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Capitulo 1 Introduccion

CAPITULO 1
1. INTRODUCCION

Convencionalmente, el concreto reforzado o el acero estructural han sido los materiales
mas empleados en la construccion de estructuras, particularmente en edificios de gran
altura en donde estos dos materiales compiten primordialmente. Debido a aspectos
principalmente econdmicos, la participacion de edificios de concreto reforzado en México
ha sido méas generalizada que los edificios de acero.

Sin embargo, conocido es por todos los ingenieros las ventajas y desventajas intrinsecas en
cada uno de estos dos materiales. El concreto reforzado, por ejemplo, se distingue por ser
rigido, econémico, resistente al fuego, durable, etc. En contraparte, el acero estructural
destaca por su resistencia, ductilidad, ligereza, rapidez constructiva, facilidad de montaje,
etc.

En ingenieria estructural, el término compuesto es dado a la combinacién de dos o méas
materiales trabajando conjuntamente. Una de las combinaciones mas exitosas para la
construccién de obras civiles es la accidén conjunta del concreto (no necesariamente con
refuerzo) y del acero estructural (laminado en caliente o doblado en frio). Diversas
investigaciones han confirmado que, la Optima combinacién de estos dos materiales
trabajando en conjunto, resulta en un elemento estructural que se caracteriza por maximizar
las ventajas y minimizar las desventajas de ambos materiales trabajando individualmente.

En los ultimos afios, la aplicacion de edificaciones en construccion compuesta acero-
concreto ha ganado terreno en paises como Japdn, China, Corea, y en menor grado Europa
y Estados Unidos, donde la distrubucién de edificios compuestos es casi similar a la de
edificios construidos con materiales convencionales; México y otros paises de
Latinoamérica no son la excepcion y el nimero de aplicaciones comienza a despuntar con
mayor cantidad de estructuras resueltas con el sistema compuesto.

Sistemas de piso, trabes, armaduras y columnas trabajando en accién compuestas son
algunos de los elementos estructurales, los cuales pueden obtener muy buen
comportamiento y respuesta estructural. En particular, en secciones compuestas para
columnas existen diversas configuraciones, aunque la mayor parte de ellas se pueden
agrupar en: (1) secciones de concreto reforzado con acero estructural, donde existe un perfil
de acero ahogado en una seccién de concreto reforzado y (2) secciones tubulares circulares
o rectangulares de acero rellenas de concreto.

En este trabajo de investigacion, s6lo se estudiaran marcos resistentes a momento con
columnas compuestas circulares de acero rellenas de concreto, también conocidas
internacionalmente como secciones CFT (Concrete-Filled Steel Tubes, por sus siglas en
ingles). La figura 1.1 ilustra configuraciones de columnas circulares y rectangulares CFT.
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Figura 1.1. Secciones transversales de columnas CFT.

En este tipo de sistema estructural, la columna de acero es disefiada para soportar las cargas
de gravedad durante la construccion, posteriormente son rellenadas de concreto para
proveer de rigidez y resistencia final.

Algunas ventajas que caracterizan al sistema estructural compuesto con columnas CFT,
respecto a sistemas estructurales construidos con materiales convencionales, son:

1. Alto confinamiento del concreto.

Mayor resistencia del tubo a pandeo local.
Adecuada resistencia del elemento compuesto.
Adecuada capacidad de deformacion y ductilidad.
No se requiere cimbra para el vaciado del concreto.

a b~ w

Entre las desventajas que presenta el sistema estructural compuesto con columnas CFT, se
pueden mencionar las siguientes:

1. Se requiere del uso de concretos especiales como, por ejemplo, concretos de
autocompactacion, que no requieren ser vibrados y reducen al minimo la
segregacion del concreto.

2. Dificil colocacidon del concreto, independientemente que sea vaciado o bombeado.
3. Complicacién al habilitar armados cuando se requieren.
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1.1. Problematica en el disefio sismico de estructuras compuestas

Actualmente, las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento de Construcciones
del D.F. (NTC-RCDF 2004), no proporcionan informacion integral acerca de las
consideraciones de analisis y disefio sismico que se deben tomar en cuenta para una
estructura compuesta. Sélo por mencionar un ejemplo, uno de los principales parametros
que carece de una justificacion analitica es el factor de comportamiento sismico, Q.

