aceleraciones (Aa, Av, Fa, Fv, Tc y TL) se
debe determinar del mapa de amenaza sismica presentado en la NSR-10, segun lo indicado en la
Seccion 4.11.2.3. Sin embargo, en las ciudades donde las autoridades departamentales hayan
adoptado estudios de microzonificacion sismicas, se deben usar los valores alli establecidos. Dado
que la ciudad de Cali cuenta con estudio de microzonificacion sismica (2014), a continuacién se
presentan los parametros de aceleracion espectral para la MicroZona 4B (Abanico distal de Cali y
Menga ETC)

e Coeficiente de aceleracion pico efectiva (Aa) de 0.25

e (Coeficiente de velocidad pico efectiva (Av) de 0.25

e (Coeficiente de amplificacion en la zona de periodos cortos (Fa) de 1.04

e Coeficiente de amplificacion en la zona de periodos intermedios (Fv) de 1.52

e Periodo de Vibracion en Zona de Transicion, Periodos Cortos (TC) de 0.7 seg

e Periodo de Vibracion en Zona de Desplazamiento, Periodos Largos (TL) de 2.5 seg

Ahora bien, la estructura se defini6 como una edificacion para uso residencial. Este grupo
comprende aquellas edificaciones que no son indispensables para atender emergencias después de
un temblor, por lo cual se clasifica su Grupo de uso como estructura de ocupacion normal (Grupo
I) y cuyo Coeficiente de Importancia I es 1 acorde con la tabla A.2.5-1 de la NSR-10.

e Coeficiente de importancia (I) de 1.0
Es importante mencionar que el AIS 114-17, no involucra el coeficiente de importancia para la
determinacion de la demanda sismica en las edificaciones, aun cuando presenta la posibilidad de
disefiar bajo esa metodologia instituciones académicas y prestadoras de servicios, entidades que

requieren un mejor comportamiento sismico debido a su uso.

Con los parametros presentados anteriormente y acorde con las ecuaciones presentes en la Figura
33, se construye el Espectro Eléstico de Aceleraciones de Disefio presentado en la Figura 34.

/

S,(g)
b S, = 2.5A,F,1

_1.2A F, T, I
i

p T(s)

Figura 33. Espectro Elastico de Aceleraciones de Disefio para un amortiguamiento del 5% del critico.
Adoptado de: Decreto 411.0.20.0158 de 2014 (Microzonificacion Sismica de Cali)
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Espectro Elastico de Aceleraciones - Microzonificacion Sismica de
Cali (2014)
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Figura 34. Espectro Eléstico de Aceleraciones de Disefio para un amortiguamiento del 5% del
critico para MicroZona 4B de la ciudad de Cali.

Cortante sismico en la base

El cortante sismico en la base Vbs, debido a las fuerzas inerciales laterales en la edificacion
causadas por el movimiento del terreno, se determinan a partir de la aceleracion espectral Sa, el

peso de la edificacion Ws y el coeficiente de modificacion de respuesta Rs, mediante la ecuacion
(58)

S Ws 0.65 * 827.56 ton
Vbs = R - Vbs = z = 107.58 ton (58)
S

Hay varios aspectos en los cuales el AIS 114-17 no hace aclaracion y son importantes mencionar:

e El peso total debe incluir el peso total de la edificacion mas el peso de todos los elementos
no estructurales. Sin embargo no indica si se debe incluir algun porcentaje de peso debido
a la carga viva o carga cubierta en edificaciones residenciales.

e No indica como es la concentracion de la masa en el diafragma en cada uno de los niveles,
teniendo en cuenta que la concentracion de la masa del Gltimo nivel es menor que la masa
de los niveles inferiores.

e Cuando se hace el uso de estudios de microzonificaciéon sismica como en este caso, no
precisa como determinar el valor de Sa, dado que se requiere determinar el periodo de la
estructura. Sin embargo, debido al tipo de sistema estructural y a la altura de la edificacion,
no se esperan periodos fuera de la zona de periodos cortos.

De esta manera, para la determinacion del cortante en la base se tomo el peso total debido a las

cargas muertas en la edificacion. El peso en el Gltimo nivel se asumi6 a partir de la mitad del peso
de las columnas y muros que alli se encuentra, dado que este criterio es el mas acertados y es el
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adoptado por los diferentes softwares de disefio estructural a la hora de realizar el analisis dindmico
en las estructuras.

Por otra parte, la fuerza sismica horizontal, Fx, en cualquier nivel x, en la direccion en estudio, se
determina multiplicando el cortante en la base Vs por el factor indicado en la ecuacién (59) como:

Fx = C,,V; con:

Wx : Peso del nivel x (59)
h, : Altura del nivel x

Wy hy

cC,,=——
vx Z?:1(V|/ihi)

donde : {

Dado lo anterior, se pueden determinar las fuerzas cortantes por piso y el cortante en la base usando
el método de fuerza horizontal equivalente descrito en la Seccion 4.13.3, y cuyos resultados se
presenta de manera resumida en la siguiente tabla:

Tabla 10. Anélisis por Fuerza Horizontal Equivalente
ANALISIS POR FUERZA HORIZONTAL EQUIVALENTE

PISO| hm [NIVEL | h* Mx Mx*hyk* Cvx Fsx Fsx /Rs |Vpiso-Dis| Mpiso-Dis

5 [2.95m|14.75m|14.8] 109.6 Ton | 16164 [23.4%| 125.80 | 25.2Ton |25.2 Ton| 74.2 Tonm
4 1295m|11.80m|11.8| 179.5 Ton 2118.0 30.6%| 164.84 33.0 Ton |58.1 Ton |245.7 Ton m
3 |1295m|885m | 8.9 | 179.5 Ton 1588.5 23.0%| 123.63 24.7 Ton |82.9 Ton | 490.1 Ton m
2
1

295m|590m | 5.9 | 179.5 Ton 1059.0 15.3%| 82.42 16.5 Ton |99.3 Ton | 783.2 Ton m
295m|295m| 3.0 | 179.5 Ton 529.5 7.7% 41.21 8.2 Ton [107.6 Ton|1100.6 Ton m

Total 827.56 Ton | 6911.44 Ton | 100% |537.91 Ton |{107.58 Ton
Fuente: Elaboracion propia

El cortante en cada piso corresponde a la suma de las fuerzas laterales aplicadas a la estructura
acorde con la Figura 35. Asi como el cortante de piso, el momento de vuelco se determina de
manera independiente para las dos direcciones principales en planta y se deben multiplicar por el
factor correspondiente para la combinacion de carga especificada en la Seccion 4 del AIS 114-17.
El momento de vuelco en el nivel x corresponde a la suma de los momentos causados por las
fuerzas laterales aplicadas desde el nivel x hasta el techo.

T [k - il o

T « | [ — N

T, - = ||
h& M2

= F2 v2 hd| I ] - P2
M1
»F1 vi h3 O F1
< h2 "‘I | | ™

5=
0
o ¥ Vbs \_Awm ¢
(a) Calculo de cortante de piso y de base (b) Célculo de momento de piso y de base

Figura 35. Calculo del cortante y momento de piso debido a fuerzas laterales de sismo

4
Y
Y
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v
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v
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5.1.5 Fuerzas internas en los elementos

A. Sistema de Viguetas

El sistema de viguetas consiste en una serie de nervaduras apoyadas sobre vigas maestras. En el
sistema de viguetas en una direccion, se emplean adicionalmente miembros transversales o riostras
de distribucion a fin de mejorar las caracteristicas y distribucion de las cargas en las vigas
principales, y cuya separacion no puede ser superior a 10 veces su altura o 4 m.

Momentos y cortantes en viguetas de una luz
El momento positivo y negativo mayorado Mu para viguetas de una luz en una direccion, se deben

calcular acorde a las ecuaciones (60), (61), (62), descritas en la seccion de la 8.6.3.2 del AIS 114-
17.

Momentos
cpr Wu l ln
Momentos positivos: M} = 3 TZ P, (60)
Donde:
. _ Wy ln 2 ln
Momentos negativos: | M = — RZ P, P (61)
Momento negativo 3w Pu: Carga concetrada mayorada
2 . . . .
en Viguetas en M,; _ u ly + ln Z Pu Wu: Carga distribuida uniforme mayorada (62)
voladizo: 4

Y su cortante Vu se deben calcular acorde a las ecuaciones (63), (64), (65), descritas en la Seccion
de la 8.6.4.

Cortantes
Voladizos de viguetas
apoyadas sobre vigas o V, =W, L, + Z P, (63)
muros Donde:
Viguetas de una luz Wl
apoyadas sobre vigas o V,=——+40.8 Z P, Ln: Luz libre (64)
Muros 2 Pu: Carga concetrada mayorada
Wu: Carga distribuida uniforme mayorada
Voladizo en viguetas V=Wl + Z P, (65)

Es importante mencionar que en viguetas en voladizo, el momento negativo mayorado se calcula
suponiendo que la mitad de la carga distribuida acttia como carga concentrada en el extremo libre
del voladizo, junto con las cargas puntuales adicionales; y la otra mitad de la carga distribuida
actia como carga uniforme sobre la longitud libre total del voladizo.

Momentos y cortantes en viguetas de dos o mas luces

El momento positivo y negativo mayorado Mu para viguetas de dos o mas luz en una direccion, se
deben calcular acorde con la Seccion 8.6.3.3 del AIS 114-17.
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Momentos positivos
Luces exteriores s Wuln i b 66
Mi=—0>—+2) B (66)
Luces interiores M+ = Wy by i by Z 67
= +— > P (67)
“ 16 5 “
Momentos negativos
2
Cara interior del apoyo exterior: M; = W”Zi" + %z P, (68)
Cara exterior del primer apoyo interior (solo dos M- = wy I, 2 1, p (69)
luces): uT g + 6 u
2
Caras de apoyos interiores, mas de dos luces: M; = Wu1 (l)" + 17"2 P, (70)
Caras de todos los apoyos con luces menores de _owy ly 2, (71)
3m: My = 12 + 8 R,

Y su cortante se deben calcular acorde a las ecuaciones (72), (73), descritas en la Seccion de la
8.6.4.3 del AIS 114-17.

Cortantes
1.15W,1
Cara exterior del primer apoyo interior: Vv, = % +0.8 z B, (72)
w,l
Cara de los demas apoyos: Vv, = ; = +0.75 z B, (73)

La carga Wu sobre las viguetas (uniformemente distribuidas o concentradas) debe incluir el peso
propio del elemento, de los elementos no estructurales horizontales y verticales apoyados sobre
ella, al igual que las cargas vivas. La carga de disefio Wu debe ser el mayor valor determinado al
combinar las cargas muertas Wd y cargas vivas W/, usando las combinaciones de carga descritas
en la Seccion 4.2 del AIS 114-17.

Dado que el AIS 114-17 no describe con claridad como determinar las demandas sobre sistema de
viguetas en dos direcciones, se decide usar la metodologia para sistemas de viguetas en una
direccion descrita anteriormente. No obstante, para la carga sobre las viguetas se tomd un ancho
efectivo de 40 cm, que representaria la distancia en un 4rea aferente de vigueta de 0.14 m?. Las
siguientes cargas se tuvieron en cuenta para determinar las fuerzas en la vigueta principal (Sentido
X): peso propio de la vigueta de 0.6 kN/m, peso de la losa de 0.672 kN/m, una carga muerta de
elementos no estructurales de 1.18 kN/m? y una carga viva de 2.2 kN/m?. Esto genera una carga
muerta Wd = 1.74 kN/m y una carga viva de WL = 0.88 kN/m, y cuya combinacion 1.2D + 1.6L
produce los mayores valores de carga.

A modo de ejemplo, en la Tabla 11 se muestran los cortantes y momentos debido a la carga
mayorada Wu = 3.5 kN/m sobre las viguetas ubicadas entre el eje A y eje B.
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Tabla 11. Momentos y cortantes en vigueta principal (entre Eje A y Eje B)

Momentos y cortantes en vigueta principal (entre Eje A y Eje B)
APOYOS Voladizo 1=6 2=5 3=4
Ln (m) 1.25 3.25 3.35 3.15
M- 3wy Iy 2 _ wy ln ® wy lp 2 wy ln >
(kN m) a— + 1,y B,=4.79 = 1.54 T 3.93 e 3.93
M+ Wy, 2 _ Wum? _ Wity 2
(kN m) 0 — = 3.36 e = 245 6 = 2.2
Wl Wy in 1.15 Wy in Wuin Wy in Wy in
Vv wm 2 2 2 2 2
(kN)
437 5.69 6.54 5.86 5.86 5.51

Fuente: Elaboracion propia

B. Sistema de vigas principales

Asi como en las viguetas, la carga gravitacional Wu sobre las vigas (uniformemente distribuidas
o concentradas) debe incluir el peso propio del elemento, de los elementos no estructurales
horizontales y verticales apoyados sobre ella, al igual que las cargas vivas. A partir de las areas
aferentes (Ver Figura 36) de cada una de las vigas se determinan sus cargas muertas y vivas. Para
las vigas perimetrales (ubicadas en los bordes de la losa), la Seccion 8.2.2.1 indica que deben
incluir la carga distribuida del peso de la fachada o elementos de cerramiento.

‘ i

Figura 36. Calculo areas aferentes en vigas

De esta manera, en la Tabla 12 se muestra el resumen de cargas a nivel de cubierta y entre piso
para las vigas perimetrales.
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Tabla 12. Cargas no mayoradas en vigas perimetrales

MUERTA TOTAL TOTAL

TIPO DE VIGA PESO PROPIO ADICIONAL | YI'VA | (NIVEL 1-4) (Cubierta)
Long Ar;;ugan Ar;;ugan Peso [ Area aferente Ll())essaoJr Peso | wa |waAdicionat] wL | wp | wo | wp | wL
VIGA PERIMETRAL L(‘:‘;e Fachada | Antepecho ';‘k‘;;’ (L"“J(“X'zg)“et“) Viguetas (kvgﬁam) &N/m)|  (kN/m) | (KN/m)| (kN/m) | (kN/m) | (kN/m) | (kN/m)

(m2) (m2) (kN)

A(1-2)=A(5-6) 3.15 0.12 0.36 9.67 2.72 745 | 2.10 | 7.53 131 245 | 8.84 | 245 | 469 | 2.45
A,D(2-3)=A,D@4-5) | 3.3 0.09 0.36 8.52 5.30 1494 | 2.10 | 9.21 2.18 4.08 | 1139 | 408 | 7.00 | 4.08
D(1-2)=D(5-6) 3.15 0 0.48 6.77 2.72 745 | 2.10 | 6.62 1.31 245 | 792 | 245 | 469 | 245
1(A-B)=6(A-B) 34 0.27 0 10.32 5.24 1435 | 2.10 | 9.36 2.10 3.94 | 1146 | 3.94 | 6.68 | 3.94
1(C-D)=6(C-D) 3.4 0.27 0.18 | 12.86 2.72 745 | 2.10 | 8.07 1.23 227 | 931 | 227 | 450 | 2.27
A(3-4)=D(3-4) 3.15 0 0 0.00 2.60 7.10 | 2.10 | 436 1.26 237 | 5.62 | 237 | 457 | 237
VOLADIZO 1.25 0.15 0 5.73 0.84 2.77 | 2.1 | 8.90 1.08 2.03 | 9.99 | 2.03 | 450 | 2.03

Fuente: Elaboracion propia

Por otra parte, en la Tabla 13 se muestra el resumen de cargas a nivel de cubierta y entre piso para
las vigas interiores.

Tabla 13. Cargas no mayoradas en vigas interiores

MUERTA TOTAL TOTAL
TIPO DE VIGA PESO PROPIO ADICIONAL VIVA (NIVEL 1-4) (Cubierta)
< Peso

Area aferente Peso Peso Peso
Losa + Wd | Wd Adicional WL WD WL WD WL

VIGA INTERIOR | Long Libre (m) | (Losa+Viguetas) | muro | . Escalera| viga

(m2) (kN) Vzil&e)ta (kN) | (kN/m) (kN/m) (kN/m) (kN/m) | (kN/m) | (kN/m) | (kN/m) [ (kN/m)

2,5(A-B)=2,5(C-D) 3.25 5.50 4.39 15.29 0 2.1 8.15 2.28 4.27 10.44 4.27 7.19 4.27
3,4(A-B)=3,4(C-D) 3.25 5.38 4.29 14.94 0 2.1 8.02 2.24 4.19 10.26 4.19 7.08 4.19
B,C(1-2)=B,C(5-6) 32 2.72 2.17 7.45 16.8 2.1 10.36 1.29 10.30 11.65 10.30 7.10 3.74
B,C(2-3)=B,C(4-5) 3.25 5.38 4.29 14.94 0 2.1 8.02 2.24 4.19 10.26 4.19 7.08 4.19
B(3-4)=C(3-4) 3.05 5.08 4.06 13.72 0 2.1 7.93 2.25 4.21 10.18 4.21 6.98 4.21
3(B-C)=4(B-C) 3.05 5.08 4.06 13.72 0 2.1 7.93 2.25 4.21 10.18 4.21 6.98 4.21
2(B-C)=5(B-C) 3.05 2.60 2.08 7.10 0 2.1 5.11 1.30 2.43 6.41 243 7.10 3.75

Fuente: Elaboracion propia

Cabe mencionar que las cargas debido a las escaleras, tanto vivas como muertas, son asumidas
unicamente por las vigas localizadas en los ejes By C entre 1-2 y 5-6.

Para determinar las fuerzas cortantes y momento en vigas que hacen parte de los porticos se usaron
las ecuaciones descritas en la Tabla 8.7.3.1 y Tabla 8.7.4.1 del AIS 114-17, presentadas a

continuacion:

Momentos positivos

2
Luces exteriores M = % + %nz P, )
2
Luces interiores yr = W~ l_nz P (75)
b 16 7 b
Momentos negativos
Cara interior de la columna o muro estructural perpendicular s owy Z o, (76)
exterior: Mi=—"16 EZ hu
Cara exterior de la primera columna o muro estructural wy I, 2 1,
. e PO , M’IZ—J’_Z P, (77)
perpendicular interior (s6lo dos luces): 9 6
Caras de columnas o muros estructurales perpendiculares wy L2 1,
o . . My=———+—) P (78)
interiores, mas de dos luces: u 10 6.5 u
2
Caras de muros estructurales paralelos al plano del portico: M, = % + 17"2 P, (79)
2
Apoyo de voladizo de vigas: = % + 1, Z P, (80)
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Cortantes
Cara exterior de la primera columna interior: V, = % +0.8 Z P, (81)
Wu ln
Cara de otras columnas: V, = > +0.75 Z P, (82)
Apoyos de voladizos de vigas: V,= W, 1, + 2 P, (83)

A modo de ejemplo, en la Tabla 15 se muestran los cortantes y momentos debido a cargas
mayoradas sobre las vigas del Eje B del primer piso (Ver Tabla 14).

Tabla 14. Cargas gravitacionales mayoradas sobre Viga Eje B

Comb Comb
VIGA PISO Ln (m) (k‘l):I//I:II) (k‘l:]/fn) 1.4D 1.2D+1.6L
(kN/m) (kN/m)
B(1-2) ENTREPISO 3.20 11.65 10.30 16.31 30.45
B(2-3) ENTREPISO 3.25 10.26 4.19 14.36 19.02
B(3-4) ENTREPISO 3.05 10.18 4.21 14.25 18.96
B(4-5) ENTREPISO | 3.25 10.26 4.19 14.36 19.02
B(5-6) ENTREPISO | 3.20 11.65 10.30 16.31 3045
VOLADIZO ENTREPISO 1.25 9.99 2.03 13.98 15.23
Fuente: Elaboracion propia
Tabla 15. Momentos y cortantes en viga Eje B (primer piso)
Momentos y cortantes en viga Eje B (primer piso)
APOYOS 1=6 | 2=5 | 3=4
Wu (kKN/m) 15.23 30.45 19.02 18.96
Ln (m) 1.25 3.2 3.25 3.05
M- 3wuln2 _ wulnz_ wulnz_
(KN m) — + 1, Y B,=20.82 ST 31.18 ST 20.1
M+ Wulnz_ Wulnz_ Wulnz_
(kN m) 0 -0 = 22.27 BT 12.55 ———=11.02
w Wy in 1.15 Wy in Wiy in Wy in Wy in
A uin 2 2 2 2 2
(kN)
19.04 48.72 56.03 30.9 30.9 28.91

Fuente: Elaboracion propia

Cabe mencionar que de acuerdo a la Seccion 4.15.4.2 del AIS 114-17, los momentos
gravitacionales son afectados debidos a los momentos por fuerza lateral trasmitidos desde la
columna, tanto en sentido positivo como negativo, lo que conduce a un aumento o disminucién de
los momentos en las vigas. De esta manera, al momento de disefiar las vigas se hara hincapié en
los momentos por fuerza lateral trasmitidos desde la columna a la viga y su variaciéon en los
momentos por cargas gravitacionales segiin las combinaciones de carga que incluyen efectos
sismicos.
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C. Sistema de columnas

Para determinar las cargas verticales en las columnas, sabiendo que estas deben soportar el 100%
la edificacion (Seccion 4.15.4.2), se procede a determinar las areas aferentes para cada una de ellas
(ver Figura 37). También es posible determinar las cargas verticales en las columnas a partir de
los cortantes generados por las vigas que conectan al muro o columna, mediante la ecuacion (84).
La carga muerta y carga viva se deben acumular independientemente y combinar en cada nivel, en
donde el peso propio de la columna se debe aplicar en la parte inferior de la misma.

Figura 37. Calculo areas aferentes en columnas y muros

Vuls
by

l;: Longitud centro a centro de la viga
l,: Luz libre de la viga

RU=

; donde { (84)

Por otra parte, las columnas deben resistir el 25% de la fuerza lateral mayorada en cada direccion
en planta con el fin de resistir efectos rotacionales en la base de los muros o disminucion de la
rigidez en el rango inelastico. Para cada direccion en planta, el cortante por columna se debe
obtener mediante las ecuaciones (85) y (86), para columnas interiores (sus extremos se aportican
con dos vigas paralelas a la direccion en estudio) y columnas de borde (sus extremos sélo aportican
una viga paralela a la direccion en estudio), respectivamente. El momento mayorado en la columna
debido a fuerzas laterales se debe determinar mediante la ecuacion (87).

Cortante en columnas

. 2V Donde:

Columna interior | 1, = n, + 21, V;,, : Cortante mayorado por fuerzas laterales en el nivel i (85)
" n, : Numero de columnas totales de borde
Columna exterior | V, = — % n. : Nimero de columnas totales interiores (86)
ne + 2n,
Momento en las columnas

v R Donde:

M, = % hy; : Altura del piso i (87)
V,, : Cortante obtenido de la Ec. 11-12

Sin embargo, la reaccion a flexion en las columnas debido a las cargas verticales mayoradas de las
vigas, se debe evaluar usando el momento no balanceado AMu. El momento no balanceado a usar
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debe corresponder a la mayor diferencia en los momentos negativos mayorados de la viga de
acuerdo a los dos casos de distribucion de carga descritos en la Figura 38.