El factor de comportamiento sismico indica cualitativamente la capacidad de ductilidad en
la estructura. Una de las consecuencias de permitir la incursion significativa de las
estructuras en el intervalo inelastico es la aparicion de dafio estructural cuando estan sujetas
a excitaciones sismicas de alta intensidad. Por otro lado, aunque el disefio sismico permita
un nivel de dafio en la estructura que no sea el colapso, este dafio puede conducir a elevados
costos de reparacion. Por lo tanto, el uso de un adecuado factor de comportamiento Q, para
cierta estructura ante una excitacion cualquiera, debe tener en cuenta el nivel de dafio que
se quiera que asimile la estructura. El factor de reduccion de fuerzas sismicas con fines de
disefio Q°, se define a partir del factor de comportamiento sismico Q. A través de los
factores Q y Q°, las NTC-DS (2004) contemplan la posibilidad de proporcionar una menor
resistencia lateral a la estructura a cambio de requerirle una mayor capacidad de
deformacion plastica.

Las NTC-DS (2004) presentan los factores de comportamiento sismico (Q) en el capitulo 5
para distintos sistemas estructurales, donde mencionan lo siguiente para Q = 4: La
resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, concreto reforzado o compuestos de los dos materiales. Como
se menciond anteriormente, el uso de este valor no ha sido justificado adn, debido a que las
normas asumen que la combinacion de estos dos materiales en accion compuesta tiene un
comportamiento similar al del concreto reforzado o acero estructural trabajando
independientemente. Con base en analisis inelasticos de segundo orden es posible
determinar cualitativamente la ductilidad que puede desarrollar un sistema estructural y, a
partir de esta, verificar el factor de comportamiento sismico.

Por otro lado, el factor de sobrerresistencia R, que proponen las NTC-DS (2004) en el
Apéndice A no esta justificado para secciones compuestas. El valor propuesto en dichas
normas fue obtenido a partir de pocos estudios de marcos de concreto reforzado
bidimensionales (Tena y Correa, 2008) y no concuerdan para otros sistemas estructurales
(Tapia 2011, Godinez 2010).

La figura 1.2, adaptada del ATC-63 (2009), muestra esquematicamente la curva de
capacidad esperada para un sistema estructural sujeto a carga monotonica creciente. En esta
figura se ilustran ademas los factores de comportamiento sismico (Q), de reduccion de
fuerzas sismicas por ductilidad (Q") y de reduccidn por sobrerresistencia (R).
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Q =(6/6z) Q" (Factor de comportamiento sismico)

Q" =Vg/V  (Factor de reduccion de fuerzas sismicas por ductilidad)

R=VyaxV ( Factor de reduccion por sobrerresistencia)
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Figura 1.2. Curva de capacidad (adaptada de ATC-63, 2009).

Aceptando que existe una sinergia en elementos y sistemas compuestos, la capacidad de
deformacion de ellos deberia ser superior a los elementos y sistemas estructurales con
materiales convencionales. Por ello, esta investigacion esta enfocada en la verificacion de la
ductilidad que puede desarrollar el sistema estructural compuesto con columnas tubulares
circulares de acero rellenas con concreto (CCFT). Ademas, se pretende proporcionar
informacidn util para el andlisis y disefio de estructuras compuestas, asegurando un buen
desempefio estructural.

Las investigaciones sobre determinacion de parametros sismicos realizadas a la fecha se
han concentrado basicamente en los sistemas estructurales convencionales de sélo concreto
reforzado y s6lo acero estructural; sin embargo, es practicamente nula la investigacion que
se le ha dado al sistema estructural compuesto. Aun asi, varias estructuras en México han
sido disefiadas y construidas utilizando el sistema compuesto, no obstante que las normas
de disefio en el pais no presentan recomendaciones integrales respecto ha dicho sistema
estructural.

La Tabla 1.1, extraida de las NTC-DS (2004) muestra las distorsiones permisibles de
entrepisos para los distintos sistemas estructurales convencionales (concreto reforzado y
acero estructural). Como se observa en esta tabla, no se hace ninguna recomendacion de
distorsion para sistemas estructurales compuestos y, por ello, es comun en la préctica
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suponer alguna distorsion permisible igual a la que se especifica para marcos de concreto
reforzado o para marcos de acero estructural.

Tabla 1.1. Distorsiones permisibles de entrepiso (Tabla A.1 de las NTC-DS, 2004).

Sistema estructural Distorsion
Marcos ductiles de concreto reforzado (Q=3 6 4) 0.03
Marcos ductiles de acero (Q=3 0 4) 0.03
Marcos de acero o concreto con ductilidad limitada (Q=1 6 2) 0.015
Losas planas sin muros o contravientos 0.015
Marcos de acero con contravientos excéntricos 0.02
Marcos de acero o0 concreto con contravientos concéntricos 0.015
Muros combinados con marcos ductiles de concreto (Q=3) 0.015

Muros combinados con marcos de concreto con ductilidad
limitada (Q=1 ¢ 2)