Carga viva mayorada Carga viva mayorada

Carga muerta mayorada

s I \ i ".
AMu AMu

Caso A (Carga muerta con luces alternas impares de carga viva)

Carga viva mayorada

Carga muerta mayorada

Tamu
1

\ \ : MU ’
act ot ;
W W W \.'\-

Caso B (Carga muerta con luces alternas pares de carga viva)

Figura 38. Calculo del momento no balanceado debido a cargas gravitaciones mayoradas

El momento no balanceado se debe distribuir en las columnas localizadas por encima y debajo de
la viga en proporcion a la rigidez relativa de la columna, usando las ecuaciones (88) y (89). Sin
embargo, para nudos de cubierta, el momento en la columna ser4 el valor de 4AMu.

Cortante en columnas

-Ic/ :
Columna por |/ hpil

— Donde:
encima de la viga [Mulsup = AMy, (88)

up
[Ic /h + 1 /h ] I, : Inercia de la columna en
pi-»inf - pi sup

la direccion paralela a la viga

I, ] hp; : Altura del piso i
hpi_

correspondiente a la columna

- inf

o T
+

hpi- inf hpi sup

Dado que todas las columnas tienes las mismas dimensiones en planta y en altura, lo que conlleva
a una misma inercia, el momento balanceado para columnas de entre pisos tanto superior como
inferior, sera la mitad del valor obtenido a partir la Figura 38.

Columna por
debajo de la viga

(89)

[My)ing = AM,, [

En la Tabla 16 se muestra de manera resumida las fuerzas generadas en las columnas del primer
piso, debido a las cargas verticales no mayoradas por areas aferentes en planta, fuerzas sismicas
(25%) y momentos no balanceados.
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Tabla 16. Fuerzas no mayoradas en las columnas del primer nivel

COLUMNA CARGA VERTICAL FUERZA SISMICA Momento
PISOS SUPERIORES | NIVEL TOTAL AMu

Columna | Piso WD WL WD | WL | WD WL |Cortante Y | Cortante X | Momento Y | Momento X| AMy | AMx
kN) (kN) &N) [ (kN) | kN) | (kKN) (kN) kN) (kKN m) (kNm) |(kNm) (kN m)

Al P1 | 20838 56.15 |57.86|14.04|266.23 | 70.19 10.99 9.42 16.22 13.90 14.49 | 9.01
A2 P1 | 277.88 87.94 [76.52]21.99|354.40|109.93 10.99 18.85 16.22 27.80 12.78 | 11.47
A5 P1 | 277.88 87.94 [76.52]21.99|354.40|109.93 10.99 18.85 16.22 27.80 12.78 | 11.47
A6 P1 208.38 56.15 |57.86|14.04|266.23 | 70.19 10.99 9.42 16.22 13.90 14.49 | 9.01
B2 P1 | 290.44 138.04 |77.20(36.63 (367.64|174.67 21.99 18.85 3243 27.80 13.30 | 18.18
B3 P1 298.51 11548 |[80.21(28.69|378.72 | 144.16 21.99 18.85 32.43 27.80 8.72 8.72
B4 P1 298.51 11548 |80.21(28.69|378.72 | 144.16 21.99 18.85 32.43 27.30 872 | 872
B5 P1 | 290.44 138.04 |77.20(36.63(367.64|174.67 21.99 18.85 3243 27.80 13.30 | 18.18
C2 P1 | 29044 138.04 |77.20|36.63|367.64 | 174.67 21.99 18.85 32.43 27.80 13.30 | 18.18
C3 P1 | 298.51 115.48 [80.21(28.69(378.72 | 144.16 21.99 18.85 3243 27.80 872 | 872
C4 P1 | 298.51 11548 |[80.21(28.69(378.72 | 144.16 21.99 18.85 3243 27.80 872 | 872
C5 P1 290.44 138.04 |77.20|36.63|367.64 | 174.67 21.99 18.85 32.43 27.80 13.30 | 18.18
D1 P1 188.00 4344 |52.38(10.80(240.38 | 54.24 10.99 9.42 16.22 13.90 10.69 | 8.33
D2 P1 | 273.06 85.70 [74.91(21.24|347.97 | 106.94 10.99 18.85 16.22 27.80 12.78 | 12.57
D5 P1 273.06 85.70  |74.91(21.24|347.97 | 106.94 10.99 18.85 16.22 27.80 12.78 | 12.57
D6 P1 188.00 4344 |52.38(10.80(240.38 | 54.24 10.99 9.42 16.22 13.90 10.69 | 8.33

Fuente: Elaboracion propia

Es evidente como los momentos debido a fuerzas sismicas en las columnas del primer piso, en
ambas direcciones principales, son mayores a los momentos no balanceados. Cabe mencionar que
las fuerzas sismicas y cargas verticales presentes en la Tabla 16 deben mayorarse usando las
combinaciones de carga indicadas en la Seccion 4 de la AIS 114-17, lo cual se especificard mas
adelante al momento de disefar el elemento.

D. Sistema de muros

En zonas de amenaza sismica alta, el 100% de la fuerza laterales mayoradas del edificio deben ser
soportadas por los muros de concreto reforzado. Adicionalmente, los elementos de borde de los
muros (como en este caso) deben resistir todas las cargas gravitacionales mayoradas en el muro,
incluyendo cargas aferentes y peso propio, asi como las fuerzas verticales causadas por los
momentos sismicos.

Las fuerzas y momentos mayorados en el muro (Pu, Vu y Mu) se deben determinar para las dos
direcciones principales en planta, es decir, fuerzas en el plano y fuera del plano. Los cortantes y
momentos por piso, debido a las fuerzas sismicas se presentaron en la Tabla 10. Dado que la
geometria en planta es simetria en sus dos ejes principales a lo largo de todos los pisos, por lo cual
el centro de rigidez y el centro de masa coinciden, no se requieren determinar fuerzas torsionales
en la edificacion. Cabe mencionar que el AIS 114-17 no especifica ni tiene en cuenta torsiones
accidentales como si se especifica en la NSR-10.

En la Tabla 17 se muestra de manera resumida las fuerzas generadas en los muros del primer piso,

debido a las cargas verticales no mayoradas por areas aferentes en planta, fuerzas sismicas (100%)
en sus dos ejes principales.
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Tabla 17. Fuerzas no mayoradas en los muros
CARGA VERTICAL

PISOS FUERZA SISMICA
SUPERIORES NIVEL TOTAL

WD WL WD | WL | WD WL Y X Y X
kN) | kN) | (kN) | (kN) | (kN) | (kN) (kN) (kN) (kNm) | (kN m)
1(B-C) | P1 |554.42 | 187.16 | 150.50|52.53|704.92 | 239.68 | 527.69 37.69 5398.21 55.60
6(B-C) | P1 [554.42 | 187.16 | 150.50 | 52.53 | 704.92 | 239.68 | 527.69 37.69 5398.21 55.60
AB-4) | P1 |559.49 | 140.42 | 150.28 [35.11]709.77 | 175.53| 43.97 527.69 64.86 5398.21
D(3-4) | P1 |559.49 | 140.42 | 150.28 |35.11]709.77|175.53| 43.97 527.69 64.86 5398.21
Fuente: Elaboracion propia

MURO | PISO

Cortante | Cortante | Momento | Momento

Finalmente se verifica que area de la seccion transversal de los muros (4g = bw lw) en cada direccion
principal y para cada nivel, cumplan con lo requerido en la Seccion 4.15.2 del AIS 114-17.

>4z oV 0.74m? > Z227O0N _ g 69 m2 (Cumple)
> - 0.74m? > —=—o—=0.69 m? (Cumple 0
7 Jfc 21 MPa P ©0)

5.1.6 Diseno de elementos estructurales

Es importante mencionarse que el disefio de los elementos en un portico resistente a momentos en
concreto estd controlado en gran parte por el refuerzo de flexion en las vigas. La cantidad y la
ubicacion del refuerzo a flexion de la viga determina el tamafio y espaciamiento de su refuerzo
transversal, al igual que las caracteristicas de la seccion transversal de la columna, y su refuerzo a
flexion y cortante.

Para llevar a cabo el disefio se usaron tres resistencias a flexion para las vigas. Estas capacidades
se basan en lo siguiente:

Resistencia de disefio: ® = 0.9, con 1.0 fy
Resistencia nominal: @ = 1.0, con 1.0 fy
Resistencia probable: @ = 1.0, con 1.25 fy

Por otra parte, antes de determinar la cantidad y la colocacion del refuerzo, se establece una
distribucion preliminar del refuerzo longitudinal. La dimension de la viga B(1-2) a disefiar es de
25 c¢m ancho por 35 cm de altura, mientras que las columnas que la enmarcan seran de 35 cm x 35
cm (B3) y 35 cm x 35 cm (C3). Se usara concreto de peso normal con un f'c de 21 MPa en las
columnas y en la vigas y varillas de acero corrugado de fy de 420 MPa.

Para determinar la profundidad efectiva utilizada para el disefio de las vigas se estimoé el tamafo
de la varilla y la ubicacion que se usara. Inicialmente se utilizaran varillas No. 5 para el refuerzo
longitudinal con estribos cerrados No.3. En todos los casos se usard un recubrimiento de 4 cm,
cumpliendo con lo establecido en la Tabla 5.4.1 del AIS 114-17.
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Ahora bien, de acuerdo con la Seccion 8.4.5, para f'c = 21 MPa y fy = 420 MPa, el refuerzo que
se debe proporcionar en la parte superior e inferior debe ser mayor a 0.0033 y menor a 0.016; sin
embargo, se deben colocar minimo dos barras corrugadas tanto arriba como abajo No. 5, para vigas
que hacen parte del sistema de resistencia sismica en edificaciones DES, acorde con la Seccion
12.2 del AIS 114-17.

Por otra parte, las vigas tendran un refuerzo longitudinal superior e inferior en toda su longitud. Al
calcular las capacidades de flexion, solo se tendré en cuenta el acero a tension para simplificar los
calculos, dado que d/d” <7 para un fy =420 MPa, de acuerdo a lo establecido en la Seccion 8.4.9.2

A. Disefio de viga B(1-2)

El disefio de la viga B(1-2), del nivel N+2.95m (primer piso) se baso en elementos de 0.25m x
0.35m y longitud libe de 3.15 m. La profundidad efectiva a momento positivo es de 28cm y a
negativo de 30 cm, para todas las vigas en el sentido X. Para vigas en sentido Y se tomara una
profundidad efectiva a momento positivo es de 30 cm y a negativo de 28 cm; evitando con esto
cruce de varillas en los dos sentidos ortogonales.

Enla Tabla 18 se muestran las fuerzas mayoradas en la viga en estudio debido a WD = 11.65 kN/m
y WL =10.30 kN/m . Es importante aclarar que todos los momentos negativos y cortantes se dan
en la cara de la columna.

Tabla 18. Cargas mayoradas sobre viga B(1-2), nivel N+2.95m
FUERZAS VIGA B(1-2)
MOMENTO FLECTOR (kN-m) | CORTANTE (kN)

TIPO DE CARGA Apoyo1 | Centro | Apoyo 2 | Apoyo 1| Apoyo 2
D -7.46 8.52 -11.93 18.64 | -21.43
L -6.59 7.53 -10.54 16.47 -18.94
E 27.80 0 -27.80 -8.69 8.69

FUERZAS MAYORADAS VIGA B(1-2)
MOMENTO FLECTOR (kN-m) | CORTANTE (kN)

COMBINACION Apoyo1 | Centro | Apoyo 2 | Apoyo 1| Apoyo 2
1.4D -10.44 11.93 -16.70 26.09 | -30.01
1.2D+1.6L -19.49 22.27 -31.18 48.72 -56.03
1.2D+1.0L+1.0E 12.26 17.75 -52.65 30.15 -35.98
1.2D+1.0L-1.0E -43.33 17.75 2.94 47.53 -53.35
0.9D+1.0E 21.09 7.67 -38.53 8.09 -10.60
0.9D-1.0E -34.51 7.67 17.06 2546 | -27.98
MAXIMOS -43.33 22.27 -52.65 48.72 | -56.03

Fuente: Elaboracion propia

Cabe mencionar que el momento por fuerza lateral en la viga se toma igual al momento mayorado
en la columna en nudos de columnas interiores y dos veces el momento mayorado en nudos de
columnas de borde, lo que conduce al mismo momento sismico en todas las vigas en el nudo viga-
columna. El momento sismico en la viga se puede ver en la Tabla 16.

61



1) Refuerzo longitudinal en la viga

El proceso de disefio para determinar el refuerzo longitudinal en la viga se desarrolla de la siguiente
manera:

Diseiio a momento maximo negativo:
Mu® = - 52.65 kN m (Ver Tabla 18)

Para vigas principales con anchos mayores o iguales a 25 cm se permite el uso de 3 varillas por
fila. Adicionalmente, la Seccion 12.2 indica que debe haber minimo 2 varillas No. 5 tanto arriba
como abajo para vigas en Edificaciones DES. De esta manera, el refuerzo preliminar consta de
varillas 2 varillas No. 4 y 1 No. 5, proporcionando una cuantia longitudinal mayor a la minima
(pmin=10.0033 — Seccion 8.4.5 AIS) e inferior a la maxima (pmax = 0.016 — Seccion 8.4.6 AIS).

As=2(1.99 cm?) + 1 (1.29 cm?) = 5.27 cm?. Adicionalmente un fy =420 MPay f’c =21 MPa
La profundidad del bloque a compresion de acuerdo a la Seccion 5.11.4.1 del AIS 114-17-17 es:
a = As fy /0.85fc'b = 5.27 cm? * 420MPa / (0.85 * 21MPa * 25 cm) = 4.96 cm

Y la resistencia de disefio usando d = 30cm, es:

®Mn = ® Asfy (d —a/2) = 0.9 x5.27 cm? x 420MPa (30cm — 4.96cm/2) = 54.82 kNm > 52.65 KNm
El momento probable requerido para determinar las fuerzas a cortante en la viga se determinan
acorde con la Seccion 12.2.4, usando la fluencia probable el refuerzo longitudinal y un factor de
reduccion de resistencia @ = 1.

Mpr =76.1 kNm,con ® =1y 1.25fy

Diseiio a momento maximo positivo:
De acuerdo con lo establecido en la Seccion 12.2.2 del AIS 114-17, el refuerzo positivo a flexion
en las caras de los nudos no debe ser menor a la mitad del area de refuerzo negativo en la misma
cara del nudo, asi pues:

Mu™ =22.27 kNm > Mu®/2 (52.65/2 = 26.32 kN-m)

Esto indica que el momento positivo de disefio elegido debe ser el mayor entre el generado por las
combinaciones de carga y el generado por la condicion de momento negativo. Si se usa el refuerzo
minimo permitido, 2 varillas No. 5 (As = 3.98 cm?), entonces:

As=2(1.99 cm?) = 3.98 cm?

La profundidad del bloque a compresion con un ancho b para momento positivo = 25 cm (sin
tomar el aporte de la losa) y d = 28 cm, es:
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a = As fy /0.85fc'b = 3.98cm? * 420MPa / 0.85 = 21MPa = 25 cm = 3.74 cm
Y la resistencia de disefio es:
OMn = ® Asfy (d — a/2) = 0.9 x 3.98 cm? * 420MPa (28cm — 3.74cm/2) = 39.31 kNm > 26.32 kN m
Y el momento probable es:
Mpr =54.6 kNmcon® =1y 1.25 fy

Enla Tabla 19 se muestra un resumen del refuerzo a flexion y la resistencia nominal y la resistencia

maxima probable en cada tramo de las vigas del eje B.

Tabla 19. Disefio y resistencia maxima a flexion para viga Eje B

Diseiio y resistencia maxima a flexion para viga Eje B
APOYOS 1=6 2=5 3=4
Mu © (kN m) 43.33 52.65 45.23
Acero 2#5+ 1 #4 2#5 + 1 #4 2#5+ 1 #4
@Mn (kN m) 54.82 54.82 54.82
Mn (kN m) 60.9 60.9 60.9
Mpr (KN m) 76.1 76.1 76.1
Mu @ (kN m) 22.27 12.55 11.02
Acero 2#5 2#5 2#5
@Mn (kN m) 39.31 39.31 39.31
Mn (kN m) 43.67 43.67 43.67
Mpr (kN m) 54.6 54.6 54.6

Fuente: Elaboracion propia

Por otra parte, en la Tabla 19 se cumple con lo indicado en la Seccion 12.2.2.4, donde se indica
que la resistencia a momento negativo o positivo, en cualquier seccion a lo largo de la longitud del
elemento, no debe ser menor a un cuarto de la resistencia maxima a momento negativo
proporcionada en la cara de cualquiera de los nudos.

2) Refuerzo transversal en la viga

Al disefiar el refuerzo a cortante en vigas y viguetas, la resistencia se genera por la contribucion
del concreto y los estribos. De acuerdo a la Seccion 8.5.4 del AIS 114-17. La resistencia del
concreto a cortante se calcula mediante la ecuacion (91), mientras que la contribucion del acero se
determina con la ecuacion (92):

OV, = ¢ 0.17,/f . db 1)
Af,d
oV, = ®—”£y < 49V, (92)

Por otra parte, la demanda a cortante en la viga se calcula como la suma del cortante por cargas
gravitacionales mayoradas (Vu) mas el cortante maximo probable generado por el momento
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maximo del refuerzo longitudinal de la viga (4Ve) de acuerdo a la Seccion 12.2.4.4 del AIS 114-
17.

Vi = AV, £V gray = ——= 4V, raw (93)

llibre

El refuerzo requerido en vigas y viguetas debe cumplir con las separaciones establecidas en la

Seccion 8.5.4 del AIS 114-17, presentado en la Tabla 20

Tabla 20. Refuerzo a cortante en vigas, viguetas y vigas maestras

Resistencia requerida Valor limite de @V Separacion requerida usando Selzaraclon
refuerzo 4, maxima §
V .
% > Vu - No se requiere refuerzo
oV, Avfy /2
>— - §S=—— S<
oV, >Vu = 2 0.062\/Eb {600mm
£, +d d/2
20V, > oV, 5=¢AV(VV V) s<{ 600mm
u— OV Ayf, / 0.35b
d/2
> d
V=0V 4QV. > OVs > 20V, S= (Z)AV( Ty ) s<{ 300mm
Vy = OV A,f, / 0.35b
Vs = 49V, No se permite

Fuente: Tomado de AIS 114-17

De acuerdo con lo establecido en la Seccion 12.2.4, el refuerzo transversal para cortante se debe
obtener mediante la Tabla 20, excepto cuando AV, > V,, ;-q,. También se indica que la resistencia
de diseno a cortante del concreto debe tomarse como cero en las zonas de confinamiento (dos
veces la altura de la viga).

De esta manera, el cortante de disefo sera:

u

My, .y + M
prO " TP 4y ey = 41.5 431,18 = 72.68 kN y 10.32 kN

llibre
Veismo (41.5 kN) > V, (31.18 kN)

Dado lo anterior, no es posible usar la Tabla 20. Adicionalmente se debe determinar la resistencia
al corte con la contribucion tnicamente del acero de acuerdo a la Seccion 12.2.4. Asi pues, si se
colocan 2 ramas de estribos No. 3 (Av =0.71 cm?), el espacio entre estribos de acuerdo a la Seccién
8.5.4.4 sera:

¢ PAufyd 075X (2 X 0.71cm?) X 420 MPa x 28 cm

, 72.68 kN
28 cm

Smax = >

=17.2cm

= 14 cm (Controla)
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Hay que tener en cuenta que este cortante maximo de disefio puede ser inferior al cortante debido
a las combinaciones de disefio a cortante para vigas. En este caso el cortante debido a las
combinaciones es inferior (56.03 kN en Tabla 18). Asi pues, se tomara 14 cm acorde con la
separacion maxima planteado en la Seccion 12.2.3.6, para la zona de no confinamiento. No
obstante, en la Seccion 12.2.3.5 establece que se requieren estribos cerrados a una menor
separacion dentro de una zona de confinamiento correspondiente a dos veces la altura de la viga.
La separacion de los estribos en la zona de confinamiento no debe exceder la minima distancia de:

e d/4=28cm/4=7cm
e 125cm

Por lo cual se usara una separacion entre estribos de 7 cm en la zona de confinamiento de 2hv= 70
cm, y donde el primer estribo debe colocarse a 5 cm de la cara de la columna. Fuera de la zona de
confinamiento de la viga.

Es importante resaltar que de acuerdo a la estipulado en la Seccion 12.2.2 no se permite empalme
por traslapo dentro de los nudos ni en zonas de confinamiento. Adicionalmente, el refuerzo
longitudinal que se empalma debe tener estribos de confinamiento sobre la region de empalme y
no debe exceder el minimo entre d/4 o 10 cm. En este caso se usard una separacion de 7 cm en
zonas de empalme, con una longitud minima de traslapo de 50db.

3) Verificacion de la union viga-columna en el portico

El disefio de la unidn viga-columna se basa en los requisitos de la Seccion 12.4. El método para
determinar el cortante en la columna se ilustra en la Figura 40. Del diagrama de cuerpo libre, el
corte de la columna se determina a partir del equilibrio de fuerzas y cuyas fuerzas en la union de
la columna salen de la Figura 39.

T
e

h

——

-

Figura 39. Diagrama de cuerpo libre para cortante en la columna

Teniendo en cuenta los momentos probables de las vigas que enmarcar a la columna eje B2 (Ver
Tabla 19), el cortante en la columna en sentido X sera:
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My i+ My R)]  [(76.14 kNm + 5459 kNm)]
Veor = L = T = 44.31 kN

El cortante de disefio para los nudos se determina a partir de los momentos probables maximos de
las vigas que entran al nudo y el cortante en la columna (Figura 40).

T, =1.25f,A,

T,=1.251,A,

chllnf

V|| = C}l'g+ Ti=V casp =1.25 (A5 + Ay) fy-—V col sup
Vo =Ci+Ta=V it =1.25 (A + Ag) f, = V coiint

Vjmax — Mayor valor entre Vj; y V),

Figura 40. Cortante de disefio en la union

Asi pues, las fuerzas a traccion y a compresion en la viga se basan en el refuerzo superior e inferior
a 1.25fy, por lo cual el cortante desarrollado en la union sera:

T = 1.25f,4540p = 1.25 X 420 MPa x (5.27 cm?) = 276.68 kN
C = 1.25f,Agpor = 1.25 X 420 MPa x (3.98 cm?) = 208.9 kN
Vi =T +C—V = 276.68 kN + 208.9 kN — 4431 kN = 441.3 kN

Por otra parte, la resistencia a cortante en el plano critico del nudo se determina mediante las
ecuaciones (94), (95) y (96).

Nudo confinado en las cuatro ,

caras oV, = 01.7 /f Aj (MPa) (94)
Nudo confinado en tres caras o _ '

caras opuestas oV, = ®1'251/f cAj (MPa) 95)
Otros nudos: oV, = 01 ’f’CAj (MPa) (96)

En donde se considera que la viga confina la cara del nudo si por lo menos % de la cara del nudo
estd cubierta por la viga.

El 4rea Aj se determina mediante el producto de la altura del nudo, %, (dimension de la columna
paralela a la direccion de la viga) por el ancho efectivo. Para vigas con anchos iguales o mas anchas
que la columna el ancho efectivo del nudo es igual al ancho de la viga, bw. Para vigas mas angostas
que el ancho de la columna, el ancho efectivo del nudo es igual al menor valor entre el ancho de
la viga més la altura del nudo, y el ancho de la viga mas dos veces la menor distancia perpendicular
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desde el eje longitudinal de la viga maestra a la cara de la columna, sin exceder el ancho de la
columna.

b +2x
b,+h

Figura 41. Area transversal efectiva dentro del nudo

De acuerdo a la Seccion 12.4.4 las vigas que enmarcan la columna B2 no confinan el nudo, por lo
cual la resistencia a cortante en el sentido X se determina como:

v, =1 \/ZAJ (MPa)

V, = 1,/21 Mpa (1225 cm?) = 561.4 kN
@V, = 0.85x 561.4 kN = 477.2 kN > 441.3 kN (OK)

Donde @ = 0.85 acorde con la Seccion C.9.3.2.3 de la NSR-10, dado que el AIS 114-17 no indica
cual es el valor para dicho factor.

B. Diseiio de columna tipica

A continuacion se ilustrard el disefio de la columna interior tipica eje B2 del nivel N+2.95m, que
tiene 35 cm x 35 cm, con un concreto de f’c=21 MPa y acero de refuerzo corrugado de 420 MPa.
Enla Tabla 21 se muestran las fuerzas de disefo requeridas para el disefio de las columnas a flexion
tanto en la parte superior como inferior del nudo.

Tabla 21. Fuerzas mayoradas columna B2
FUERZAS MAYORADAS COLUMNA B2 (PARTE SUPERIOR)
MOMENTO FLECTOR (kN-m) CORTANTE (kN)

COMBINACION | CARGA AXIAL (kN)

SENTIDO X SENTIDO Y |SENTIDO X | SENTIDO Y
1.4D 406.62 0 0 0 0
1.2D+1.6L 569.40 0 0 0 0
1.2D+1.0L+1.0E 486.58 25.67 29.95 17.40 20.30
0.9D+1.0E 261.40 25.67 29.95 17.40 20.30
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FUERZAS MAYORADAS COLUMNA B2 (PARTE INFERIOR)
MOMENTO FLECTOR (kN-m) CORTANTE (kN)

COMBINACION | CARGA AXIAL (kN)

SENTIDO X SENTIDO Y |SENTIDO X | SENTIDO Y
1.4D 514.70 0 0 0 0
1.2D+1.6L 720.65 0 0 0 0
1.2D+1.0L+1.0E 615.84 27.80 32.43 18.85 21.99
0.9D+1.0E 330.88 27.80 32.43 18.85 21.99

Fuente: Elaboracion propia
1) Refuerzo longitudinal

De acuerdo con la Seccion 12.3 del AIS 114-17, la suma de los momentos nominales de flexion
de las columnas que llegan al nudo debe ser al menos 1.2 la suma de los momentos nominales de
las vigas que la enmarcan. Los momentos resistentes nominales de la viga en la cara de la columna
en el sentido X se encuentran a partir de la suma de momentos presente a continuacion.

e Suma del momento de la viga en la unidon = 43.67 kNm + 60.9 kNm = 104.57 kNm
e Suma requerida de momentos de disefio de columna = 1.2 x 104.57 kNm = 125.5 kNm.
e Momento nominal de la columna individual = 125.5 kNm /2 = 62.75 kNm

Conociendo la carga axial menor (261.4 kN) y la resistencia a la flexion de disefio requerida, se
debe seleccionar una columna con capacidad adecuada y cuya resistencia a carga axial no supere
el punto balanceado del diagrama de interaccion, con el fin de generar un comportamiento ductil

en el elemento.

Ahora bien, el calculo del diagrama de interaccion de acuerdo a lo establecido en la Seccion 5.12
del AIS 114-17 se presenta a continuacion:

Resistencia de diseiio para compresion axial sin flexion

Esta determinado por la ecuacion (97). Para columnas con estribos y muros de concreto reforzado
debe usarse @ = 0.65

Donde:
BP,, = B[0.85f'c (Ag — Ast) + Ast = fy] A, : Area bruta de la seccion 97
Ag : Area total del refuerzo longitudinal

Resistencia maxima de disefio por compresion axial

La resistencia méaxima de diseflo por carga axial en columnas sometidas a compresion no debe ser
mayor que por lo indicado en la ecuacion (98).

BPp(max) < 0.800P, (con @ = 0.65) 98)

Resistencia balanceada de disefio para compresion axial con flexion
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Los valores para determinar la carga axial balanceada y el momento balanceado se deben
determinar por lo establecido en la ecuacion (99) y (100), respectivamente.

PPy, = 042 f' . Ay (con @ = 0.65) (99)
OMp, = OPp,0.32h + @ [0.64,, + 0.15A4 |f, (g - d’) (con @ = 0.65) (100)
Resistencia de disefio para traccion axial sin deflexion

La resistencia de diseflo para traccion axial sin flexion se determina a partir de la ecuacion (101),
empleando @ = 0.9

OP = DAsefy (101)

En la Figura 42 se muestran las dimensiones a tener en cuenta para el calculo del diagrama de
interaccion para columnas y muros.

—_ R
¥ o ... T oMy, 4

- -

"

A s =
A M

A : Ay, Age Ay
Figura 42. Dimensiones para el célculo del diagrama de interaccion

H

=

La Figura 43 muestra la curva de interacciéon P-M para la columna de 35 cm x 35 cm previamente
establecida con refuerzo longitudinal que consiste en 8 varillas No. 5 con una cuantia longitudinal
del 1.3% superior al 1%, minima establecida en la seccion 10.4.2.2.

Es importante mencionar que las de varillas establecidas cumple con los criterios presentes en la
Seccion 10.4 del AIS 114-17.

e Espaciamiento minimo: 1.5 veces el diametro de la mayor varilla longitudinal o0 4 cm

e Cantidad de varillas por cara < bc/75 en mm, para be > 30cm.
e Diametro minimo de 16 mm.
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DIAGRAMA P-M (Columna 35x35)
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Figura 43. Diagrama de interaccion P-M para la columna de 35x35cm

Es evidente que todos los puntos de solicitaciones maximas y minimas se encuentran dentro del
diagrama de interaccion de disefio (color azul) por lo cual la columna cumple con los requisitos a
flexion solicitados.

Ahora bien, teniendo que las combinaciones de carga mayoradas estan por debajo del punto
balanceado, para la menor carga axial de disefio de 261.4 kN la resistencia a la flexion nominal de
la columna, Mnc, serd de 95.72 kNm, y se cumple lo solicitado en la Seccion 12.3.3.1, en donde
se indica que la suma de las resistencias nominales a flexion en la columna deber ser un 20% mas
que las resistencias nominales de las vigas que llegan al mismo en la misma direccion en estudio:

2 M, > 1.2 Z M,

(2%95.72 kNm) > 1.2 X (104.57 kNm)
191.44 kNm > 125.5 kNm

Se evidencia como se cumple el concepto de columna fuerte viga débil, buscando que la columna
disipe la mayor cantidad de energia sin falla prematura antes que las vigas. Asi pues, se recomienda
limitar la carga axial de disefio al punto balanceado del diagrama de interaccion de columna, dado
que las altas cargas axiales reducen el desempenio de las columnas ante fuerzas flexionantes,
volviendo al elemento fragil.

2) Refuerzo transversal en la columna
De acuerdo con la Seccion 12.3.4 del AIS 114-17, se requiere una menor separacion en los estribos

de confinamiento en los extremos de las columnas (zona potencial de rotula plastica), a lo largo de
una distancia, Lo, no menor al mayor de los siguientes:
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e Mayor dimension de la columna = 35 cm
e Un sexto de la luz libre = (2.95 m — 0.35m) / 6 =43 cm
e 50 cm (controla)

Adicionalmente, se especifica que el espacio entre estribos de confinamiento en Lo y en zonas de
empalme, no serd mayor que el minimo de:

e No debe ser mayor que 10 cm

e Separacion S < Apfy / 15 f'c con A, como el drea del estribo usado para confinar.

Apfy 71 mm * 420MPa _
S s pem S s /15 « 21Mpa = 947 cm

Cabe mencionar que el AIS 114-17 no proporciona una cuantia de refuerzo transversal minimo
para secciones rectangulares, Unicamente para refuerzo transversal en espiral en secciones de
columnas circulares.

Mas allé de la zona Lo, la Seccion 12.3.4 del AIS 114-17, permite aumentar la separacion de los
estribos a una distancia no mayor a la menor de 6db varilla longitudinal o 15 cm. Dado lo anterior,
se usaran estribos No. 3 cada 9 cm a lo largo de toda la columna.

3) Verificar la resistencia a cortante en la columna

La cantidad de refuerzo transversal calculado en la seccion anterior es el minimo requerido para
el confinamiento. En la columna también debe verificarse y determinar la resistencia a cortante de
acuerdo a la Seccion 12.3.6, en donde se indica que el cortante de la columna se produce por la
fuerza de momento probable en los extremos de la misma, pero no es necesario que sea mayor a
las cortantes generadas por las vigas que llegan a la columna. Sin embargo, la fuerza cortante
demandada no debe ser inferior al cortante mayorado determinado a partir del andlisis de cargas.

Teniendo en cuenta que todas las vigas que enmarcar a la columna B2 en sentido X tanto arriba
como abajo son similares, por lo cual el cortante en la columna debido a los momentos probables
sera:

[(Mpr 1+ My )| [(76.14 kNm + 54.59 kNm)]
Veor = L = 295 m = 44.31 kN

Estos cortantes se comparan con la capacidad proporcionada por los estribos en 3 ramas, para
cumplir con el maximo distanciamiento entre ganchos suplementarios ( bc/2 o 20cm), con varilla
No. 3 espaciados a 9 cm, sin embargo el disefio a cortante de la columna no puede tener en cuenta
la contribucion del concreto de acuerdo a lo establecido en la Seccion 12.3.6.4.

La resistencia proporcionada por los estribos fuera de la zona de confinamiento sera:
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V= Asnfyd 213 mm? x 420 Mpa X 310 mm

N

= 308.1 kN

S 90 mm

Y la resistencia nominal a cortante de la columna es:
oV, =0(V.+V,)=0.75%x (0 +308.1 kN ) =231.1kN >V, =18.85kN (OK)

En sentido Y el cortante que se genera en la columna es de 22 kN, siendo inferior a la resistencia
proporcionada por los estribos de confinamiento.

El detalle final de la columna y vigas se presenta en los planos anexos. Los empalmes de varillas
longitudinales para las columnas, de ser necesario, deben ubicarse en la mitad central de la
columna y deben ser proporcionados como empalmes con longitud minima de traslapo de 50db.

Cabe mencionar que en los ultimos dos pisos de la edificacion, las fuerzas sismicas son menores
por lo cual se permite usar una cuantia menor tanto en columnas como en vigas, por lo cual se
decide usar inicamente 2 varillas No. 5 tanto arriba como abajo en las vigas, cumpliendo la minima
cantidad de refuerzo establecido; y las columnas tendran el mismo refuerzo longitudinal para poder
cumplir con la cuantia minima requerida y la separacion méaxima entre varillas.

C. Diseiio de muro tipico

Una vez el muro cumpla con los requisitos dimensionales establecidos en la Seccion 11.3.2, se
debe escoger un refuerzo vertical y horizontal tentativo. Inicialmente se debe determinar el nimero
de cortinas requerido. La Seccion 11.4.3 indica que se deben usar 2 cortinas, ambas con refuerzo
vertical y horizontal, cuando el muro tenga mas de 25 cm de ancho, cuando su cuantia vertical
supere el 1% o el cortante ultimo Vu sea superior a la resistencia de disefio a corte del concreto
determinada por la ecuacion (102).

OV, = @ ac/f c Lw bw / 12 (102)

Donde bw es el ancho del muro, Lw su longitud, @ =0.75, y el coeficiente a, es 3.0 para hw/lw <
1.5, 2.0 para hw/lw > 2, y varia linealmente entre 3.0 y 2.0 para Aw/lw entre 1.5 y 2.0.

De esta manera, la contribucion a cortante del concreto sera:

0.75 % 2% V21MPa * 3700mm * 200mm
oV, = v = 42388 kN < Vu =527.7 kN

Dado que el cortante Gltimo es superior a la contribucion a corte del concreto, se deben usar dos
cortinas de refuerzo vertical.

1) Refuerzo vertical

Acorde con la Seccion 11.5.3 del AIS 114-17, para determinar la resistencia requerida a flexion
del muro se debe construir el diagrama de interaccion aplicando las mismas ecuaciones que en
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columnas. La Figura 44 muestra la curva de interaccion P-M para del Muro 1(B-C) con Lw = 3.7
m y tw = 20 cm, previamente estableciendo un refuerzo longitudinal que consiste en 72 varillas
No. 5 en dos cortinas (As = 143.28 cm?), con una cuantia vertical del 1.94 % superior a la minima
(0.25%) e inferior a la maxima (4%) establecida en la Seccion 11.4.4.2.

Es importante mencionar que las varillas establecidas cumplen con los criterios de separacion de
refuerzo vertical presentes en la Seccion 11.3.2.1 del AIS 114-17, en donde se indica que debe ser
inferior a minima entre 30 cm o 3 veces el ancho del muro.

DIAGRAMA M-N (SENTIDO FUERTE)

15000.00
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¢Pn (kN)

0.00 /
0 1600 2000 3000 49,0/50 6
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/

-10000.00
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Figura 44. Diagrama de interaccion ®P-®M para muro tipico

Es evidente que el punto de solicitacion maxima (Pu = 1085.58 kN, Mu = 5398.2 kNm) y minima
(Pu=598.98 kN, Mu = 5398.2 kNm) se encuentran dentro del diagrama de interaccion de disefo
por lo cual el muro cumple con los requisitos a flexion solicitados.

Ahora bien, se debe calcular el refuerzo maximo a compresion en la fibra extrema del muro feou,
por medio de la ecuacion (103), para las combinaciones de carga que incluyen sismo. Si feu excede
0.2f’c, se debe proveer de elementos de borde en los extremos del muro o refuerzo transversal de
confinamiento a lo largo de todo el muro.

B, 6M
fou =7+ (103)

Ay, lw2bw
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_ 1085.58 kN N 6 * 5398.2 kNm
fou = 0.74 m? (3.7m)2 % 0.2m

= 13.3 Mpa > 0.2f', = 4.2 Mpa

Dado que fou excede 0.2f°c se deciden poner elementos de borde igual de anchos al muro. De
acuerdo a la Seccidon 12.5.8, los elementos de borde se deben dimensionar de tal manera que
resistan todas las cargas gravitacionales del muro, incluyendo las areas aferentes, peso propio y
fuerzas verticales debido a los momentos de vuelvo. La carga a compresion mayorada Pcu y a
traccion mayorada Ptu en el elemento de borde, se determina mediante la ecuacion (104) y (105),
respectivamente

Pu Mu
P,=—4+—2
a2 + (lw — 0.3m) (104)
p 108558 kN N 539821 kNm .oy
a 2 (3.7m — 0.3m) '
P, M,
Pp=————r—
=3 T Uw = 03m) (105)
1085.58 kN  5398.21 kNm
= = —1044.9 kN

P, = — =
f 2 (3.7 - 0.3m)
Si se proveen elementos de borde de 1 m de longitud e igual ancho que el muro, con un refuerzo
longitudinal que consiste en 18 varillas No. 5 en dos cortinas (As = 35.82 cm?), con una cuantia
vertical del 1.8 % se tiene que la resistencia axial de disefio a compresion en los elementos de
borde es:
DP(max) = 0.80 x @[0.85f'c (Ag — Ast) + Ast * fy]
BPy(max) = 0.80 * 0.65 [0.85(21Mpa) (2000 cm?* — 35.82 ¢m?) 4 35.82 cm? * 420MPq]

P (max) = 2605.46 kN > 2130.5 kN (Cumple)

Y la resistencia de disefio a tension axial sin flexion es:
PPy = QAstfy
@P., = 0.9 x 35.82 cm? * 420Mpa = 1354 kN > 1044.9 kN (Cumple)

Los elementos de borde deben tener refuerzo transversal especificado para columnas DES, como
se especificod anteriormente, si exceder la separacion maxima. De esta manera se proveen estribos

con varillas No. 3 cada 9 cm en altura, sobre todas las varillas longitudinales los elementos de
borde, cumpliendo con esto la separacion entre estribos tanto horizontal como vertical.
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2) Refuerzo horizontal
La resistencia de disefio a corte se debe calcular usando la ecuacion (106)
oV, =0V, +V5) (106)

Donde @V, es la contribucion del concreto a cortante inicamente por el alma, @V; es la contribucion
del refuerzo a cortante y con @ = 0.75. Dado que la resistencia de disefio a corte del concreto no
resiste la demanda @V, < Vu y es obligatorio el uso de refuerzo horizontal, se debe colocar un
refuerzo tentativo que cumpla los criterios minimos establecidos en la Seccion 11.4.5.
Adicionalmente, cuando Vu sea superior @V,, se debe cumplir lo siguiente:

e Se deben emplear dos cortinas de refuerzo vertical y horizontal

e La cuantia de refuerzo vertical no puede ser inferior a la cuantia de refuerzo horizontal si
la relacion de esbeltez del muro #w//w es menor a 2.

e El valor de @V, no debe exceder el valor dado por la educacion (107), con el fin de evitar
fallas fragiles.

5
oV, < @g,/f'c Lw bw (107)

La contribucion del refuerzo a la resistencia a cortante @V proporcionada por el acero horizontal,
se determina mediante la ecuacion (108) acorde con la Seccion 11.6.2.3 del AIS 114-17:

OVs = @ (pe fy Ln bw) (108)

Con p; la cuantia de refuerzo horizontal, Ln altura libre del muro entre vigas y @ = 0.75. Si se usan
varillas No. 4 con la separacion maxima permitida de 30 cm proporcionando una cuantia del 0.43%
(mayor a la cuantia minima de 0.25%), entonces:

2 % 1.29 cm?
20cm * 30 cm

oV, = 0.75 < l * 420MPa * 2600 mm * 200 mm) = 704.3 kN

Y la contribucidn a cortante del concreto unicamente del alma del muro sera:

0.75% 2% \V21MPa * 1700mm * 200mm
oV, = 12 = 194.76 kN

De esta manera, la resistencia de disefio a corte en el plano del muro sera:

5
@V, = 194.76 kN + 704.3 kN = 899.1 kN < Q)gw/f'c Lw bw = 2119.4 kN
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Fuera del plano, la resistencia a cortante se debe calcular mediante la ecuacion (109) acorde con
la Seccion 7.4 del AIS; y si el cortante mayorado Vu supera @V, es necesario aumentar el espesor
del muro. La resistencia del muro a cortante fuera del muro sera:

oV, = 0 0.17/f . d Lw (109)

@V, = 0.75 % 0.17,/21Mpa * 150mm * 3700mm = 324.3 kN > 37.7 kN

D. Diseiio del sistema de entrepiso

1) Refuerzo longitudinal en la vigueta
El disefio de la vigueta de 0.27 m x 0.125 m contempla una profundidad efectiva a momento
positivo y negativo es de 23 cm y ancho efectivo de 0.125 m a momento negativo y de 0.4 m a

momento positivo.

Los momentos maximos de disefio sobre las viguetas se presentan en la Tabla 11 y tiene un valor
de 3.36 kNm (M+) y 4.79 kN-m (M-)

Si se provee con 1 varillas No. 3 (As = 0.71 cm?), tanto arriba como abajo, cumple con la cuantia
minima de 0.0033 y la resistencia requerida. La resistencia a momento positivo y negativo sera:
La profundidad del bloque a compresion de acuerdo a la Seccion 5.11.4 es:
a = As fy /0.85fc’'b = 0.71 cm? * 420MPa / 0.85 * 21MPa * 125 cm = 1.33 cm

Y la resistencia de disefio es:

OMn = ® Asfy (d —a/2) = 0.9 0.71 cm? * 420MPa (23cm — 1.33cm/2) = 6 kNm
2) Refuerzo transversal en la vigueta
Al disenar el refuerzo a cortante, la resistencia que genera la contribucion del concreto y los

estribos debe ser superior a la demanda (6.54 kN), donde la resistencia a cortante que aporta el
concreto de acuerdo con la Seccion 8.5.4.3 del AIS 114-17 es:

PV, =0 x0.17,/fc*bd = 0.75 % 0.17,/21Mpa * 12.5¢cm * 23cm = 16.8 kN

Como @V /2 > Vu, la Tabla 20 indica que no se requiere refuerzo a cortante, sin embargo se
decide colocar 1 rama de estribos No. 3 (Av = 0.71 ¢cm?), cada d/2 = 12 cm a lo largo de toda la
vigueta, con el fin de facilitar su construccion.
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3) Diseiio de la losa

La Seccion 7.5.2 del AIS 114-17 indica que el momento mayorado Mu para momento negativo y
positivo para losas sobre viguetas se debe calcular mediante la ecuacion (110), donde In es la
separacion libre entre viguetas y qu la carga mayorada:

l 2
MJ:M;=‘7“1_2” (110)

Para una carga mayorada de 3.6 kN/m?, el momento positivo y negativo sera:

3.6 kN/m? (0.75 m)?
M} =M = / 12( ) 0168 kNm

La Seccion 7.3.3 del AIS 114-17 se permite usar para el refuerzo en la losa una cuantia de
refraccion y temperatura de 0.002. De esta manera:

ASpin = Pmin * b *t = 0.002 * (100cm * 7cm) = 1.4 cm?

Ahora bien, la separacion maxima entre barras no puede ser superior a 4 veces el espesor de la losa
0 35 cm, por lo cual se decide colocar 1 varilla No 3 cada 25 ¢cm proporcionando 2.13 ¢m? por
cada metro de losa y cumpliendo con la resistencia a cortante y momento, tal y como se evidencia
a continuacion:
4) Chequeo a momento flexionante en la losa
La profundidad del bloque a compresion es:

a = As fy /0.85fc’b = 3% 0.71 cm? * 420MPa / 0.85 « 21MPa * 75 cm = 0.66 cm
Y la resistencia de disefio con d = 3.5 cm (mitad del espesor de la losa) es:

OMn = ® Asfy (d —a/2) = 0.9 x 3 0.71 cm? * 420MPa (3.5 cm — 1.33cm/2) = 2.5 kNm
5) Chequeo a fuerza cortante en la losa
La Seccion 7.5.4 del AIS 114-17 indica que el cortante mayorado Vu por unidad de ancho se debe

calcular mediante la ecuacion (111), donde /n es la separacion libre entre viguetas y qu la carga
mayorada:

L, = quzl" (111)

Para una carga mayorada de 3.6 kN/m?, el cortante mayorado sera:
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_ 3.6 kN/m? x0.75m x0.75m

> = 1.01 kNm

Vu

Y la resistencia a cortante del concreto de la losa sera:

V. =0 *0.17/f c*bd = 0.75 x 0.17,/21Mpa * 75 cm * 3.5 cm = 15.3 kN

5.2 Diseno Edificacion No. 2 (NSR-10)

La Edificacion No. 2 tiene las mismas caracteristicas geométricas en planta y en altura que la
Edificacion No. 1, conservando de igual manera el sistema de entrepiso (losa aligerada con
viguetas en dos direcciones). Sin embargo, sus elementos estructurales se disefiardn acorde con la
NSR-10 y bajo un sistema de porticos en concreto resistente a momento con capacidad de
disipacion DES. Se mantiene de igual manera las caracteristicas de los materiales como son la
resistencia a compresion del concreto ¢ y resistencia a fluencia del acero fy.