Muros diafragma 0.006
Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas

0.01

: 0.005
con refuerzo horizontal o malla
Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas;
mamposteria de piezas huecas confinada y reforzada 0.004
horizontalmente; o mamposteria de piezas huecas confinada y '
reforzada con malla
Muros de carga de mamposteria de piezas huecas con refuerzo 0.002

interior

Muros de carga de mamposteria que no cumplan las
especificaciones para mamposteria confinada ni para 0.0015
mamposteria reforzada interiormente

Otra incertidumbre o problemaética que se visualiza para el analisis estructural de este tipo
de sistema estructural esta asociado al valor de la rigidez a flexién efectiva, El, que se
puede utilizar en los analisis elasticos. Este trabajo también pretende evaluar este parametro
a partir de los analisis realizados en los marcos propuestos.
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1.2. Objetivos
1.2.1. Objetivos generales

El objetivo principal del presente estudio de investigacion es realizar la evaluacion del
comportamiento sismico de marcos a momento con columnas circulares metélicas rellenas
de concreto (CCFT) mediante modelacion numérica. Asimismo, presentar algunas
recomendaciones de disefio sismico relacionadas a los factores de desempefio sismico que
pueda desarrollar el sistema estructural, tales como el factor de comportamiento sismico
(Q), el factor de reduccion de fuerzas sismicas por ductilidad (Q") y el factor de
sobrerresistencia (R).

1.2.2. Objetivos especificos

= Estudiar el comportamiento y desempefio sismico de algunos marcos resistentes a
momento en construccion compuesta con columnas circulares metélicas rellenas de
concreto (CCFT).

= Realizar andlisis elasticos de segundo orden con la finalidad de realizar disefios
estructurales para posteriormente ser utilizados en los analisis no lineales.

= Realizar disefios por capacidad asegurando un mecanismo de colapso de columna
fuerte — viga débil.

» Realizar analisis estaticos no-lineales de segundo orden ante carga incremental
monotdnica a fin de obtener curvas de capacidad.

= Determinar y evaluar para el sistema estructural los parametros de desempefio
sismico, como el factor de comportamiento sismico (Q), el factor reduccién de
fuerzas sismicas (Q"), y el factor de sobrerresistencia (R).

= Establecer algunas recomendaciones en cuanto a factores de comportamiento
sismico para el disefio sismico de estructuras en construccion compuesta con
columnas CCFT.

1.3. Organizacion de la tesis

En el capitulo 2 se resumen algunas investigaciones experimentales y tedricas relacionadas
con estructuras de seccion compuesta, ademas de algunos estados del arte que hablan de
este tipo de sistemas estructurales.

En el capitulo 3 se presentan los resultados obtenidos de los analisis elasticos de segundo
orden, incluyendo el analisis dinamico modal espectral para el calculo de las fuerzas
sismicas y el dimensionamiento de los elementos estructurales para edificios tipo de 3,5y
7 niveles. Ademas, se muestran los prototipos o modelos que se estudiaron, la zona de
estudio y parametros de disefio.
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En el capitulo 4 se presentan los resultados obtenidos de los anélisis inelasticos de segundo
orden de los edificios tipo de 3, 5y 7 niveles disefiados en el capitulo tres. En este capitulo
se realizaron anélisis estaticos no lineales en el programa OpenSees (2012), la seccidn
transversal del elemento se dividio en fibras, en el cual a la seccion transversal compuesta
se le asign6 un modelo constitutivo del material para el concreto y el acero estructural. Los
modelos constitutivos que se utilizaron se explican en el capitulo 2.

1.4. Metodologia y alcances

Se plantea el estudio del sistema estructural compuesto integrado por marcos resistentes a
momento con columnas circulares metalicas rellenas de concreto (CCFT). Se analizarén
edificios de 3, 5 y 7 niveles, ubicadas en la zona del lago (Il1lb) de la Ciudad de México
para asociarlas a las mayores solicitaciones del RCDF (2004). Respecto a los analisis
estructurales, se utilizara el software ETABS V9.5 (CSI, 2005) para realizar los analisis
elasticos de segundo orden y asi poder obtener secciones transversales tentativas.
Complementariamente, se utilizara el software OpenSees (2012) para realizar los anélisis
ineldsticos de segundo orden. Acerca de reglamentos de disefio, se utilizara las
especificaciones del AISC-2010 para el disefio de las secciones compuestas y las NTC-DS
(2004) para la determinacion de las fuerzas sismica. Para cumplir con los objetivos, se
realizaran los siguientes pasos:

1. Seleccion de configuraciones estructurales y numero de niveles de los modelos a
realizar.

2. Seleccion de la zona de estudio.
3. Seleccidn de reglamento de disefio para secciones compuestas.

4. Realizacion de analisis elastico y, posteriormente, un disefio por capacidad logrando
asi la calibracion de los modelos.