NORMAS DE DISENO
e Norma Colombiana de Disefio y Construccion Sismo-Resistente NSR-10 (2010)

SISTEMA ESTRUCTURAL.
e Sistema de portico resistente a momentos en concreto reforzado

MATERIALES

Columnas f'c =21 MPa

Vigas de entrepiso f'c =21 MPa

Losa de entrepiso y cubierta en concreto f'c =21 MPa
Acero de refuerzo longitudinal y transversal: 420 MPa

DISIPACION DE ENERGIA
e Amenaza sismica: Alta
e Tipo: Especial (DES)
e Coef. basico, Ro: 7
e (Coef. Sobre-resistencia, Qo: 3

5.2.1 Predimensionamiento

A continuacidon, se muestra el predimensionamiento de las vigas, viguetas, losa de entrepiso y las
columnas de acuerdo a la NSR-10.

De acuerdo a C.8.13. "viguetas en losas nervadas", las viguetas establecidas en la Edificacion No.
1 cumplen con las caracteristicas geométricas. Por lo cual se mantiene un ancho de vigueta de 12.5
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cm, una altura libre de 27 cm y separaciones libres entre viguetas de 75 cm. La altura de la losa
superior se mantiene en 7 cm, pues cumple con lo establecido en la Tabla C.9.5(a) de la NSR-10.

En relacién a las vigas, una altura de 35 cm cumple la tabla C.9.5(a) de la NSR-10, y el ancho
minimo permitido de 25 cm de acuerdo con C.21.5.1. De esta manera se mantienen las secciones
transversales de las vigas (bv = 25, hv = 35) para los dos ultimos pisos; sin embargo, para los tres
primeros pisos se aumentara la altura de las vigas a 40cm manteniendo el ancho de 25cm.

Las secciones transversales de las columnas se mantienen en 35¢cm x 35cm para todos los pisos,
pues cumplen con lo establecido en C.21.6.1.

Avaluo de cargas

Para el calculo de las cargas se usaron como guia los valores presentes en la NSR-10 en la seccion
B.3.2,B.3.3 y B.3.4 sobre las masas y pesos de los materiales, cargas muertas minimas y elementos
no estructurales respectivamente.

El peso propio de la edificacion lo determina el modelo de anélisis desarrollado en Etabs, a través
de los materiales y secciones transversales de los elementos. Como ya se mencion6 anteriormente,
se mantuvo la geometria en planta y en altura, conservando las luces entre ejes.

La carga muerta de los elementos no estructurales se determin6 anteriormente en la Edificacion
No. 1, mediante el calculo detallado de la cantidad de metros cuadrados en planta por piso, lo que
conllevo a una carga de 2.47 kN/m? para entrepiso y de 0.2 kN/m? en la cubierta, por lo cual se
asumes estos mismos valores.

Para la carga viva, se hizo una reduccion del valor establecido por la AIS 114-17, pasando de una
carga viva de entrepiso para cuartos, corredores y cubierta de 2.2 kN/m?a 1.8 kN/m?, valor minimo
estipulado en B.4.2.1 de la NSR-10. De igual manera, la carga viva de escaleras también se redujo
de 6 kN/m? a 3 kN/m?.

5.2.2 Fuerzas sismicas

El sistema estructura de la edificacion se clasifica de acuerdo a la Seccion A.3.2.1.3 de la NSR-10
como un Sistema de pértico en concreto reforzado resistente a momentos. La NSR-10 lo define
como: “...sistema estructural compuesto por un portico espacial, resistente a momentos,
esencialmente completo, sin diagonales, que resiste todas las cargas verticales y fuerzas
horizontales...”. El disefio de los elementos estructurales y sus uniones se realiza cumpliendo los
requisitos exigidos para un grado de disipacion de energia especial: DES (A.3.1.3). El valor
asignado de Ro para estas caracteristicas es 7 (Tabla A.3-3 NSR-10), y el coeficiente de sobre

resistencia Qo de 3.0.

El valor del coeficiente de capacidad de disipacion de energia para ser empleado en el disefio,
corresponde al coeficiente de disipacion de energia basico, Ro, multiplicado por los coeficientes
de reduccion de capacidad de disipacion de energia por irregularidades en altura, en planta, y por
ausencia de redundancia en el sistema estructural de resistencia sismica R= ®a ®p ®r Ro.
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Irregularidades

Tal como la Edificacion No. 1, no se tiene ninguna irregularidad en planta ni en altura, y a falta
de redundancia en el sistema la obtencion del R se utilizara los siguientes factores.

e ®a (coeficiente de reduccion de la capacidad de disipacion de energia causado por
irregularidades en altura de la edificacion. Véase A.3.3.3.)=1

e ®p (coeficiente de reduccion de la capacidad de disipacion de energia causado por
irregularidades en planta de la edificacion. Véase A.3.3.3.) =1

e Or (coeficiente de reduccion de la capacidad de disipacion de energia causado por ausencia
de redundancia en el sistema de resistencia sismica. Véase A.3.3.8.) =1

Zona de Amenaza Sismica

El Espectro Elastico de Aceleraciones se mantiene igual que en la Edificacion No. 1. Acorde con
el Estudio de microzonificacion sismica de Cali (2014), para una zona MicroZona 4B (Abanico
distal de Cali y Menga ETC) se obtiene el siguiente espectro:

Espectro Elastico de Aceleraciones - Microzonificacion Sismica de
Cali (2014)
0.70
0.60 -4 \
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Figura 45. Espectro Elastico de Aceleraciones de Disefio para un amortiguamiento del 5% del
critico para MicroZona 4B de la ciudad de Cali.

Analisis por fuerza horizontal equivalente
El cortante sismico en la base, Vs, se obtiene por medio de la siguiente ecuacion:

V,=Saxg* My
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El valor de Sa corresponde al valor de la aceleracion leida en el espectro definido en la Figura 45
para el periodo T de la edificacion. El termino g * My es equivalente al peso total del edificio.

Por otra parte, la fuerza sismica horizontal, Fx, en cualquier nivel x, en la direccion en estudio, se
determina como:

Fx = Gy Vs
Sabiendo que:
o mahyt
vx Z'ml-hik

Acorde con la seccion A.4.3.2 de la NSR-10, K es un exponente relacionado con el periodo
fundamental, T, de la edificacion y toma los siguientes valores:

(a) Para T menor o igual a 0.5 segundos, k= 1.0
(b) Para T entre 0.5 y 2.5 segundos, k =0.75+ 0.5T, y
(c) Para T mayor que 2.5 segundos, k=2.0.

Dado lo anterior, se pueden determinar las fuerzas cortantes por piso y el cortante en la base usando
el método de fuerza horizontal equivalente descrito en el Capitulo A.4 de la NSR-10, y cuyos

resultados se presenta de manera resumida en la siguiente tabla:

Tabla 22. Analisis por Fuerza Horizontal Equivalente

ANALISIS POR FUERZA HORIZONTAL EQUIVALENTE
PISO| hn |NIVEL | h | h Mx Mx*h®* | Mx*hy® | Cvx | Cvy Fsx Fsy
5 |295m|1475m|17.8|183 | 11.6Ton | 206.1 2018 |24.9%]25.0% | 1343 134.9
4 |295m|11.80m|14.0|144] 17.9Ton | 251.1 2574 |304%]304%| 163.6 163.9
3 |295m| 885m |10.3|10.5| 18.3 Ton 189.1 193.3 22.9% [ 22.8% 123.2 123.1
2 295m| 590m | 6.7 | 6.8 | 18.3 Ton 122.5 124.7 14.8% | 14.7% 79.8 79.4
1 295m| 295m | 3.2 | 3.2 | 18.3 Ton 58.4 59.0 7.1% | 7.0% 38.0 37.6
Total 84.51 Ton | 827.29 Ton | 846.18 Ton | 100% | 100% | 538.88 Ton | 538.88 Ton

Fuente: Elaboracion propia
Periodo aproximado

De acuerdo en lo indicado en la Seccion A.4 de la NSR-10, el periodo aproximado para un sistema
compuesto de porticos resistentes a momento en concreto se puede determinar como:

Ta = Ct * hn®

Donde el coeficiente Ct es 0.047 y el coeficiente a es 0.9, para sistemas de pdrticos en concreto.
Asi pues, el periodo aproximado sera:

Ta = 0.047 = (14.75m)°° = 0.53 seg
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Por otra parte, el valor de T, determinado a partir del analisis dindmico de la estructura no puede
exceder CuTa ,donde Cu se calcula de la siguiente manera y no puede ser inferior a 1.2 de acuerdo
a los indicado en la seccion A.4.2.1

Cu=175-12A,F, =1.75—-1.2(0.25)(1.52) = 1.294
CuTa = 0.69 seg

Teniendo en cuenta que el periodo fundamental determinado a partir del analisis modal Ty= 0.66
segy Tx = 0.64 seg son inferiores a CuTa y se cumpliria con lo solicitado por la normatividad.

5.2.3 Analisis dinamico elastico espectral

El andlisis dindmico elastico de la estructura se determind mediante un modelo tridimensional cuya
losa de entrepiso se consider6 infinitamente rigida en su plano y su masa se concentra en el centro
de masas. No obstante, debido a la incertidumbre en la localizacion o distribucion de masas de
piso, se incluy6 una torsion accidental dentro del andlisis del 5% en cada direccion, acorde con lo
indicado en la Seccion A.3.6.7.1.

La masa por piso de la edificacion consider6 una carga muerta adicional debido a los elementos
no estructurales permanentes de 2.47 kN/m?, una carga viva de entrepiso y cubierta 1.8 kN/m?y
una carga viva de escalera de 3 kN/m?. Acorde con lo mencionado en la Secciéon B.2.4.2.2, es
posible reducir la carga viva, L, en las combinaciones de carga indicadas en un 50% lo cual se
tuvo en cuenta dentro del analisis. La masa de la edificacion usada en al analisis dinamico tiene un
porcentaje de participacion modal del 100% en sus primeros 15 modos de vibracion.

Por otra parte, la rigidez que se usé en los elementos considera elementos estructurales con
secciones brutas y no secciones fisuradas por lo cual el chequeo de derivas de la edificacion se
realizara acorde con la Seccion A.6.4.1.

Periodo fundamental y modos de vibracion de la estructura
Los periodos fundamentales y modos de vibracion de la estructura se presentan en la Tabla 23,
considerando un el 100% de la masa participante en cada una de las direcciones de movimiento

del sistema.

Tabla 23. Periodo fundamental y porcentaje de participacion de masa modal
PORCENTAJE DE PARTICIPACION DE MASA

Mod|T (Seg)| X Y [GIRO X|GIRO Y|GIRO Z|ACUM X|ACUM Y [ACUM G-X|[ACUM G-Y |ACUM G-Z
1 ] 0.665 [0.000 | 0.834 | 0.182 0.000 0.000 0.000 0.834 0.182 0.000 0.000
2 | 0.640 | 0.838 ] 0.000 | 0.000 0.178 0.000 0.838 0.834 0.182 0.178 0.000
3 [ 0.617 | 0.000 ] 0.000 | 0.000 0.000 0.838 0.838 0.834 0.182 0.178 0.838
4 | 0.225 1 0.000 ] 0.105 | 0.636 0.000 0.000 0.838 0.939 0.818 0.178 0.838
5 10.217 [ 0.103 ] 0.000 | 0.000 0.645 0.000 0.941 0.939 0.818 0.823 0.838
6 [ 0.210 | 0.000 | 0.000 | 0.000 0.000 0.102 0.941 0.939 0.818 0.823 0.940
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PORCENTAJE DE PARTICIPACION DE MASA
Mod|T (Seg)| X Y |[GIRO X|GIRO Y|GIRO Z|ACUM X|ACUM Y |ACUM G-X|ACUM G-Y |ACUM G-Z
7 | 0.128 | 0.000 | 0.040 | 0.096 0.000 0.000 0.941 0.979 0.914 0.823 0.940
8 [ 0.125 ] 0.039 ] 0.000 | 0.000 0.093 0.000 0.980 0.979 0.914 0.916 0.940
9 [ 0.120 | 0.000 | 0.000 | 0.000 0.000 0.039 0.980 0.979 0.914 0.916 0.979
10 | 0.089 | 0.000 | 0.016 | 0.072 0.000 0.000 0.980 0.995 0.986 0.916 0.979
11 | 0.088 | 0.015] 0.000 | 0.000 0.071 0.000 0.995 0.995 0.986 0.987 0.979
12 | 0.084 | 0.000 ] 0.000 | 0.000 0.000 0.016 0.995 0.995 0.986 0.987 0.995
13 | 0.071 | 0.000 ] 0.005 | 0.015 0.000 0.000 0.995 1.000 1.000 0.987 0.995
14 | 0.071 | 0.005 | 0.000 | 0.000 0.013 0.000 1.000 1.000 1.000 1.000 0.995
15 | 0.068 | 0.000 | 0.000 | 0.000 0.000 0.005 1.000 1.000 1.000 1.000 1.000

Fuente: Elaboracion propia mediante datos extraidos de Etabs 2019

Los primeros tres modos obtenidos en la estructura tienes periodos entre 0.61 y 0.67 segundos, lo
cual indica que la estructura, segun la configuracién geométrica y sistema estructural es bastante
flexible debido a la altura de entrepiso, lo que se esperaba segun las ecuaciones empiricas
planteadas, en donde se indica que el periodo fundamental es 0.1Npisos, lo que da un valor de 0.5
segundos para edificios porticados en concreto de 5 pisos.

Se puede evidenciar que la participacion modal de masa afecta en mayor medida a los movimientos
laterales de la estructura en un 83% y un 17% restante en movimientos rotacionales, para los dos
primeros modos de vibracion del sistema. Adicionalmente, la Tabla 23 indica como los principales
periodos fundamentales que mayor masa modal participan en el movimiento de la estructura son
el Traslacional en X, Y y Rotacional en Z, siendo resultados esperados y caracteristicos para
edificaciones regulares.

Cabe resaltar que desde el Modo 8, en la estructura participa el 90% de la masa para modos de
vibracion traslacionales y rotacionales, por lo cual, llegar al modo 15, cumpliendo con las 3 formas
principales posibles de movimiento por piso, requiere de excitaciones poco caracteristicas en la
estructura.

Fuerzas cortantes de piso

Las fuerzas en la base de la estructura debido al Espectro Eléstico de Aceleraciones se muestran
en la Tabla 24. Cabe mencionar que los cortantes y momentos de base obtenidos en ambos sentidos
son muy similares, variando entre ellos meno del 1%, debido a la simetria en la configuracion
geométrica de porticos en ambas direcciones, que conllevo a periodos similares.

Tabla 24. Fuerzas en la base de la estructura con Espectro Eldstico de Aceleraciones
FUERZAS DINAMICAS EN LA BASE SIN CORRECCION
COMBINACION | VX (tonf) | VY (tonf) | MX (tonf m) | MY (tonf m) | MZ (tonf m)

SX-Elastico 455.847 0.000 0.000 4553.672 2870.927
SY-Elastico 0.000 453.913 4544.201 0.000 5082.920
Fuente: Elaboracion propia mediante datos extraidos de Etabs 2019

Teniendo en cuenta que el valor del cortante dinamico total en la base en las dos direcciones en
estudio fue superior al 80% del cortante sismico en la base obtenidos por el método de fuerza
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horizontal equivalente no fue necesario realizar ajuste del Espectro Eléastico de Aceleracion. Aun
cuando es posible reducir dichos valores hasta el 80%, ya que la NSR-10 no lo prohibe, no es
recomendable dado que un andlisis dindmico se acerca mejor al comportamiento de la estructura
al incluir la participacion de los diferentes modos de vibracion.

En la Tabla 25 y Tabla 26, se muestran las fuerzas cortantes de piso en el sentido X y sentido Y,
respectivamente.

Tabla 25. Fuerzas cortantes de piso con Espectro Eldstico de Aceleraciones en el eje X

PISO FUERZAS POR PISO - ESPECTRO ELASTICO ACELERACIONES EN X
COMBINACION | VX (tonf) | VY (tonf)| Torsién (tonf m) | MX (tonf m) | MY (tonf m)
5 | SX-ElasticoModif 105.3 0.0 663.0 0.0 310.5
4 | SX-ElasticoModif 238.5 0.0 1502.0 0.0 1008.1
3 | SX-ElasticoModif 345.0 0.0 2172.6 0.0 2012.3
2 | SX-ElasticoModif 419.6 0.0 2642.9 0.0 32304
1 | SX-ElasticoModif 455.8 0.0 2870.9 0.0 4553.7

Fuente: Elaboracion propia mediante datos extraidos de Etabs 2019

Tabla 26. Fuerzas cortantes de piso con Espectro Eldstico de Aceleraciones en el eje Y

PISO FUERZ,AS POR PISO - ESPECTRO ELASTICO ACELERACIONES EN Y
COMBINACION | VX (tonf) | VY (tonf) | Torsion (tonf m) | MX (tonf m) | MY (tonf m)
5 | SY-ElasticoModif 0.0 105.8 1185.0 312.2 0.0
4 | SY-ElasticoModif 0.0 238.7 2673.3 1010.2 0.0
3 | SY-ElasticoModif 0.0 344.6 3858.5 2012.8 0.0
2 | SY-ElasticoModif 0.0 418.4 4685.8 3227.0 0.0
1 | SY-ElasticoModif 0.0 453.9 5082.9 4544.2 0.0

Fuente: Elaboracion propia mediante datos extraidos de Etabs 2019

De manera grafica la Figura 46 muestra las fuerzas cortantes por piso en sentido X y Y. El cortante
en el Eje X se representa en color azul mientras que el cortante en el Eje Y se representa en color
10jo.

Cortante Piso - X Cortante Piso - Y

He14.75 m H+14.75 m 4
Ne118m 4 [7 N+11.8m 4

2 51 104 157 210 263 e 369 ] 475 s = = L L 228 L 3y . G s st
Fuerza, tonf Fuerza, tonf

Figura 46. Fuerzas cortantes de piso debido a Espectro Elastico de Aceleraciones
Chequeo de derivas

Para realizar el chequeo de derivas por piso se usaron las combinaciones planteadas en numeral
B.2.4.2 de la NSR-10, citados a continuacion:
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1.4D
1.2D + 1.6L + 0.5Lr
12D+ 1.6Lr + L
1.2D + 1.0L + 1.0Ex + 0.3Ey
1.2D + 1.0L £ 1.0Ey + 0.3Ex
0.9D + 1.0Ex + 0.3Ey
0.9D + 1.0Ey + 0.3Ex

Considerando el efecto mas desfavorable para la estructura, se desarrolldé una envolvente de las
combinaciones anteriores con el fin de que participen las diferentes cargas y sus combinaciones;
adicionalmente teniendo en cuenta el efecto P-Delta para el analisis.

Las derivas elasticas de piso se muestran en la Tabla 27 indicando que se cumplen las derivas de
piso en ambos sentidos de la edificacion menores al 1% planteadas en la Seccion A.6.4 de la NSR-

10, sin considerar secciones fisurada en los elementos estructurales.

Tabla 27. Derivas elésticas de piso con Espectro Eldstico de Aceleraciones

PISO i DERIVAS ELASTICAS DE PISp
COMBINACION | DERIVA - X | COMBINACION | DERIVA - Y
5 DerivaX 0.0034 DerivaY 0.0013
4 DerivaX 0.0060 DerivaY 0.0023
3 DerivaX 0.0076 DerivaY 0.0030
2 DerivaX 0.0089 DerivaY 0.0035
1 DerivaX 0.0070 DerivaY 0.0027

Fuente: Elaboracion propia mediante datos extraidos de Etabs 2019
Fuerzas de disefio en los elementos

Las fuerzas sismicas reducidas de disefio, E, se obtiene de las fuerzas de movimiento sismicas de
disefio ajustadas divididas por el valor de coeficiente de capacidad de disipacion de energia, R,
modificado acorde con las irregularidades de la edificacion (E=Fs/R). Las fuerzas simicas en
combinacion con las diferentes de cargas (vivas y muertas) descritas anteriormente son las fuerzas
de demandantes para los elementos estructurales y no estructurales de la edificacion.

Para determinar las fuerzas sismicas de disefio, se construyo el Espectro Elastico de Aceleraciones
Reducido de Disefo para un R=7 presentado en la Figura 47.
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Espectro Elastico de Aceleraciones Reducido (Microzonificacion Cali)
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Figura 47. Espectro Elastico de Aceleraciones de Disefio Reducido para un amortiguamiento del
5% del critico para la ciudad de Cali.

5.2.4 Combinaciones de carga de disefo

Las combinaciones de carga de disefio de los elementos presentadas a continuacion estan acordes
con las secciones A.3.3.9, A.3.6.3, A.3.7, A.54.5 y B.2.4.2 de la NSR-10. A grandes rasgos, la
normatividad busca que el disefio de las estructuras y cada uno de sus elementos se realiza de tal
manera que las resistencias de disefio de sus componentes igualen o superen las demandas
producidas por las cargas combinadas mas desfavorables.

1) Para el disefio de columnas y vigas a flexion

1.4D
1.2D + 1.6L
1.2D + 1.0L + 1.0Ex/R  0.3Ey/R
1.2D + 1.0L + 1.0Ey/R + 0.3Ex/R
0.9D + 1.0Ex/R + 0.3Ey/R
0.9D + 1.0Ey/R + 0.3Ex/R

2) Para el disefio de vigas a cortante

1.4D
1.2D + 1.6L
1.2D + 1.0L + 2.0Ex/R + 0.6Ey/R
1.2D + 1.0L = 2.0Ey/R + 0.6Ex/R
0.9D + 2.0Ex/R + 0.6Ey/R
0.9D £+ 2.0Ey/R + 0.6Ex/R
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3) Para el disefo de columnas a cortante

1.4D
1.2D + 1.6L
(1.2+0.5AaFa) D + 1.0L + QoEx/R + 0.3QoEy/R
(1.2+0.5AaFa) D + 1.0L + QoEy/R + 0.3QoEx/R
(0.9-0.5AaFa) D + QoEx/R + 0.3QoEy/R
(0.9-0.5AaFa) D = QoEy/R + 0.3Q0oEx/R

Donde Qo es el coeficiente de Sobre-resistencia, descrito en la Seccidén A.3.3.9 de la NSR-10.
Adicionalmente, es importante resaltar que las fuerzas sismicas aplicadas en las combinaciones de
carga descritas anteriormente deben estar corregidas acorde con la Seccion A.5.4.5 de la NSR-10.

5.2.5 Fuerzas internas

A manera representativa, en Figura 48 y Figura 49 se muestran las fuerzas cortantes (kN) y
momentos maximos (kNm) en los porticos del eje D, respectivamente, debido al Espectro Eléstico
de Aceleraciones Reducido en X.
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Figura 48. Fuerzas cortantes en los porticos del eje D
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Figura 49. Fuerzas de momento en los porticos del eje D
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5.2.6 Diseno de los elementos

A manera de ejemplo, en la Figura 50 se muestra la hoja de calculo para el disefio de las vigas a
flexion y a cortante del primer piso. En la Figura 51 se muestra el disefio de las columnas a flexion
y a cortante, al igual que el chequeo de resistencia a flexion del nudo para las columnas del piso
1. En la Figura 52 se muestra la hoja de célculo para el chequeo de la resistencia a cortante del
nudo viga — columna. Cabe mencionar que las demandas en los elementos sismicos se tomaron a
partir de las combinaciones de carga generadas en ETABS
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LUECES A EJES viGa DISENO A MOMENTO () DISENO A MOMENTO (+) Refuerzo Transversal Requerido Refuerzo Transversal Colocado
AvS AvS
Hentrep | Luzejes | Wl b | @ [beee | a @ [AsUnid| A . o Mo | owpe | @ As . befec | a M2 N ) Ma) | MprH) | Mz | Mnmaxerd | Mpro | Mpren | Ldibe [ Ve | Vrav Vumin | Vedsi2 | Ve e @ Avinid | Aveotal | SReq 3@ g S max .
. ’ . . N g E ca
™ () o (em | em | em | @m | em | "N | e | em) | @2y | P Chea | omin pbal Ay | P vy | aovmy | N ey @y | P | Chea| pmin pbal | omax ey | em) anmy | PSEO | S [ O govmy | govmy | Gm) (kNm) WNmy [ aNmy | m | &N | ey N | &N [« (':::';::: ENo ey ) | (em2) (m) (em) | 2AdEm) | S0em | o ‘i"'m"x:‘ Chequeo
295 350 | vicssxasep) | 35 | 25 | 50 | 25 |00 3 | #a | 127 | 129 | 37 o005 | 0K | oo 001 1675 | 406 | Ok | 41 | se3 | 2 |44 127 258 | oo | OK | oon 0014 50+ | 83 | 837 | wmuoz | 2778 | OK | sos6 | 3sss | 2028 [OK| 104 | OK | se: 3013 | 21 | sig6 | 21 | sa | osss | oo | oosss | 43 oss | 2 071 102 30 70 020 oK
295 300 | vicssxasoory) | 35 | 25 | 50 | 2 | 5000 | 5 | e | 127 ] 129 | 38 | oo | OK | oo o021 1720 | 406 | ok | 41 | se3 | 2 |#s] 12 258 | oo | OK | o0n 0014 304 | 860 | 860 2 | 2178 | ok | 3086 | 3ss8 | 2028 [OK| 1014 | OK | 563 2020 72 | 2616 | 40 | 268 | ow | ooses | #3 |oos| o 071 142 30 7.0 020 oK
295 300 | vicssxas ey | 35 | 25 | 50| 25 | 500 | 3 | #4 | 127 ] 129 | 387 | oo | OK | oo 001 139 | 406 | Ok | 41 | se3 | 2 |#s] 12 258 | oo | OK | 000 0014 304 | 200 | 700 2 OK | sos6 | 3sss | 2028 [oK | 1013 | OK | 5633 305 | sl 525 | 2026 | om0 | 227 | ow #3 [oos | 2 071 142 30 70 020 oK
295 300 | vicssxasoors) | 3 | 25 | 50 | 25 | 50w | 3 | 24 | 127] 120 | 357 | 005 | OK | o003 001 1720 | 406 | ok | 41 | se3 | 2 |#4] 127 258 | oo | OK | 000 0014 | 2500 | 304 | 860 | 860 Mu(h) OK | sose | 3sss | 2028 [0k | 1013 | Ok | s633 220 s | 2616 | 40 | 263 | ow #3 |o0os | 2 071 L2 28 30 70 020 oK
295 350 | vicssxas oy | 35 | 25 | 50| 25 | 5000 | 3 | 4 | 127 ] 129 | 387 | oo0s | OK | ooos 0021 1675 | 406 | ok | a1 | se3 | 2 |44 127 258 | oo | OK | 000 ol 0014 | 2500 | 304 | 837 | 837 | Muo2 OK | sose | 3sss | 2028 [0k | 1013 | OK | s633 30.13 5176 | 212 | s49 | 2588 | ow #3 |oos | 2 071 La2 259 28 30 70 020 oK
295 350 | vicssxes ooy | S0 | 25 | 5000 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | 0005 | OK | o003 001 2018 | 406 | OK | 4s1 | se3 | 2 |#4| 127 258 | oooss | OK | o0n ol 0014 | 2500 | 304 | 1009 | 1000 | Mue2 OK | sose | 3sss | 2028 [0k | 1o1s | OK | s633 315 | 013 028 | 279 | o0 | 3014 | ssas #3 |oos | 2 071 L& 515 28 30 70 020 oK
295 S0 | vicssxes oy | s S0 | 25 | 5000 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | 0005 | OK | o003 001 1930 | 406 | OK | a1 | se3 | 2 |#4a| 127 258 | ooosu | OK | o0n 0021 0014 | 2500 | 304 | 984 | o6s Mu(t) OK | soss | 3sss | 2028 [ok| 1014 | OK | se33 325 | 2020 sem | 2855 | 16 | 33 | ow #3 |oos | 2 071 L2 236 02 | 28 30 70 020 oK
295 340 35 | 25 | so | 25 | 3000 | 3 | #4 | 127 ] 129 | 387 | 0005 | 0K | oo 0021 1730 | 406 | OK | as1 | se3 | 2 |#4| 127 258 | ooms | OK | o0n o1 0014 | 2500 | 304 | 865 | s6s Muth | 2778 | OK | 308 | 3sss | 2028 |OK| 1014 | OK | se3s 305 | sl 5230 | 2629 | 493 | e | ow #3 |oos | 2 071 L2 234 02 | 28 30 70 020 oK
295 360 35 | 25 | 50| 25 | 3000 | 3 | #4 [127] 120 | 387 | o0os | OK | o00s 0021 1930 | 406 | ok | a1 | se3 | 2 |#4] 127 258 | oomsu | OK | oom 0021 0014 | 2500 | 304 | 984 | o6 Muth | 2778 | OK | 308 | 3sss | 2028 |OK| 1014 | OK | s 325 | 2020 sem | 285 | 16 | 33 | ow #3 |oos | 2 071 102 236 02 | 28 30 70 020 oK
295 350 35 | 25 | 50 | 25 |00 | 3 | #4 | 127 129 | 387 | oo0s | OK | o0 0021 2018 | w06 | Ok | 41 | se3 | 2 |#a] 127 258 | oomss | OK | oon 0021 0014 | 2500 | 304 | 1009 | 1009 | Muo2 | 2778 | OK | 3os6 | 3858 | 2028 |OK| 1014 | OK | s633 T 028 | 279 | o0 | 014 | ssas #3 |oos | 2 071 102 sis T 30 70 020 oK
205 350 35 | 25 | 50| 25 | 000 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 |o0os | 0K | oo 0021 2018 | w06 | Ok | 41 | se3 | 2 [#a] 127 258 | oooss | OK | oon o 0014 | 2500 | 304 | 1009 | 1009 | Muo2 | 2778 | OK | 3086 | 3858 | 2025 |OK| 1014 | OK | s633 T 028 | 279 | o0 | 014 | ssas #3 |oss | 2 071 102 s15 02 | 28 30 70 020 oK
295 360 35 50 | 25 | 000 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | 0005 | 0K | oo 0021 930 | 406 | OK | 451 | se3 | 2 |#4| 127 258 | 00034 | OK | 0003 01 0014 | 2500 | 304 | 984 | 965 Mu) | 2775 | OK | 3086 | 3858 | 2028 [OK| 1014 | OK | s63 325 | 920 S677 | 285 | 163 | 283 | 000 #3 | oos | 2 071 142 236 02 | 28 30 70 020 oK
205 40| vicasxasoepd) | 35 | 25 | 5o | 25 | 3000 | 3 | #a | 127 ] 129 | 387 | 0005 | OK | oo 00 1730 | 406 | OK | 451 | se3 | 2 |#4a] 127 258 | o004 | OK | 0003 0021 0014 | 2500 | 304 | 865 | 865 | Mue2 | 2778 | OK | 3086 | 3858 | 2028 [OK| 1014 | OK | 563 305 | 3112 5230 | 2629 | 493 | 2865 | 000 w3 |oos | 2 071 102 234 02 | 28 30 70 020 oK
295 360 | vicssxascpy) | 35 | 25 | 50 | 25 | 000 3 | #4 | 127 ] 129 | 37 o005 | OK | o008 001 1930 | 06 | oK | 451 | se3 | 2 |#4] 12 258 | ooos | OK | oo 0021 0014 | 2500 | 304 | 984 | 965 Mu) | 2778 | OK | 3086 | 3858 | 2028 [OK| 1014 | OK | s63 325 | 2920 s677 | 2885 | 163 | 2830 | 000 | o001 | #3 |09 | 2 071 142 256 02| 2 30 70 020 oK
205 350 | viGasxasxp4) | 35 | 25 | 50 | 25 | 000 3 | #a | 127] 129 | 387 [ o005 | OK | oons 0021 208 | w6 | Ok | a1 | se3 | 2 [#a] 127 258 | oo | OK | 0003 0021 0014 | 2500 [ 304 | 1009 | 1009 | Mue2 | 2778 | OK | 3086 | 3858 | 2028 [OK| 1004 | OK | 5633 305 | 3013 028 | 2796 | oo | 3014 | ssa3 | oo | 43 |oeos| o 071 [ 815 02 [ 28 30 70 020 oK
205 350 | viGasxasxe) | 35 | 25 | 50 | 25 | 000 3 | #a | 127] 129 | 387 [ o005 | OK | oo 0021 1675 | 406 | OK | as1 | se3 | 2 | w4 127 258 | o004 | OK | oo 0021 0014 | 2500 [ 304 | 837 | 837 Mut) | 2778 | OK | 086 | 3858 | 2028 [OK| 1014 | OK | s63 305 | 3013 517 | 215 | s49 | osss | oo | oosas | 43 |oeos| o 071 [ 259 02 [ 28 30 70 020 oK
295 360 3sxas Py | 35 | 25 | 50 | 25 | 000 3 | #4 | 127 ] 129 | 37 | oo0s | OK | ooos 001 1720 | w6 | OK | a1 | se3 | 2 |4l 127 258 | o004 | OK | oo 0021 0014 | 2500 | 304 | 860 | 860 | M2 | 2778 | OK | 306 | 3858 | 2028 [OK| 1004 | OK | 5633 325 | 220 72 | 2616 | 40 | 268 | ow | ooses | #3 |oos| o 071 182 250 02 [ 28 30 7.0 020 oK
295 340 35 | 25 | 50 | 25 | 000 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | o005 | OK | ooms o021 139 | 406 | OK | 41 | se3 | 2 |#a| 12 258 | o004 | OK | oo 0021 0014 | 2500 [ 304 | 700 | 700 | Mue2 | 2778 | OK | 3086 | 3858 | 2028 [OK| 1004 | OK | 5633 305 | sl 525 | 2026 | 970 | 227 | ow | ooss | 43 |oos| o 071 142 255 02 [ 2 30 7.0 020 oK
295 360 Sexas Py | 35 | 25 | 50| 2 |00 | 5 | #4 | 127] 129 | 357 | oo | OK | oo 001 1720 | 406 | Ok | 41 | se3 | 2 |#s] 12 258 | oo | OK | o0 021 0014 | 2500 | 304 | 860 | 860 Mut) | 2778 | OK | 308 | 3858 | 2028 |OK| 1014 | OK | 5633 325 | 2920 72 | 2616 | 40 | 263 | ow | ooses | #3 |oos| o 071 142 250 02 [ 28 30 70 020 oK
295 350 | vicssxesocprd) | 35 | 25 | 50 | 25 | 500 | 3 | #4 | 127 ] 129 | 387 | o005 | OK | oo 001 1675 | 406 | ok | 41 | se3 | 2 |44 127 258 | oo | OK | 000 0021 0014 | 2500 | 304 | 837 | 837 Muth | 2778 | OK | 308 | 3858 | 2028 |OK| 1014 | 0K | 5633 305 | 3003 | 2163 | sig6 | 2152 | s40 | 2588 | 000 | oosis | #3 | o095 | 2 071 142 259 02 [ 28 30 70 020 oK
295 360 | viGasxas(vp4) | 35 | 25 | 70 | 25 |20 | 3 | #4 [ 127] 129 | 387 | 0006 | OK | ooo 0021 1888 | wo | ok | 48 | s23 | 2 |#4] 127 258 | 000 | OK | 000 o1 0014 | 2500 | 304 | 944 | o044 | Muo2 | 2583 | OK | 2870 | 3587 | 1881 [0k | o4l | OK | 5226 325 | 22 | oss1 | sse3 | 2753 | 139 | 2181 | sess | ool | #3 | 05 071 L2 850 02 [ 28 30 70 020 oK
295 300 | vicasasoers) | 3 | 25 | 70 | 25 | w0 | 3 | 24 | 127 ] 120 | 357 | 00w | OK | o003 001 1579 | 6 | Ok | a8 | 523 | 2 |#4] 127 258 | 00me | OK | o000 ol 0014 | 2500 | 304 | 78 | 78 | Muo2 | 2583 | OK | 287 | 3587 | 1s81 [OK| o4l | OK | 5226 305 | 280 | 209 | 5209 | 2324 | 571 | 204 | 000 | ooso1 | #3 |oss| 2 071 142 240 02 [ 28 30 70 020 oK
295 30 | viGasxas ey | 35 | 25 | 70 | 25 | 2800 | 5 | 4 | 127 ] 129 | 387 | oo%6 | OK | ooos ool 1888 | w6 | ok | 48 | % 2 #4127 258 | oome | OK | 000 0021 0014 | 2500 | 304 | 944 | o4 | Muo2 | 2583 | OK | 2870 | 3587 | 1s81 [0k | o4l | OK | s226 325 | 22 | ss1 | sse3 | 2253 | 139 | 2781 | sess | oole7 | #3 |oss | 2 071 La2 550 02 | 28 30 70 020 oK
295 30 | viGasxas (e | 35 | 25 | 70 | 25 | 2800 | 3 | 4 | 127 ] 129 | 387 | oo%6 | OK | o0 001 215 | 36 | Ok | 48 | s23 | 2 |#4] 127 258 | oome | OK | o00n ol 0014 | 2500 | 304 | 108 | 1108 | Muo2 | 2583 | OK | 2870 | 3587 | 1s81 [OK| o4l | OK | s226 325 | 22 | 3205 | 5927 | 3040 | 504 | 2964 | sess | ooxs | #3 |oss | 2 071 a2 652 02 | 28 30 70 020 oK
295 340 | viGasxas(ep4) | 35 | 25 | 70 | 25 | 2800 | 3 | #4 | 127 129 | 387 | o006 | OK | o008 0021 1880 | vo | ok | a8 | s23 | 2 |#4] 127 258 | 00me | OK | 000 o1 0014 | 2500 | 304 | 940 | o0 | Muo2 | 2583 | OK | 2870 | 387 | 1ss1 |OK| o4l | OK | s226 305 | 2890 | 090 | s8s0 | 2905 | 100 | 2940 | sass | o023 | #3 |oss | 2 071 La2 0.0 02 | 28 30 70 020 oK
295 360 | VIG3sXas(v-P4) | 35 | 25 | 70 | 25 | 2800 | 3 | #4 | 127] 120 | 387 | 0006 | OK | o003 0021 215 | w6 | ok | ats | s23 | 2 [#a] 127 258 | 0ome | OK | o0n 0021 0014 | 2500 | 304 | 1008 | 1105 | Muo2 OK | 2870 | 3ss7 | iss1 |OK| o4l | OK | s236 325 | o2 | s | 5927 | 3040 | s | 264 ooos | #3 |oos | 2 071 102 652 02 | 28 30 70 020 oK
295 360 35 | 25 | 70 | 25 |20 | 3 | #4 [ 127] 120 | 387 | 0006 | OK | o003 0021 247 | w6 | Ok | ats | s23 | 2 [#a] 120 258 | 0o | OK | oon 0021 0014 | 2500 | 304 | 1074 | 1074 | Muo2 OK | 2870 | 3ss7 | iss1 |OK| o4l | OK | s236 EEESENEEEE N ECEED ooos | #3 |oss | 2 071 102 653 02 | 28 30 70 020 oK
295 340 35 2 70 25 28.00 3 #4 | 127 129 387 | 0006 | OK 0.003 0021 1835 376 OK. 418 523 2 | #4127 258 0.00369 OK 0.003 0.021 0.014 25.00 | 3.04 9.18 9.18 Mu(+) OK 28.70 3587 1881 | OK | 941 OK 52.26 3.05 28.90 29.90 58.80 2827 -1.00 29.40 54.53 0.0203 #3 | 095 2 0.71 142 70.0 102 228 30 7.0 020 OK
205 360 35 | 25 | 70| 25 | w00 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | 0006 | OK | oo 0021 247 | w6 | ok | ais | w23 | 2 [#4] 120 258 | 000 | OK | oon 002 0014 | 2500 | 304 | 1074 | 1074 | Muo2 OK | 2870 | 3ss7 | iss1 |OK| o4l | OK | s236 32 22 | 211 | 5923 | 2970 | 49 | 961 | ses3 | ooos | #3 | oss| 2 071 102 653 02 | 28 30 70 020 oK
205 360 | VIG3SX25 ( 35 | 25 | 70 | 25 | 2s00 | 3 | #4 | 127 129 | 357 | 0006 | OK | oo o001 247 | w6 | OK | 418 | s23 | 2 |#4] 127 258 | 00039 | OK | 0003 0021 0014 | 2500 | 304 | 1074 | 1074 | Mue2 OK | 2870 | 3ss7 | 1ss1 |OK| 941 | OK | 5226 325 | 202 | s | s | 2070 | 49 | 2961 | sass | o008 | #3 | 095 | 2 071 12 653 02 | 28 30 70 020 oK
295 340 | VIG3sXas 35 | 25 | 70 | 25 |20 | 3 | #4 [ 127] 120 | 387 | 0006 | OK | o003 0021 1835 | y6 | OK | ais | 523 | 2 4] 127 258 | 000369 | OK | 0003 0021 0014 | 2500 | 304 | 918 | o8 OK | 2870 | 3ss7 | 1ssi [OK| 941 | oK | 5226 305 | 2890 | 2900 | sss0 | 2827 | -too | 2940 | sass | 0003 | #3 | 095 | 2 071 142 700 02| 2 30 70 020 oK
205 360 VIG35X25 ( 35 | 25 | 70 | 25 [aso0 | 3 | #a [ 127 ] 129 | 387 o006 | OK | oo 0021 247 | ys | ok | ais IR 258 | 000 | OK | oo 0021 0014 | 2500 [ 304 | 1074 | 1074 OK | 287 | 3ss7 | 1881 [OK| o1 | Ok | 5226 325 | o2 | na | 923 | om0 | a9 | 26l 008 | #3 095 | 2 071 182 83 02 [ 28 30 70 020 oK
295 360 VIG35X25 ( 35 | 25 | 70 | 25 | w00 | 3 | #4 [ 127 ] 129 | 387 | 0006 | OK | oo 0021 215 | 36 | Ok | 48 R 258 | 000 | OK | oo 0021 0014 | 2500 [ 304 | 1008 | 1108 OK | 287 | 3ss7 | 1881 [OK| o41 | Ok | 5226 325 | 22 | 325 | 5927 | 3040 | 504 | 2964 | sess | ooxs | #3 o095 | 2 071 L8 82 02 [ 28 30 7.0 020 oK
295 340 VIG35X25 ( 35 | 25 | 70 | 25 [ w0 | 3 | #a [ 127 ] 129 | 387 o006 | OK | oo 0021 1880 | 36 | ok | 48 IR 258 | 000 | OK | oo 0021 0014 | 2500 [ 304 | 940 | o0 OK | 287 | 3ss7 | 1881 [OK| o41 | Ok | 5226 505 | 2890 | 990 | 5880 | 2905 | 100 | 2040 | sess | oo | #3 o095 | 2 071 182 70.0 02 [ 2 30 7.0 020 oK
295 360 VIG35X25 ( 35 | 25 | 70 | 25 | w00 | 3 | #4 | 127 ] 129 | 37 | o006 | OK | oo 0021 215 | 36 | ok | a8 > |44 12 258 | 0003 | OK | oo 0021 0014 | 2500 | 304 | 1108 | 1108 Ok | 287 | 3ss7 | 1881 [OK| o41 | Ok | 5236 325 | 2702 | 3205 | 5927 | 3040 | 504 | 2964 | sess | ooxs | #3 | o095 | 2 071 142 82 02 [ 2 30 7.0 020 oK
295 360 | VIGasxas( 35 | 25 | 70 | 25 | w00 | 3 | #4 [ 127 ] 129 | 387 | 0006 | OK | oo 001 1888 | w6 | ok | 418 | 23 | 2 |#s] 12 258 | 00030 | OK | 000 0021 0014 | 2500 | 304 | 944 | o Ok | 287 | 3ss7 | 1ss1 [OK| o4l | ok | 5226 325 | 2702 | oss1 | sse3 | 2758 | 139 | 2781 | sess | ooi7 | #3 | o095 | 2 071 142 850 02 [ 2 30 70 020 oK
295 340 | viGasxasoep) | 35 | 25 | 70 | 25 | 2so0 | 3 | #4 | 127 129 | 37 | o006 | OK | o008 001 15 | we | ok | 48 | s23 | 2 |#4] 127 258 | 0003 | OK | 000 0021 0014 | 2500 [ 304 | 728 | 78 | Muo2 Ok | 287 | 3ss7 | 1ss1 [OK| o4l | Ok | 5226 305 | 280 | 2309 | 5209 | 2324 | 571 | 204 | 000 | ooso1 | #3 o095 | 2 071 142 240 02 [ 28 30 70 020 oK
295 360 | viGasxas(vPa) | 35 | 25 | 70 | 25 | 2800 | 3 | #4 | 127] 129 | 387 | 0006 | OK | oom 0021 1888 | w6 | ok | 418 | s23 | 2 |#4] 127 258 | 0003 | OK | 000 o1 0014 | 2500 | 304 | 944 | o Mu(h) ok | 287 | 3ss7 | 1ss1 [ok| o1 | Ok | 5226 325 | 2702 | oss1 | 5563 | 2753 | 139 | 2181 | sess | ool | #3 | 05 071 132 350 02 [ 28 30 70 020 oK
—
. . / .~ .
Figura 50. Memorias de calculo para el disefio de vigas
- . 'REFUERZO TRANSVERSAL
DISENO DECOLUMNA A FLEXOCOMPRESION
COLUMNA Refuerzo Transwersal en Lo- paraleloa X Refuerzo Transversal en Lo- paraleloa Y RESISTENCIA CORTANTE @Vn
Separacion Mixima en Lo
MnVIGAEJEX | MaVIGABJEY | EIEX | EIEX Mn Columna ag | Am Acero transwersal colocado Acero minimo transversal Acero transversal colocado Acero minimo transsersal BIEX Separacion Mixima fuera de Lo BIEY Separacion Mixima fuera de Lo
Cheq | Cheq @) | @m2) | beenX beeny
Moy | EMav | DMay | Zmay [ : MicenX | MicenY | EMacX | XMucY BeHe | Luzfe 6 | hxy | So | S AvUnid Aviotal | 1Ash | 2.sh @ | Avinia Avtotal 2.Ash Mpr | Mpr feag20 | Resist 6ab s Vs - Mpr Veol | Vu | Pmin | reag2o | Resist 6 | s ’
N 12XMny (1.2 EMav enX | enY (em) R: (em) | N R: Ve (kN Vn=g(Ve+V Vi (Ve+V
- Sent() | Sent) | Semte) | Sent() " " (kNm) kNm) | kNm) | (kNm) (cm) m | e | @ | em | € | @ | "] ey | @) | ey | 0 L em | em2) | ™ em2) @) | P sen | sentr & | conereto | Y™ | VO] | rsem | emy | M o | VROV G| oy W) [ 6| &Y | &N | Concreto | em) | &N | em) | 15em | (em) ViB(Vervs) [ Cheq

DI 559 | 795 | 91 | 7mow | oar 887 19023 19025 | 38046 | 38046 | OK | O ) 146 | 90 | 187 | 80 | OK | 12250 [ 790 | 270 095 | o7t 3 28 | 20 | 0w | 0 27| #5 [ 0o [ om 3 284 057 549 | 9860 104, 1286 | No meluirVe | 310 00| 115 | 150 | 80 | OK |02 3467 0 [T 725 | 716 | 10412 | 1286 | Noinchirve s 50 3467 0

D2 214 | 13204 | 400 | mos | 186 587 19843 19843 | 39685 | 3%85 | OK e 146 | 90 | 187 OK | 12250 | 790 | 270 095 |07l 4 28 | 220 | 097 | 0 27 [ #3 ] 095 [ oml ) 284 057 16518 _| 1658 201 186 | InclirVe | 310 115 | 160 | 80 | OK |42 101 [ 989 | 20147 | 1286 | InoluirVe 845 [ 1Ls 50 101 0
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Figura 51. Memorias de calculo para el disefio de columnas
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CORTANTE EN LA COLUMNA CORTANTE EN EL NUDO RESISTENCIA @ Vn DEL NUDO
COLUMNA NUDO
EJEX EJEY EJEX | EJEY EJEX EJEY Vigaizq Viga der Viga inf Viga sup CONFINA AL NUDO
. . . . Al Vn oVn Cheq
No. |LABEL Tipo bx hy Recubr Veol Veol Veol Veol Veol Veol T+C Vi (kN) T+C Vj kN) bth | b+2x Aj bth | b+2x Aj bth | b+2x Aj bth | b+2x Aj Vigaizq | Vigader Vigainf | Vigasup | Total | Factor | (cm2) [ &N) | &N)
(cm) | (cm) (cm) Sent(+) Sent(-) Sent(+) Sent(-) (kN) (kN) (kN) (kN) (¢cm) | (cm) | (cm2) | (cm) | (cm) | (cm2) | (em) | (cm) | (ecm2) | (cm) | (cm) | (cm2)

D1 Cl COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 22.54 33.45 21.16 31.33 33.45 3133 | 3134 280.0 313.4 282.1 0.0 0.0 0.0 60 35 1225 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
D2 C5 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 21.16 31.33 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
D3 9 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 21.16 31.33 55.99 3133 | 516.6 460.6 313.4 282.1 60.0 | 350 | 1225.0 60 35 1225 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
D4 CI13 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 21.16 31.33 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
D5 C17 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 21.16 31.33 55.99 3133 | 516.6 460.6 313.4 282.1 60.0 | 350 | 1225.0 60 35 1225 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
D6 C21 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 33.45 22.54 21.16 31.33 33.45 31.33 | 3134 280.0 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 0 0 0 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
C1 2 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 22.54 33.45 52.49 52.49 33.45 5249 | 3134 280.0 516.6 464.1 0.0 0.0 0.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
2 C6 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
c3 C10 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
4 Cl4 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 561.4 | 477.2 OK
C5 CI8 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 | 350 | 12250 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
C6 C22 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 33.45 22.54 52.49 52.49 33.45 5249 | 3134 280.0 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 0 0 0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
B1 C3 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 22.54 33.45 52.49 52.49 33.45 5249 | 3134 280.0 516.6 464.1 0.0 0.0 0.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
B2 C7 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 52.49 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
B3 Cll1 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
B4 Cl5 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
B5 C19 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 52.49 52.49 55.99 5249 | 516.6 460.6 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
B6 C23 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 33.45 22.54 52.49 52.49 33.45 5249 | 3134 280.0 516.6 464.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 0 0 0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 [ 477.2 OK
Al C4 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 22.54 33.45 31.33 21.16 33.45 3133 | 3134 280.0 3134 282.1 0.0 0.0 0.0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
A2 C8 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 31.33 21.16 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
A3 C12 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 31.33 21.16 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
A4 Cl6 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 31.33 21.16 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
A5 C20 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 55.99 55.99 31.33 21.16 55.99 31.33 | 516.6 460.6 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 60 35 1225 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK
A6 C24 COL 35X35 (P1) 35 35 4.0 33.45 22.54 31.33 21.16 33.45 31.33 | 3134 280.0 3134 282.1 60.0 [ 350 [ 1225.0 0 0 0 60 35 1225 0 0 0 0 0 0 0 0 1.0 1225 | 5614 | 477.2 OK

Figura 52. Memorias de calculo para el disefio de union viga — columna
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5.3 Analisis Estatico No Lineal - Pushover

El anélisis estatico no lineal sobre las dos edificaciones disefiadas se realizard siguiendo los
lineamientos establecidos en la norma ASCE 41-17 (2017). Para realizar el analisis de las
edificaciones se establecen seis pasos generales, a saber:

5.3.1 Modelamiento No lineal de la edificacion

El modelamiento de las edificaciones se realizo mediante la herramienta computacional ETABS.
Los elementos estructurales disefiados por cada una de las metodologias expuestas se incorporaron
al modelo computacional, junto con las cargas dispuestas. A continuacion se presenta de manera
grafica las secciones transversales de los elementos resistentes a fuerzas sismicas para cada una de
las edificaciones:

Tabla 28. Secciones transversales de columnas, vigas y muros (Edificacién No. 1 AIS 114-17)

Columnas (todos los niveles) Vigas (Nivel 1, Nivel 2 y Nivel 3)
Columnas 35x35 cm con 8 varillas No. 5, Vigas 25x35 cm con 2 varillas No. 5 + 1 No. 4
junto con 3 ramas de estribos No. 3 cada 9 superiores y 2 varillas No. 5 inferiores, junto
cm. con estribos No. 3 cada 7 cm
Vigas (Nivel 4 y Nivel 5) Muros (todos los niveles)
(o] (@)
0
)
Q Q
Vigas 25x35 c¢cm con 2 varillas No. 5 Muro 20x370 cm: Refuerzo vertical de 2
superiores y 2 varillas No. 5 inferiores, junto | cortinas de varillas No. 5 cada 10 cm. Refuerzo
con estribos No. 3 cada 7 cm horizontal de 2 cortinas de varillas No. 4 cada
30 cm. Elementos de borde de 1 m de longitud
con estribos No. 3 cada 10 cm.

Fuente: Elaboracion propia
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Tabla 29. Secciones transversales de columnas, vigas y muros (Edificacién No. 2 NSR-10)

Columnas (Nivel 1y Nivel 2) Columnas (Nivel 3)
O
(0] o]
35 35

Columnas 35x35 cm con 12 varillas No. 6, | Columnas 35x35 c¢m con 4 varillas No. 6
junto con 4 ramas de estribos No. 3 /c. 8 cm. | + 4 varillas No. 5 junto con 3 ramas de
estribos No. 4 /c. 8 cm

Columnas (Nivel 4 y Nivel 5) Vigas (Nivel 1 y Nivel 2)
O o} O
O O O
o] O =
o] O O
35 25
Columnas 35x35 c¢m con 8 varillas No. 5 Vigas de 40x25 cm con 3 varillas No. 5

junto con 3 ramas de estribos No. 4 /c. 8 cm | superiores y 3 varillas No. 4 inferiores,
junto con estribos No. 3 cada 7 cm

Vigas (Nivel 3) Vigas (Nivel 4 y Nivel 5)

O (e)

Vigas de 40x25 cm con 2 varillas No. 5 + 1 Vigas 25x35 cm con 3 varillas No. 4
No. 4 superiores y 3 varillas No. 4 inferiores, | superiores y 2 varillas No. 4 inferiores,
junto con estribos No. 3 cada 7 cm junto con estribos No. 3 cada 7 cm

Fuente: Elaboracion propia

Ahora bien, para representar el comportamiento no lineal del concreto se us6 el modelo histerético
de Takeda, el cual representa los cambios de rigidez debido al agrietamiento por fluencia, asi como,
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las caracteristicas de endurecimiento por deformacion. La curva de esfuerzo - deformacion del
concreto se representd mediante el modelo de Mander, teniendo en cuenta el confinamiento de los
elementos que incrementa la resistencia a compresion y la capacidad de deformacion del elemento.

En relacion al acero de refuerzo, la curva esfuerzo deformacion se utilizo el modelo de Park, para
tener en cuenta el endurecimiento por deformacion del material y la no linealidad, al igual que en
el concreto, se decide usar el modelo histerético de Takeda, con el fin de unificar metodologias.

A Material Stress-Strain Plot
3 Waterial Stress-Strain Plot

Material Name and Type Frame Section Praperty
Weteral Name and Type
Material Name: Concreto 21Mpa Col 3535 (P1) ~
Material Name: Acero 420 MPa
Material Type e For Display Puposes Only: Used for
® T B Mander Corfined Curves Material Type Rebar, Uizl

E+3

Es3
360 -

Legend 7504
Legend
3204 =] —+— Unconfined Axial 60,0 - / Al
280 - —s— Confined Axial 5o
-2 0-
N ~
£ 2404 £ 300-
— -
E 200 £ 150
S 1,60 - 8 0.0
L= =
0 il W 450
0 120 g 15,0
S om- = 300
= -
0 0,40 - “w 450 - J
”
0,00 ‘\ -60,0 -
750
0% ' ) . . . , . . ! s 0 s s 25 o 2 s 75 i 1ES
-50 0,0 5,0 100 150 200 250 300 350 400 450E3
Strain Strain
Max: (0.09, 69603.89) [Ail, Point 9] Min: (0,09, -69603.89) [Awial. Point 1
Wax: (0008277, 331049) [Confined Awial, Peirt SJ;  Min: (0.000133, -291.01) [Unconfined Aal, Paint ][ 10 L5 | CP e o (Bl FEIEs ) CEmResl lo [Ls fee

Figura 53. Definicion de curva de esfuerzo - deformacion para el concreto y el acero

En relaciona la rigidez de los componentes, ésta debe determinarse considerando las
deformaciones a corte, flexién, comportamiento axial y deslizamiento del refuerzo, para tener un
comportamiento no lineal mas acertado; sin embargo, el ASCE 41-17 permite el uso de los valores
de rigidez efectiva dispuestos en la Tabla 10-5. Los factores de reduccion a flexion se asignaron
de la siguiente manera: Para vigas se us6 un factor de 0.3, en muros un factor de 0.35 y en
columnas, dada la variacion en las cargas axiales en las columnas, se hizo una asignacion mediante
interpolacion lineal, siendo un factor de 0.3, 0.4 y 0.5, para los pisos 4-5, 3-2 y 1, respectivamente.

Tabla 30. Valores de rigidez efectiva
Tabla 10-5. Valores de rigidez efectiva

Componente Rigidez a flexién Rigidez a corte Rigidez Axial
Viga no preesforzada * 0.3Ecp Ig 0.4 Ecp Aw —

Viga preesforzada * Ecelg 0.4 Ecp Aw —
Columnas con cargas 0.7Ece Ig 0.4 Ecp Aw Ecr Ag
gravitacionales de disefio >

0.54g fc *

Columnas con cargas 0.3Ecg Ig 0.4 Ecp Aw Ecp Ag (Compresion)
gravitacionales de disefio < Esr As (tension)
0.14g fc 6 con tensién

Uniodn viga columna Ver seccion 10.4.2.2.1 0.4 Ecp Aw Ecr Ag

Losas no pretensadas Ver seccion 10.4.4.2 04 Ecr A, —

Losas pretensadas Ver seccion 10.4.4.2 04 Ec A —

Muros agrietados ° 0.35 Ecp Ag 0.4 Ecp Aw Ecr Ag (Compresion)

Egp As (tension)

“Para vigas en T, Ig puede tomarse como el doble del valor de Ig de solo el alma. De lo contrario, /g debe basarse en el ancho efectivo definido en 10.3.1.3.

® En el caso de columnas con compresion axial comprendida entre los limites previstos, la rigidez a la flexion se determinard mediante interpolacion lineal. Si no
se realiza la interpolacion, se utilizaran las rigideces efectivas mas conservadoras. Se permite el uso de una carga axial Ny para la evaluacion de la rigidez.
“Ver Seccién 10.7.2.2.

Fuente: Adaptada de la Tabla 10-5 del ASCE 41-17
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La rigidez a corte presentada en al Tabla 10-5, tiene valores constantes para todos los elementos,
dado que se da en términos del modulo eléstico del concreto (G = 0.4Ec), por lo cual el valor de la
rigidez a corte del concreto G, no es afectado dentro del modelamiento.

[Viga 25435 1) ‘ Col 35135 (P1) | I Muro 20cm Fo 21
A Property/stiffness Madification Factors I3 Property/stiffness Madification Factors [3 Propertystifiness Medification Factors
Property/Stifiness Modfiers for Analysis
Property/Stifness Modifiers for Analysis Property/Stffness Modfiers for Analysis
Membrane {11 Direction
Membrane {22 Direction R
Shear Areain 2drecten Sheat Area n 2 drecton Menbrane 11 iecton —
Shear Area in 3 direction Shear Area in 3 direction Bending m 1 Direction
Torsional Constant Torsional Constant Bending m22 Direction
Moment of Inertia about 2 axis Moment of Inertia about 2 axis Bending m12 Direction I:l
Moment of Inertia about 3 axis Moment of Inertia about 3 axis ErEmr 9w [ ]
Shear v23 Direction
e ws — C
Weigl | Weight 1l Weight 1l

Figura 54. Asignacion de rigidez efectiva

La asignacion de las rotulas plésticas de los elementos que hacen parte del sistema resistente a
fuerzas sismicas (vigas, columnas y muros) se puede realizar de manera manual, a partir de la
construccion de los diagramas de momento — curvatura de cada elemento; sin embargo, parametros
como la carga axial en las columnas o fuerzas cortantes en las vigas se requieren para construir los
diagramas, pardmetros varian con el incremento gradual de la carga a lo largo del andlisis
pushover, por lo cual se considera recomendable realizar una asignacion automatica en ETABS,
el cual incorpora las Tablas 10-7 (vigas) y Tabla 10-8 (columnas) y Tabla 10-19 (muros) del ASCE
41-17.

Es importante mencionar que los parametros de modelamiento y criterios de aceptacion en
columnas en concreto variaron considerablemente del ASCE 41-13 al ASCE 41-17, introduciendo
dos criterios de clasificacion relacionados con el tipo de traslape o empalme del acero longitudinal,
al igual que el desarrollo de varillas rectas y gancho estdndar en columnas.

La Seccion 10.3.5 del ASCE 41-17 indica que si el refuerzo longitudinal en las columnas cumple
con los requisitos de desarrollo y empalme del Capitulo 25 de ACI 318-14, se considerara capaz
de desarrollar su resistencia maxima y se considera que el desarrollo o empalme es adecuado. No
obstante, si no se tienen en cuenta las clasificaciones y criterios presentados en el ACI 318-14, la
capacidad del refuerzo existente se calcula utilizando la ecuacion (112).

Donde:
[ \2 /3 lp: Longi.tud de desarrollo dispue.sta
f. =1.25 ( b ) fyL < fyL/E l4: Longitud de desarrollo requerida (112)
lq f yL- Resistencia a fluencia de la varilla dispuesta

1, yL/E: Resistencia a fluencia minima o promedio

Si el esfuerzo teorico requerido en la barra f, es mayor que fs, el miembro se considerara controlado
por un desarrollo o empalme inadecuado.
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Ahora bien, para columnas en donde las varillas longitudinales traslapadas pasan por regiones
donde se esperan deformaciones inelasticas (longitud de rotulacion plastica), la capacidad del
refuerzo existente fs_404 se evaluara utilizando la longitud de desarrollo degradada [j_geg4
mediante la ecuacion (113):

Donde:

l,_ deg 2/3 d: Maxima profundidad efectiva de la columna
fS—deg =125 —l fyL < fyL/E lp,: Longitud de desarrollo dispuesta
d lp—de g: Longitud de desarrollo degradada (113)
l4: Longitud de desarrollo requerida
lh-deg = lp — 3 d fyL: Resistencia a fluencia de la varilla dispuesta

f- yL/E: Resistencia a fluencia minima o promedio

Si el esfuerzo tedrico requerido en la barra f, es mayor que fsdeg, €l miembro se considerara
controlado por un desarrollo o empalme inadecuado.

Dado que el refuerzo longitudinal de las columnas en ambos edificios cumple con los requisitos
de desarrollo y empalme del ACI 318-14, se considera que el desarrollo o empalme es adecuado.

Tabla 31. Pardmetros de modelamiento y criterios de aceptacion en vigas

Tabla 10-7. Parametros de modelado y criterios de aceptacion para procedimientos no lineales: vigas de concreto armado
Parametros de modelamiento * Criterios de Aceptacion *
Angulo de rotacién Relacion Angulo de rotacion plastica (radianes)
Condiciones plastica resistencia . .
(radianes) residual Nivel de desempefio
a | b ¢ 10 | LS | CcP
Condicién i. Vigas controladas a flexion ®
p—p' Refuerzo 4
Dbal Transversal ¢ by df s
<0.0 C <3(0.25) 0.025 0.05 0.2 0.010 0.025 0.05
<0.0 C >6(0.5) 0.02 0.04 0.2 0.005 0.02 0.04
>0.5 C <3(0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
>0.5 C >6(0.5) 0.015 0.02 0.2 0.005 0.025 0.02
<0.0 NC <3(0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
<0.0 NC >6(0.5 0.01 0.015 0.2 0.0015 0.01 0.015
>0.5 NC <3(0.25) 0.01 0.015 0.2 0.005 0.01 0.015
>0.5 NC >6(0.5) 0.005 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condicién ii. Vigas controladas a corte®
Espaciamiento de estribos < d /2 0.0030 0.02 0.2 0.0015 0.01 0.02
Espaciamiento de estribos > d /2 0.0030 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condicién iii. Vigas controladas por un desarrollo inadecuado o empalmes a lo largo del tramo *
Espaciamiento de estribos <d /2 0.0030 0.02 0.0 0.0015 0.01 0.02
Espaciamiento de estribos > d /2 0.0030 0.01 0.0 0.0015 0.005 0.01
Condicién iv. Vigas controladas por empotramiento inadecuado en la unién viga-columna ®
0015 [ 003 ] 0.2 [ 001 [ 002 [ 003
Nota: f¢' en Ib/in.2 (MPa).
“Los valores entre los enumerados en la Tabla deben determinarse mediante interpolacion lineal.
b Cuando ocurra més de una de las condiciones i, ii, iii y iv para un componente dado, use el valor numérico minimo apropiado de la Tabla.
¢“C”y “NC” son abreviaturas para refuerzo transversal conforme y no conforme, respectivamente. El refuerzo transversal es conforme si, dentro
de la region de rotulacion plastica a flexion, los estribos estan espaciados a < d/3, y si, para componentes de demanda de ductilidad moderada y
alta, la resistencia proporcionada por los estribos (Vs) es al menos 3/4 del cortante de disefio. De lo contrario, el refuerzo transversal se considera
no conforme.
4V es la fuerza cortante de disefio de NSP o NDP.

Fuente: Adaptada de la Tabla 10-7 del ASCE 41-17
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Tabla 32. Pardmetros de modelamiento y criterios de aceptacidén en columnas no circulares

Tabla 10-8. Parametros de modelado y criterios de aceptacién para procedimientos no lineales - Columnas de concreto
armado no circulares con refuerzo trasversal en espiral o estribos sismicos como se define en ACI 318

Parametros de modelamiento Criterios de Aceptacion

Angulo de rotacién plastica (radianes)

Angulo de rotacion plastica, a y b (radianes)

e . . : Nivel de desempeiio
Relacion resistencia residual, ¢ P

10 | Ls Jcp
Columnas no controladas por un desarrollo o empalme inadecuado a lo largo de la altura libre *
Nyp Vye
a=10.042 —0.043 —+0.63pt — 0.023———] = 0.0
Agf CE ColOE
(
N, 0.5 .
para —2— < 0.54b = ——0.01=>a 2 <001385 05p ® | 07p P
Agf CE 54+ Nyp lf cE =
k 0.8Agf’cE Pt fyee
N
c=024-04 —2—>0.0
Agf CcE

Columnas controladas por un desarrollo o empalme inadecuado a lo largo de la altura libre ¢

0o (1Pt e {20.0
8plfr) L <0025 ¢

Nyp = 0.0 0.0 0.5b 0.7b
b=(0012-0.085 —2—+12pt ¢){>a
Agf'cp < 0.06

c=0.15436pt <04

Notes: pt no se tomara mayor que 0.0175 en ningun caso, ni mayor de 0.0075 cuando los tirantes no estén adecuadamente
anclados en el nicleo.

Las ecuaciones en la Tabla no son validas para columnas con pf menores que 0.0005; Vy£/Vcoioe no debe tomarse menor que
0.2.

Nup sera la carga axial a compresién maxima que tenga en cuenta los efectos de las fuerzas laterales como se describe en la Ec.
(7-34). Alternamente, se permitira evaluar Nup basado en un analisis de estado limite.

2 b se reducira linealmente para Nup /(Agf '.c) > 0.5 desde Nup /(Agf 'cz) = 0.5 hasta cero en Nup /(Agf '.c) = 0.7 pero no serad
menor que a.

® Nup /(Agf &) no debera tomarse menor que 0.1.

¢ Se considera que las columnas estan controladas por un desarrollo o empalme inadecuado donde la tension del acero calculada
en el empalme excede la tension del acero especificada por la Ec. (10-1a) o (10-1b). Los parametros de modelado para columnas
controladas por un desarrollo o empalme inadecuado nunca deben exceder los de las columnas no controladas por un desarrollo
o empalme inadecuado.

4 Para columnas controladas por un desarrollo o empalme inadecuado se tomara como cero si la region de empalme no esta
cruzada por al menos dos grupos de union a lo largo de su longitud.

¢ pt no se tomard mayor que 0.0075.

Fuente: Adaptada de la Tabla 10-8 del ASCE 41-17
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Tabla 33. Parametros de modelamiento y criterios de aceptacion en muros controlado a flexion

Tabla 10-19. Parametros de modelado y criterios de aceptacion para procedimientos no lineales: muros estructurales de
concreto armado y componentes asociados controlados a flexion

Aceptacion de rotacion plastica ?
Angulo de rotacion Relacion (radianes)
Condiciones plastica resistencia . -
. . Nivel de desempeiio
(radianes) residual
a | b c I0 | LS | «cp
i. Muros de corte y segmentos de muro
As—A)fyg+ P 4 Elemento de
twlwf’cE twlwx/ﬁ borde
confinado ®
<0.1 <4 Yes 0.015 0.020 0.75 0.005 0.015 0.020
<0.1 >6 Yes 0.010 0.015 0.40 0.004 0.010 0.015
>0.25 <4 Yes 0.009 0.012 0.60 0.003 0.009 0.012
>0.25 >6 Yes 0.005 0.010 0.30 0.0015 0.005 0.010
<0.1 <4 No 0.008 0.015 0.60 0.002 0.008 0.015
<0.1 >6 No 0.006 0.010 0.30 0.002 0.006 0.010
>0.25 <4 No 0.003 0.005 0.25 0.001 0.003 0.005
>0.25 >6 No 0.002 0.004 0.20 0.001 0.002 0.004
ii. Vigas de acoplamiento en muros de corte ¢
Refuerzo longitudinal y refuerzo |4 d € c
transversal ¢ tuwli/F om
Refuerzo longitudinal <3 0.025 0.050 0.75 0.010 0.025 0.050
convencional con refuerzo >6 0.020 0.040 0.50 0.005 0.020 0.040
transversal conforme
Refuerzo longitudinal <3 0.020 0.035 0.50 0.006 0.020 0.035
convencional con refuerzo >6 0.010 0.025 0.25 0.005 0.010 0.025
transversal no conforme
Refuerzo diagonal NA 0.030 0.050 0.80 0.006 0.030 0.050

4 Se permitira la interpolacion lineal entre los valores enumerados en la Tabla.

b Un elemento de borde se considerara confinado cuando el refuerzo transversal exceda el 75% de los requisitos dados en ACI
318 y el espaciamiento del refuerzo transversal no exceda los 8db. Se permite tomar los parametros de modelado y los criterios
de aceptacion como el 80% de los valores confinados cuando los elementos de borde tengan al menos el 50% de los requisitos
dados en ACI 318 y el espaciamiento del refuerzo transversal no exceda 8db. De lo contrario, los elementos de borde no se
consideraran confinados.

¢Para vigas de acoplamiento que se extiendan< 8 ft, 0 in., con refuerzo inferior continuo en los muros, se permitira que los valores
de los criterios de aceptacion se dupliquen para el nivel de desempefio LS y CP.

4 El refuerzo longitudinal no preesforzado consta de acero superior e inferior paralelo al eje longitudinal de la viga de
acoplamiento. El refuerzo transversal conforme consiste en (a) estribos cerrados en toda la longitud de la viga de acoplamiento
con un espaciamiento < d/3, y (b) resistencia de los estribos Vs > 3/4 de la resistencia al cortante requerida de la viga de
acoplamiento.

Fuente: Adaptada de la Tabla 10-19 del ASCE 41-17

Los valores de carga tanto en vigas como en columnas, se realiz6 de manera independiente para
cada direccion principal de acuerdo al caso de carga no lineal. Para la asignacion de rotulas
plasticas en vigas se consider6 una falla a esfuerzos flexion M3 (Condicion 1), en donde la cuantia
longitudinal se determina a partir del refuerzo asignado en las propiedades de la seccion, y se
consider6 que el elemento se encuentra confinado en la region de rotulacion dado el espaciamiento
de los estribos y la resistencia Vs que aporta.
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Aute Hinge Type

From Tables In ASCE 41-17

Select a Hinge Table

| Table 10-7 (Concrete Beams - Flexure) kem i

Degree of Freedom

O mz
® M3

Transverse Reinforcing

Transverse Reinforcing is Conforming

Deformation Controlled Hinge Load Carrying Capacity
@ Drops Load After Point E
() Is Extrapolated After Point E

' Value From
(®) Case/Combo PUSH-X

O User Value

Reinforcing Ratio (p - p'}/ pbalanced
@ From Current Design
O User Value (for positive bending)

Figura 55. Definicion de rétula plastica en viga

En las columnas se considera una falla tanto a corte como a flexion (Condicion iy ii), debido a la
variacion del cortante que se da con el incremento de la carga durante el anélisis. Cabe mencionar
que cuando ocurre mas de una de las condiciones 1, ii, iii y iv el programa usa el menor valor. Se
establecid una carga a partir del caso no lineal para cada direccidon con una respuesta del elemento

a partir del diagrama de interaccion P-M2-M3.

Auto Hinge Type

From Tables In ASCE 41-17

Select a Hinge Table

Table 10-8 and 10-8 (Concrete Columns)

Degree of Freedom

O m2 O P2 ) Parametric P-M2-M3
O m3 O 3
O nM2-M3 ® PM2-M3

Concrete Column Behavior
@ Not Controlled by Inadequate Development or Splicing

O Controlled by Inadequate Development or Splicing

Shear Reinforcing Ratio p =Av/ (bw *s)
(®) From Current Design
() User value

Deformation Controlled Hinge Load Carrying Capacity
(®) Drops Load After Point E
O Is Extrapolated After Paint E

P Walues From

@ Case/Combo O User Value
Gravity CGML-X ~
Gravity + Lateral PUSH-X i

Shear Demand at Flexural Yielding / Shear Capacity (VyE / Vcol0E)
(® Program Calculated

O User-specified Shear Demand, VyE

O User-specified Ratio, ViyE / VcolDE

Shear Reinforcement Spacing Ratio (s/d)
@ From Current Design

O User Value

Figura 56. Definicion de rétula pléstica en columnas

Por otra parte, la longitud de la rotula plastica del segmento del elemento en donde se generan el
primer colapso y una visualizacion de grietas debe contemplarse en las zonas de confinamiento
establecidas para los elementos, en general una distancia 2h, por lo cual se considero una rotulacion

ubicada al 10% y 90% de la longitud libre, tanto en vigas como en columnas.



E Frame Assignment - Hinges

Frame Hinge Assignment Data

Hinge Property

Auto

Location Type

~ | Relative to clear length

Relative Distance

Distance from End
m

Auto P-M2-M3 Relative to clear length
Auto P-M2-M3 Relative to clear length

0.1
CEN

Modify
Delete

Aute Hinge Assignment Data

Type: From Tables In ASCE 41-17
Table: Table 10-8 and 10-8 (Concrete Columns)

DOF: P-M2-M3

Modify/Show Auto Hinge Assignment Data

Figura 57. Asignacion de longitud de la rétula plasticas en columnas y vigas

Para la asignacion de rotulas plasticas en los muros, se requiere definir con anterioridad el refuerzo
horizontal y vertical, tanto en el alma del muro como en los elementos de borde, tal y como se
evidencia en la Figura 58. Al igual que en columnas y vigas, se realiz6 una asignacion automatica
de las rotulas plasticas, en donde ETABS toma los valores a partir de la Tabla 10-19 del ASCE

I3 Wsll Hinge Reinforcement
Rebar Matesial Layout
Materia Flenre | Acero 420 MPa v
Metera Shear [l D0ME =
Geometry
Start X Start Y Length . Start Zone End Zone
m) m) End X {m) End Y {m) m Thickness im) 5z m Size {m}
ET o 11.81 11.91 34 02 085 085
Reinforcement
Flewural Detail - Each Face Flewural Detal (Additional Individual Bars)
Bar Material Distance {m)  Area {m2)
Station Bar Size Spacing N“g:’;’
{m)
Center v H5 =01 16
End - |#s - 8
Shear/Confinement Detail
Bar
Station Bar Size Spacing Corfined
m)
Center = |84 -|oa No
End v B4 103 Yes

Shell Assignment - Hinges n

Shell Hinge Assignment Data
Hinge Property
Auto Fiber P-M3 ~

Auto Fiber P-M3

Add

Delete

Options
O Add Specified Assigns to Existing Assigns
@ Replace Existing Assigns with Specified Azsigns

OK Close Apply

Figura 58. Asignacion refuerzo y rétulas plasticas en muros

Cabe mencionar que el programa ETABS define de manera automatica el momento de fluencia,
la rotacion de fluencia y los valores A, B y C, al igual que los niveles de dafios como criterio de
aceptacion, de acuerdo a los parametros definidos ASCE 41-17, tal como se observa en la Figura
59. De igual manera, determina de manera automatica el diagrama de interaccion P-M para las
columnas y muros, en cada una de las direcciones principales del elemento, a partir de las
propiedades mecanicas, geométricas de cada elemento y refuerzo asignado.
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I3 Hinge Property Data for B3H4 - Moment M3

Displacement Control Parameters.

Type
Pont WomentSF Rolaton/sF
D- 02 002525 g
(I -1,569131 0,025 |
e El 0 = =t
= ¢ 0 | & Losd Caring Cpaciy Beyond Poin &
oo 0025 ;
) 02 002528 |
- .- 00s ‘
Hysteresis Type and Parameters
Additional Backbene Curve Poinis B e
No Parameters Are Required For This.
Hysteresis Type

Scalig for Moment and Rotation

Postive Negative
MomentSF | 47983 5,1657 tonf-m
Rotation SF 1 1
(Steel Objscts Only)
Acceptance Criteria (Plastic Rotation/SF)
Postive Negative
Il rmediate Occupancy 0,01 0,01

Life Safety

Cancel
Colapse Frevention

Shows Acceptance Creeria on Pt

Figura 59. Diagrama Momento-Rotacion definido automaticamente por el ETABS
5.3.2 Cargas estaticas gravitacionales y patrones de carga laterales

Las cargas estaticas gravitacionales deben considerar todas la carga permanente y un porcentaje
de la carga variable, que puede ser 25% como valor recomendable, asi mismo debe incluir el peso
total de muros divisorios o un minimo de 50 kgf/m*> (el mayor valor) y el peso total de

equipamientos permanentes. En la Figura 60 se muestran las cargas gravitaciones estaticas
establecidas en el modelo.

I3 Load Case Data [ Load Case Data

General General
Load Case Name Deamn Load Case Name GHL- Design...
Load Case Type Nominear Sigtic v Mot=s. Load Case Type Nonlinear Static ~ Notes
Mass Source MASANL ~ Mass Source MASANL ~
Analysis Model Defaut Andlysis Model Default

Inital Conditions Inital Conditions
@ Zero Infial Conditions - Start from Unstressed State @ Zero Infial Condltions - Start from Unstressed State:
(O Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included) (O Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

Loads Applied Loads Applied

Load Type Load Name Scale Factor e Load Type Load Name Scale Factor L

w s 1 e
Load Pattem Live 025 Delete Load Pattem Live 025 Delete
Load Pattem SupDead 1 Load Patiem SupDead 1

Cther Parameters Cther Parameters
Modal Load Case Modal v Modal Load Case Modal ~
Geometric Nonlineartty Cption Nome v Geometric Noniinearky Option None ~
Load Application Full Load Modify/Show. Load Application Full Load Modfy/Show...
Resuks Saved Final State Only Wocify/Show Resuts Saved Final State Only Mocify/Show
Floor Cracking Analysis o Cracked Analysis Modify/Show... Floor Cracking Analysis | No Cracked Analysis Modify/Show...
Nonlinear Parameters Default - terative Eventto-Event Modify/Show... Nenlinear Parameters User Defined - herative Event4o-Evert Modify/Show.

Figura 60. Definicion de cargas estaticas gravitacionales

Para un analisis estatico no lineal, la Seccion 7.4.3.2.3 del ASCE 41-17 recomienda un patrén de
carga lateral basado en la forma del modo fundamental para la direccion en estudio, que
representaria los desplazamientos y fuerzas inerciales desarrolladas durante un sismo.
Adicionalmente se deben tener en cuenta los efectos secundarios P-Delta, los cuales afectan los
cortantes y momentos durante el andlisis. En la Figura 61 se muestran los patrones de carga
laterales en cada direccion principal.
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3 Load Case Data
3 Load Case Data

General
General

Load Case N FUSH>

ad Case Name [Fusk] Design. Load Case Name: Design
Load Case Type Nonlinear Static - Notes...

=S Load Case Type Nenlinear Static v Notes
Mass Source MASA v
Mass Source MASA v

Analysis Model

alysis Model Defautt Analysis Model Default

Initial Conditions
Initial Conditions
() Zero Inttial Conditions - Start from Unstressed State )
(O Zero Intial Condtions - Start from Unstressed State
@) Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

(®) Cortinue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)
Horlinear Case CGNL-X e

Nonlinear Case CGNL-Y &

Loads Applied Loads Applied

Load Type Load Name Scale Factor L]

Load Type Load Name Scale Factor L)

Delete Delete

Other Parameters Other Parameters

Madal Load Case Modal ~ Modal Load Case Modal -
Geometric Nenlineaity Option P-Detta ~ Geometiic Nonlinearty Option P-Deta <
Load Appiication Displacement Control Modify/Show. . Load Application Displacemert Control Modfy/Show.
Results Saved Multple: States Modfy/Show... Resuts Saved Multiple States Modify/Show...
Floor Cracking Analysis | No Cracked Analysis Wodiy/Show Floor Cracking Analysis | N Cracked Analysis Modfy/Show...
Neninear Parameters | User Defined - terative Event-to-Event oy Noniinear Parameters | User Defined - Rerative Evento-Event Modfy/Show.

Figura 61. Definicién de patrones de cargas laterales
5.3.3 Desplazamiento objetivo para una demanda sismica.

Para edificios con diafragmas rigidos en sus niveles, el desplazamiento objetivo se determina
mediante la Figura 62, que resume todos los parametros establecidos en el ASCE 41-17

Rigidez
o B
Uevarse al 150% del pr— = fk_ - Elastica

OBIETIVO __»T, =T, |2

e / Efectiva
8{ _/C‘OCICES” 2 g Fundamental )
~ 47‘[_ Andlisis dindmi Primer segmento
_— N ()T G () bilineal conocida con

_— b el 60% de la capacidad
anu = a fluencia de la curva
l
on m or to relatc eapected maximum =14 Hareogn — (7-30)
ulated 800 T, aKe,

objetivo

€1 = Modifi

Table 7-5. Values for Modlfication Factor C,

g
Other h J—— £
‘Shear Buildings* Buikdings 0 105, €= 1.0 EEERED a %Y
.. — s Espectral @
- 2
Number of Triangular Load Uniform Load Any Load (7-29) 5 @
Stories Pattern {1.1,12,1.3) Pattern (2.1) Hyiengtn =———Cry (7-31)
Vi IW "
1 10 10 10 Y \ 06V
2 12 LIS 12 ,/ [\
3 12 12 3 Cortante v \
5 13 12 3 Fluencia
10+ 13 12
spectrum.
TE: Linea interpalation shall be vsed to calculate intermedite vaue wransition
'|)||1dmg o which, for all soris, story cift decreases wih Incfeasing frc  spec-
tru " \ y
pe v ¥
Roof displacement
Table 7-4. Values for Effective Mass Factor C.,
Concrets Concrste Concrete Stee Mament Steel Concenirically Stee Eccanrcally
Mo.of Stores Mo Frame Shaar Wall plr Spancrel Frame Braced Frame Sracea Frame omer
[ 10 0 10 10 10 10 10
3 or mare 0o [os ] 08 09 09 09 10
NOTE: €, shall be taken as 1.0 f the fundamental period. 7. in the direction of response under consideration s greater than 10 5

Figura 62. Determinacion del desplazamiento objetivo segin ASCE 41-17

De la Figura 62, se puede evidenciar que para hallar el desplazamiento objetivo con una demanda
sismica determinada se requiere determinar la rigidez efectiva la estructura, la cual requiere de un
desplazamiento objetivo para construir la curva bilineal, y de esta manera equilibrar las areas entre
curvas (igualdad de energia).
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Es asi que se requiere de un proceso iterativo entre variables que conlleven a una igualdad de
energias entre curvas y de esta manera determinar un desplazamiento objetivo en la estructura,
proceso que realiza ETABS de manera automatica; sin embargo, es necesario introducir un valor
de desplazamiento objetivo tentativo para que el software construya la curva de capacidad.
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Capitulo 6: Resultados

6.1 Curva de capacidad de las edificaciones

6.1.1 Demanda sismica de Sa: 0.65g (Periodo de retorno 475 afios)

El software ETABS determina la curva de capacidad hasta el desplazamiento objetivo definido o
hasta un punto de falla donde el modelo se vuelve numéricamente inestable, y que en muchas veces
coincide con la inestabilidad fisica de la estructura, debido a la pérdida capacidad de disipar energia
debido a fallas puntuales en elementos (columnas o muros) o fallas a nivel general (conjunto de
vigas o columnas). En la Figura 63 se presenta la curva de capacidad de la Edificacion No.1
mientras que en la Figura 64 se presenta la curva de capacidad de la Edificacion No. 2, para una
demanda sismica de 0.65g, para lo cual fueron disefiadas.

Figura 64. Curvas de capacidad de la Edificacion No. 2 para una Sa: 0.65g

Edificio No. 1, Sentido X (Sa: 0,65g) 0 Edificio No. 1, Sentido Y (Sa: 0,65g)
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Legend Legend
Capacity Capacity
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400 L N 400 e
350 y / 350 4 T
~ - pd
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Displacement, m Displacement, m
. . . .y,
Figura 63. Curvas de capacidad de la Edificacion No. 1 para una Sa: 0.65g
. Edificio No. 2, Sentido X (Sa: 0.65g) Edificio No. 2, Sentido Y (Sa: 0.65g)
- 300
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En la Figura 65 y en la Figura 66, se puede evidenciar el estado de rotulacion en vigas que sufre
la Edificacion No. 1 y en la Edificacion No. 2, respectivamente. Alli se puede evidenciar como la
Edificacion No. 1 no sufren dafo estructural en sus componentes principales, sus columnas, vigas
y muros tienen toda su resistencia y rigidez inicial, llegando un desplazamiento objetivo de 6 cm
y bajo un cortante basal de 287 tonf, lo cual indica un buen comportamiento sismico debido a la
demanda sismica. Esto se debe a la gran rigidez y resistencia que aportan los muros en ambas
direcciones principales.

Por otra parte, la Edificacion No.2 ha sufrido un dafo estructural leve en vigas del segundo y tercer
piso en su mayoria, sin embargo no se afectaria su ocupacion.

Edificio No. 1, Sentido X (Sa: 0.65g) Edificio No. 1, Sentido Y (Sa: 0.65g)

Figura 65. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 1 para una Sa: 0.65¢g
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Edificio No.2, Sentido X (Sa: 0.65g) Edificio No.2, Sentido Y (Sa: 0.65g)

Figura 66. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 2 para una Sa: 0.65g
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Es claro que al no contar con muros estructurales como elementos de resistencia sismica, la
Edificacion No. 2 es menos rigida y permite mayores desplazamientos laterales, llegando a 23 cm
en el sentido X y 24 cm en el sentido Y, para una misma demanda sismica de 0.65¢g, generando un
cortante en la base de alrededor de 240 tonf.

En la Figura 67 y Figura 68 se muestra la curva de capacidad para la Edificacion No. 1, en donde
se ve que el desplazamiento objetivo para una demanda sismica de 0.65g, es bastante inferior al
desplazamiento requerido para generar la primera rotula plastica (11 cm). De igual manera, el
cortante generado de 280 tonf es un poco mas de tres veces el cortante de disefio (88 tonf), debido
a la sobrerresistencia de sus elementos.
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Figura 67. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido X, Sa: 0.65g

CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 1 (Sa: 0.65g)
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Figura 68. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido Y, Sa: 0.65g
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En la Figura 69 y Figura 70 se muestra la curva de capacidad para la Edificacion No. 2. Alli se
evidencia que el desplazamiento objetivo (22 cm) es superior al desplazamiento requerido para
generar la primera rotula plastica (15 cm). De igual manera, el cortante generado de 250 tonf es
cuatro veces el cortante de disefio (61.5 tonf), lo que indica una sobrerresistencia adecuada.

450 CURVA PUSH-OVER EN X - EDIFICIO 2 (Sa: 0.65g)
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Figura 69. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido X, Sa: 0.65g

CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 2 (Sa: 0.65g)
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Figura 70. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido Y, Sa: 0.65¢g

Dado lo anterior, se puede inferir que el nivel de desempefio para la Edificacion No. 1 es totalmente
operacional debido a la no presencia de rotulas plasticas en sus elementos estructurales, mientras
que la Edificacion No. 2 tiene un nivel de desempefio de Ocupacion Inmediata, debido a la primera
rotulacion de sus vigas del primero, segundo y tercer piso.

107



6.1.2 Demanda sismica de Sa: 0.86g (Periodo de retorno 975 aios)

Para demandas superiores, con sismos con periodos de retorno de 975 anos (5% de probabilidad
de excedencia en 50 afios) o 2475 afios (5% de probabilidad de excedencia en 50 afios), la
normatividad colombiana actual no presenta valores de aceleracion del terreno; sin embargo,
mediante la expresion empirica ecuacion (114). se puede determinar una relacion aproximada entre
las aceleraciones del terreno y periodos de retorno de los sismos.

A T 0.4’ T B
fa (B4 () 114
1

Es decir, para un sismo con un periodo de retorno de 475 afios, cuya aceleracion en el terreno es
de 0.65g, generaria en un periodo de retorno de 975 afios una aceleracion de 0.866g. Esta
aceleracion permitiria catalogar a las estructuras en un grupo de uso III (coeficiente de importancia
de 1.25).

Ahora bien, para un periodo de retorno de 2475 afios le corresponderia una aceleracion del terreno
de 1.25g, permitiendo catalogar a la estructura en un grupo de uso I'V (coeficiente de importancia
de 1.5).

En la Figura 71 y Figura 72 se presentan las curvas de capacidad de la Edificacion No.l mientras
que en la Figura 73 y Figura 74 se presentan las curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, para
una demanda sismica de 0.866g.
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Figura 71. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido X, Sa: 0.86g
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CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 1 (Sa: 0.86g)
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Figura 72. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido Y, Sa: 0.86g

Se puede ver como la Edificacion No. 1, en el Sentido X, sigue sin sufrir dafio estructural en sus
componentes principales; sus columnas, vigas y muros tienen toda su resistencia y rigidez inicial,
llegando alrededor de un desplazamiento objetivo de 9 cm y bajo un cortante basal cercano a las
325 tonf, lo cual indica un comportamiento netamente en el rango elastico, debido al
sobredimensionamiento de sus elementos.

Sin embargo, en el Sentido Y, la edificacion ha sufrido rotulacion inicial en dos de sus vigas del
cuarto piso, clasificando a la edificacidon, para una demanda sismica de 0.86g, en un nivel de
desempeiio de Ocupacion Inmediata, alcanzando un desplazamiento de 9 cm y un cortante de 314
tonf, siendo un poco mas de tres veces el cortante de disefio (88 tonf), debido a la sobrerresistencia
de sus elementos.
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Figura 73. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido X, Sa: 0.86g
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450 CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 2 (Sa: 0.86g)
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Figura 74. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido Y, Sa: 0.86g

Por otra parte, la Edificacion No.2 ha sufrido un dafio estructural moderado en Gnicamente vigas
del segundo piso. Dafos leves en sus vigas en mayor cantidad para el analisis en el sentido Y,
llegando a un punto de desempefio estructural de Seguridad de Vida (LS). Se requieran
reparaciones antes para ocupar de nuevo la edificacion, dado que se presentd estado rotulacion LS
en doce vigas del segundo piso, adicionalmente primer nivel de rotulacion en las columnas del
primer piso. Cabe mencionar que el cortante generado de 260 tonf es cuatro veces el cortante de
disefio (61.5 tonf), lo que indica una sobrerresistencia adecuada.

En la Figura 75 y en la Figura 76, se puede evidenciar el estado de rotulacion en vigas que sufre
la Edificacion No. 1 y en la Edificacion No. 2, respectivamente.

Edificio No. 1, Sentido X (Sa: 0.86g) Edificio No. 1, Sentido Y (Sa: 0.86g)

Figura 75. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 1 para una Sa: 0.86g
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Edificio No. 2, Sentido X (Sa: 0.86g) Edificio No. 2, Sentido Y (Sa: 0.86g)

Figura 76. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 2 para una Sa: 0.86g

Es claro que la Edificacion No. 2 es menos rigida que la Edificacion No.1, por lo cual permite
mayores desplazamientos laterales, llegando a 31 cm en el sentido X y 32 cm en el sentido Y, para
una misma demanda sismica de 0.86g; no obstante, el desempefio estructural de la Edificacion No.
2 es acorde con la filosofia de disefio adoptada, presentando una mayor rotulacion plastica en las
vigas, sin deterioro de la resistencia en las columnas.

6.1.3 Demanda sismica de Sa: 1.25g (Periodo de retorno 2475 aiios)

En la Figura 77 y Figura 78 se presentan las curvas de capacidad de la Edificacion No.1 para una
demanda sismica de 1.25g, mientras que en la Figura 80 y Figura 81 se presentan las curvas de
capacidad de la Edificacion No. 2, para una demanda sismica de 0.9g, ya que la pérdida de
capacidad de resistir carga lateral no permiti6 llegar a 1.25g.

500 CURVA PUSH-OVER EN X - EDIFICIO 1 (Sa: 1.25g)

450
400 I
| |
350 !
B 300 ! : .
£ ]
2 550 ! '
2 ; | | = == § Objetivo
® ! = = 1.530bj
g 200 ! | | Elastico
£ 150 1 | | Vs/R
S : Q0
Q ] ¢
100 . | | Pushover Bilineal
! | ) 10
50 ] e IS
0 1 | | ® Cp
0.00 0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40

Desplazamiento en cubierta (m)

Figura 77. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido X, Sa: 1.25¢g
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CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 1 (Sa: 1.25g)
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Figura 78. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 1, Sentido Y, Sa: 1.25¢g

Edificio No.1, Sentido X (Sa:1.25g) Edificio No.1, Sentido Y (Sa: 1.25g)

Figura 79. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 1 para una Sa: 1.25¢g

Es claro que la Edificacion No.l ha sufrido un dafio estructural leve en la mayoria de las vigas
colaterales a los muros estructurales, de igual manera dafio leve en la base de los muros, sin
embargo no se afectaria su ocupacion, llegando a un nivel de desempeio sismico de Ocupacion
Inmediata. El desplazamiento objetivo de 17 cm es bajo en relacion a la alta demanda sismica y a
la reduccion de rigidez empleada, indicando que tiene un sobredimensionamiento de sus
elementos, principalmente en los muros estructurales. Es asi que el cortante generado en la base
de 390 tonf es un poco mas de cuatro veces el cortante de disefio (88 tonf).
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CURVA PUSH-OVER EN X - EDIFICIO 2 (Sa Max: 0.90g)
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Figura 80. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido X, Sa: 0.9g

CURVA PUSH-OVER EN Y - EDIFICIO 2 (Sa Max: 0.87g)
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Figura 81. Comparacion en curvas de capacidad de la Edificacion No. 2, Sentido Y, Sa: 0.87g

De la Figura 81 se evidencia que la Edificacion No. 2 no es capaz de resistir una aceleracion del
terreno de Sa: 1.25g dado que se genera una falla global en las vigas del segundo piso al alcanzar
una demanda sismica de Sa: 0.87g en Sentido Y y Sa: 0.90g en Sentido X, e impidiendo que la
estructura resista mayor carga lateral. La estructura desarrolla un desplazamiento maximo de
alrededor de 31 cm, sin fallas fragiles sus elementos estructurales y bajo una ductilidad aceptable,
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teniendo en cuenta que cada 15 cm de desplazamiento lateral se pasa de un nivel de desempefio a
otro.
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Edificio No. 2, Sentido X (Sa: 0.90g) Edificio No. 2, Sentido Y (Sa: 0.87g)

Figura 82. Estado de rétulas plasticas Edificacion No. 2 para una Sa: 1.25g y Sa: 1.16g

De esta manera, la Edificacion No. 2 ha llegado a un nivel de desempefos sismico de Prevencion
al Colapso bajo una demanda sismica de Sa: 0.87g, indicando que la estructura posee dafio grave
en sus componentes y se encuentra al borde del colapso parcial. La edificaciéon ha sufrido
degradacion significativa de resistencia global en el segundo piso, debido a la rotulacion en sus
vigas y falla en varias de ellas; sin embargo, las columnas no han sufrido dafio grave, presentando
estado de rotulacion leve en el primer piso Unicamente. De esta manera, desde el punto de vista
econdmico, es viable llevar a cabo una reparacion y rehabilitacion de sus elementos para volver a

ocuparla.
6.1.4 Estado de rotulacion plastica en las edificaciones
A continuacion se presenta el estado de rotulacion de los elementos estructurales para cada una de
las edificaciones.
Tabla 34. Nivel de dafio en los elementos hasta el desplazamiento objetivo para Sa: 0.65g

Nivel de daiio en los elementos hasta el Desplazamiento Objetivo, Sa: 0.65g
Analisis en el Sentido X Analisis en el Sentido Y

Nivel de daio

Edificacion No. 1

Edificacion No. 2

Edificacion No. 1

Edificacion No. 2

8 Objetivo | 0.07m

5 Objetivo | 0.23m

5 Objetivo | 0.07m

5 Objetivo | 0.24m

Rotulas formadas

Roétulas formadas

Roétulas formadas

Roétulas formadas

Sin Daiio 736 100% 660 84.6% 736 100% 672 86.2%
10 0 0% 120 15.4% 0 0% 108 13.8%

LS 0 0% 0 0.0% 0 0% 0 0.0%

CP 0 0% 0 0.0% 0 0% 0 0.0%

Total de rétulas 736 100% 780 100% 736 100% 780 100%

Fuente: Elaboracion a partir de Etabs
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En la Tabla 34 se compara el nivel el estado de rotulacion de ambas edificaciones para una
demanda sismica de Sa: 0.65g. Alli se puede verificar que la Edificaciéon No. 1 no sufre ningiin
dafio estructural, dado que sus elementos no presentaron rotulacion plastica.

Por otra parte, la Edificacion No. 2 presento rotulacion pléstica con nivel de dafio IO en 60 vigas
del primer, segundo y tercer nivel; mientras que en el andlisis en Sentido Y, se generaron rotulacion
plastica en 54 vigas de los tres primeros pisos, manteniendo el nivel de dafio de Ocupacion
Inmediata. Esto indica que no se generarian riesgos de lesiones mortales debido al dafio estructural,
y aunque se requieren reparaciones menores, no se afecta el funcionamiento o habitabilidad de la

edificacion.

Tabla 35. Nivel de dafio en los elementos hasta el desplazamiento objetivo para Sa: 0.86g

Nivel de daiio en los elementos hasta el Desplazamiento Objetivo, Sa: 0.86g
Analisis en el Sentido X Analisis en el Sentido Y
. Edificacion No. 1 | Edificacion No.2 | Edificacion No.1 | Edificacion No. 2
Nivel de dafio
6 Objetivo | 0.09m |  Objetivo | 0.31m | 8 Objetivo | 0.09m | 6 Objetivo | 0.31m
Rotulas formadas | Rotulas formadas | Rétulas formadas | Rétulas formadas
Sin Daifio 736 100% 618 79.2% 734 99.7% 636 81.5%
10 0 0% 152 19.5% o) 0.3% 132 16.9%
LS 0 0% 10 1.3% 0 0.0% 12 1.5%
(0} 0 0% 0 0.0% 0 0.0% 0 0.0%
Total de rétulas 736 100% 780 100% 736 100% 780 100%

Fuente: Elaboracion a partir de Etabs

En la Tabla 35 se compara el nivel el estado de rotulacion de ambas edificaciones para una
demanda sismica de Sa: 0.86g. Alli se puede verificar que la Edificaciéon No. 1 sufre dafio

estructural leve en dos de sus vigas del cuarto piso.

Por otra parte, la Edificacion No. 2 present6 rotulacion plastica con nivel de dafio 1O en 80 vigas
del primer, segundo, tercer y cuarto piso ubicadas en el Sentido X, con 10 de ellas en nivel de dano
LS; mientras que en el andlisis en el Sentido Y, se generaron rotulacién plastica en 72 vigas
ubicadas en el primer, segundo, tercer y cuarto piso con nivel de dafio de Ocupacion Inmediata,
con 12 de ellas en nivel de dafio LS. Esto indica que aunque el nimero de vigas con dafio leve
aumentaron considerablemente, atin no se produce un colapso total de la edificacion.

Tabla 36. Nivel de dafio en los elementos hasta el desplazamiento objetivo para Sa: 1.25 g
Nivel de daiio en los elementos hasta el Desplazamiento Objetivo, Sa: 1.25¢g

Analisis en el Sentido X Analisis en el Sentido Y
. N Edificacion No. 1 | Edificacion No. 2 | Edificacion No.1 | Edificacion No. 2
Nivel de dafio — . . .
0 Objetivo | 0.17m | & Objetivo | 0.44m | & Objetivo | 0.15m | 6 Objetivo | 0.43m
Rotulas formadas | Rotulas formadas | Roétulas formadas | Rétulas formadas
Sin Daiio 704 95.7% 618 79.2% 692 94.0% 636 81.5%
10 32 4.3% 136 17.4% 44 6.0% 121 15.5%
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Nivel de dafio en los elementos hasta el Desplazamiento Objetivo, Sa: 1.25¢g

Analisis en el Sentido X Analisis en el Sentido Y
Edificacion No. 1 | Edificacion No. 2 | Edificacion No. 1 Edificacion No. 2
o Objetivo | 0.17m | & Objetivo | 0.44m | 6 Objetivo | 0.15m | & Objetivo | 0.43m

Rotulas formadas | Rotulas formadas | Rétulas formadas | Rétulas formadas
LS 0 0.0% 22 2.8% 0 0.0% 23 2.9%

CP 0 0.0% 4 0.5% 0 0.0% 0 0.0%

Total de rotulas 736 100% 780 100% 736 100% 780 100%
Fuente: Elaboracion a partir de Etabs

Nivel de daio

De la Tabla 36 se evidencia que la Edificacion No. 1 ha sufrido dafio estructural leve en vigas
laterales de muros estructurales para todos los niveles, e igualmente nivel de dafio OI en la base
de los muros estructurales, indicando que puede resistir mayores cargas y desplazamientos
laterales.

Ahora bien, ante una demanda sismica de 0.9g, la Edificacion No. 2 presenta rotulacion plastica
con nivel de dafio IO en todas las columnas del primer piso, indicando que la filosofia de columna
fuerte viga débil se cumple correctamente. Adicionalmente, dentro del analisis en el sentido X se
presentd nivel de dafio LS en 18 vigas del segundo piso, y 2 vigas colapsadas, lo que causa una
falla general del sistema de entrepiso, impidiendo soportar mayor carga lateral. Este mismo
comportamiento se presenta también en el andlisis en el Sentido Y, generando colapso en vigas
del segundo piso y reduciendo la capacidad de resistir mas carga lateral al edificio. No obstante,
no se generaron fallas fragiles en la edificacion, y los dafios importantes se generaron en vigas del
segundo piso, lo que permite una posible rehabilitacion de la misma.

6.1.1 Cuantia de obra

Para determinar la cuantia de obra de los elementos estructurales principales de las edificaciones,
se opto por dibujar ambas edificaciones en el software Cypecad, esto permiti6 hallar la cantidad
de concreto y acero de manera mas acertada. En la Figura 83 se presentan las cantidades de obra
reportadas para el primer piso de la Edificacién No. 2.
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= re Al
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Elemento Superficie (m2)Volumen (m3)|Barras (Kg) Y
Losas macizas 15.74 2.75 358 S e
Reticulares 175.69 21.26 1227 B5 5: 25x4
Vigas 40.05 17.04 2502 \ El % £
Encofrado lateral 60.53 Ny il Ll L I
Pilares (Sup. Encofrado) 85.68 7.44 4339 02070 i T b §
Total 377.69 48.49 8426 / = B2
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Figura 83. Cuantia de obra en las edificaciones
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Dado que los sistemas de entrepiso de ambas edificaciones son iguales, no se tendra en cuenta
dicho item para realizar la comparacion de cantidades de obra. Asi pues, se tendran en cuenta los
volumenes de concreto y acero en vigas, columnas y muros.

En la Tabla 37 se presenta la cantidad de concreto y acero por piso para la Edificacion No. 1,
mientras que en la Tabla 38 se presenta las cantidades de obra para la Edificacion No 2.

Tabla 37. Cuantias de obra por piso para la Edificio No. 1

Cuantias de obra Edificio No. 1
Piso 1 = Piso 2= Piso 3 Piso 4 = Piso 5
Elemento
Volumen (m?) Barras (Kg) Volumen (m?) Barras (Kg)

Vigas 13.58 2343 13.58 2196

Muros 8.02 2341 8.02 2341
Columnas 5.12 1536 5.12 1536

Total 26.72 6220.00 26.72 6073.00

Fuente: Elaboracion a partir de Cypecad

Tabla 38. Cuantias de obra por piso para la Edificio No. 2

Cuantias de obra Edificio No. 2
Elemento Piso 1 = Piso 2 Piso 3 Piso 4 = Piso 5
Volumen (m?®) | Barras (Kg) | Volumen (m®) | Barras (Kg) | Volumen (m?®) | Barras (Kg)
Vigas 17.04 2502 17.04 2380 15.03 1965
Columnas 7.44 4339 7.44 3377 7.68 3310
Total 24.48 6841.00 24.48 5757.00 22.71 5275.00

Fuente: Elaboracion a partir de Cypecad

Finalmente, en la Tabla 39 se presenta las cuantias de obra totales en ambas edificaciones. Es claro
que la Edificacién No. 1 requiere de 14 m®, un 11% maés de concreto que la Edificacion No. 2,
dado que su sistema estructural estd compuesto por muros en toda su altura. Asi mismo, requiere
de 817 Kg mas de acero, casi un 3% mas de acero que la Edificacion No. 2.

Tabla 39. Cuantias de obra totales en ambas edificaciones

Cuantias de obra Totales
Elemento Edificacion No. 1 Edificacion No. 2
Volumen (m?) Barras (Kg) Volumen (m?) Barras (Kg)
Vigas 67.9 11421 81.18 11314
Muros 40.1 11705 0 0
Columnas 25.6 7680 37.68 18675
Total 133.6 30806 118.86 29989

Fuente: Elaboracion a partir de Cypecad

Esto indica que aunque se aumentaron las secciones transversales en las vigas de los tres primeros
pisos en la Edificacion No. 2, y se us6 mayor cuantia de acero en sus columnas, se requiere de
menor cantidad de acero y concreto que en la Edificacion No. 1.
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Capitulo 7: Conclusiones

La metodologia de disefio presentada en el AIS 114-17 se desarroll6 para llevar a cabo el disefio
de los elementos estructurales para la Edificacion No. 1. Es evidente que los métodos y
procedimientos adoptados en el AIS 114-17 son sencillos y claros; sin embargo, requieren de gran
cantidad de hojas de calculo y recurso tiempo para el avaliio de cargas, determinacion de demanda
sismica y disefio en los elementos estructurales, en comparacion con el uso de softwares
especializados, los cuales permiten realizar analisis de cargas en las estructuras de manera rapida
y menos conservadora.

El disefio de la Edificacion No. 1 se realizd acorde con las limitaciones y criterios minimos
presentados por el AIS 114-17, obteniendo secciones y cuantias minimas para sus elementos. No
obstante, el uso de muros estructurales como sistema de resistencia sismica es demasiado
conservador para el tipo, uso y altura de la edificacion, generando mayores cantidades de concreto
y acero.

Para la Edificacion No. 1, disefiada bajo la metodologia AIS 114-17, no se presentaron rotulaciones
plasticas en sus elementos estructurales ante una demanda sismica representada por una
aceleracion de 0.65g (sismo de disefo), alcanzando un desempefio totalmente operacional a un
desplazamiento objetivo de 7 cm, por lo cual la edificacién no presentaria dafio en sus elementos
estructurales y no estructurales, acorde con los criterios establecidos por la ASCE 41-17.

El desempefio sismico de la Edificacion No. 2, ante el sismo de disefo, considera un
desplazamiento objetivo alrededor de 24 cm en ambas direcciones en estudio, llegando a un punto
de desempefio ubicado en la zona de Ocupacidon Inmediata (OI), generando dafios leves en vigas
de los tres primeros pisos sin considerar cierres temporales para su ocupacion dado que no hay
pérdida significativa en la resistencia puntual o global, siendo una respuesta adecuada para el tipo
de edificacion.

Mediante la cuantificacion de roétulas plasticas se pudo determinar el nivel de dafio en los
elementos estructurales para ambas estructuras. Asi mismo, se evidenci6 graficamente las zonas y
componentes con mayor deterioro ante diferentes demandas sismicas, lo que permite tener un
enfoque mas amplio de los posibles dafos estructurales y rehabilitacion antes un evento sismico
superior al de disefio.

De las curvas de capacidad de ambas edificaciones se ha podido cuantificar la sobrerresistencia
demandada, establecida para el caso como la relacion entre el cortante generado en el punto de
desempefio demandado y el cortante de disefo de la edificacion. Variables como la reduccion de
la resistencia de los materiales, factores de mayoracion en las fuerzas de disefio, justifican la
existencia de esta sobrerresistencia. Para ambas edificaciones se obtuvieron sobrerresistencia
cercanas a 3, aun cuando la Edificacion No. 1 considero6 el uso de muros a cortante. Esto indica
que el uso obligatorio de muros presentado por el AIS 114-17, genera mayor rigidez a la
edificacion lo que conlleva a mayores demandas sismicas y no a un aporte a la sobrerresistencia.
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Cabe mencionar que el AIS 114-17 plantea un coeficiente de disipacion de energia de R = 5, un
valor menor a lo usado mediante la NSR-10 de R=7, lo que indica que se us6é una mayor demanda
sismica para el disefio de los elementos en la Edificacion No. 1, sin embargo se obtienen valores
similares de sobrerresistencia en ambas edificaciones.

Es claro que la metodologia presentada en el AIS 114-17, bajo los criterios minimos de disefio,
considera un sobredimensionamiento de sus elementos y el uso innecesario de muros a corte bajo
las limitaciones geométricas que considera. Esto conlleva a una posicion demasiado conservadora,
yendo en contra de un disefio 6ptimo y generando sobrecostos acordes con el nivel de importancia,
demanda sismica y tipo de edificacion.

El mecanismo de falla obtenido mediante el pushover para la edificacion No. 2, permite asegurar
un correcto comportamiento de la estructura, suponiendo una rotulacion plastica inicial en las vigas
inferiores y rotaciones plasticas que disminuyen en los pisos superiores; condicionando el fallo de
la estructura a grandes demandas de rotaciones en las columnas de los pisos inferiores.

Al reducir el uso de concreto y de acero en la Edificacion No. 2, debido a la ausencia de muros en
concreto, se obtiene una reduccién en su costo. Asi mismo, se obtiene un nivel de ductilidad
adecuado que no produce un nivel de dafio representativo en la estructura. Esto indica que se
obtuvo un comportamiento apropiado, controlando el mecanismo de falla en la edificacion.

Mediante el andlisis estatico no lineal y junto a la metodologia del ASCE 41-17, se obtuvo
informacion esencial sobre el nivel de dano ante diferentes demandas sismicas para las dos
edificaciones, definiendo la ubicacion y nimero de rétulas plésticas en sus elementos estructurales.
Esto permite proyectar el nivel de desempefio deseado y una redistribucion adecuada de la
demanda-resistencia de sus elementos, generando un mecanismo de colapso adecuado en las
edificaciones.

El disefio basado en desempefio supone un avance en comparacion con un disefio sismico
convencional, asegurando un mejor comportamiento sismico; aun cuando requiere un mayor
conocimiento y manejo de conceptos no lineales de los materiales, y mayor complejidad en la
metodologia de disefio, existen herramientas de software que facilitan su aplicacion. De igual
manera, el disefio basado en desempeio proporciona informacion relevante en cuanto a sistema de
falla de la estructura, por lo cual se pueden evidenciar puntos o zonas susceptibles a fallas no
esperadas y posibles rehabilitaciones antes un evento sismico superior al de disefio, lo que permite
tomar decisiones entorno al costo — beneficio de la estructura.

Los efectos P-Delta son mas notables en estructuras aporticadas debido a que la baja rigidez
conlleva a mayores derivas, que combinado a las cargas gravitaciones, genera una amplificacion
significativa en la demanda de los elementos. Adicionalmente, el efecto P-Delta influye de manera
mas representativa en la respuesta sismica cuando los componentes estructurales ingresan en el
rango no lineal, generando un potencial de colapso superior cuanto mayores son las rotulas
plasticas que se generan en la estructura.
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