5. Evaluar el comportamiento mediante andlisis estaticos no-lineales con carga
monotonica creciente (analisis “pushover”).

6. De los andlisis no lineales obtener los mecanismos de falla y factores de
comportamiento sismico para sistemas estructurales compuestos con columnas
CCFT.
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CAPITULO 2
2. ANTECEDENTES

El presente capitulo presenta un resumen de investigaciones experimentales y numéricas
relacionadas con estructuras de seccién compuesta y, en particular, donde se utilizaron
columnas compuestas del tipo tubo de acero rellenas de concreto.

2.1. Estudios experimentales
2.1.1. Deierlein (2003)

De acuerdo con Deierlein (2003), las estructuras compuestas presentan un obstaculo en su
analisis y disefio debido a que no han sido bien estudiadas. Por ello, de acuerdo a este autor,
los reglamentos o normas en general no presentan especificaciones integrales de analisis y
disefio de estructuras con columnas compuestas. Aun asi, las estructuras con columnas
compuestas han sido ampliamente usadas en regiones de baja intensidad sismica, pero su
aplicacion sismorresistente ha sido severamente limitada. De acuerdo con el autor, los datos
de pruebas experimentales de la conexién mostrada en la figura 2.1 mostraron que el
sistema estructural compuesto presenta diversas ventajas; por ejemplo, se evitan problemas
de agrietamiento en soldaduras, como los sufridos en el sismo de Northridge, debido a que
la viga de acero puede pasar continuamente hasta el punto de maximo de momento.

Refuerzo longitudinal
Vigade acero

T B | '
- Refuerzo bransversal

N ¢ /

NS s
Detalle tipico

Columna de concreto reforzado
Figura 2.1. Conexiodn tipica (adaptada de Deierlein, 2003).

Los ensayes experimentales hechos por Kanno y Deierlein (1997) muestran un
comportamiento histerético estable en la respuesta ineléstica de la conexion viga-columna
(figura 2.2). La figura 2.2 (caso a) muestra la respuesta de la conexion detallada para que
las primeras articulaciones ocurrieran en las vigas; por el contrario, la figura 2.2 (caso b)
muestra la respuesta de la conexion detallada para que el comportamiento inelastico se
desarrollara solo en la columna. El caso (a) mostrado en la figura 2.2 es preferible para el
disefio sismico; sin embargo, el comportamiento histerético estable que se muestra en la

8
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figura 2.2 (caso b) demuestra la confiabilidad de este tipo de conexiones, aun cuando el
detallado no es adecuado al proveer de vigas mas resistentes que las columnas.

p=12 3 4
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> ' > |
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fd 180 f\__.: 50 poelfus -
m 200 m -200 .I. ....... +
o 250 L . D 260 b
2 s : 75 125 g 125 75 25 25 7 125
= 100 -50 0 50 100 = 400 50 0 50 100
Desplazamiento en extremo de vica (mm) Desplazamiento en extremo de vica (mm)
(@) Columna fuerte — Viga débil (b) Trabe fuerte — columna débil

Figura 2.2. Respuesta ineléstica fuerza-desplazamiento en una conexién viga-columna
(adaptada de Deierlein, 2003).

2.1.2. Sakino et al. (2004)

Sakino et al. (2004) realizaron pruebas a columnas cortas de tubos rellenos de concreto
(CFT) cargadas a compresion concéntricamente para observar su comportamiento. Estas
pruebas tenian como objetivo investigar el efecto del confinamiento del tubo de acero en la
resistencia del concreto, asi como el efecto del concreto de relleno en el pandeo local de la
pared del tubo de acero. Ademas, el estudio pretendia derivar métodos para evaluar la carga
ultima y obtener las relaciones carga-deformacion de columnas rellenas CFT.

Los autores realizaron 114 pruebas, donde los parametros considerados fueron: la forma del
tubo (circular vs. rectangular), la relacion ancho-espesor (b/t, D/t) y las resistencias del
acero (Fy,) y del concreto (f¢"). En la etapa de carga axial inicial de las pruebas de las
columnas circulares CFT, se observo que la relacion de Poisson para el concreto fue mas
baja que la desarrollada en el acero estructural, lo que condujo en una separacion entre el
concreto y la pared de la columna circular. Ademas, se distinguié un incremento de la
capacidad de carga a compresion axial de la columna circular CFT debido al confinamiento
del concreto al estar sujeto a una compresion triaxial.

Con base en las pruebas realizadas, Sakino y colaboradores propusieron modelos
constitutivos que se muestran en la figura 2.3 para el concreto confinado por tubos
circulares (CCFT) y rectangulares (RCFT). Las figuras 2.4 y 2.5 para el acero estructural
con tubos circulares (CCFT) y rectangulares (RCFT), respectivamente, rellenos de
concreto.
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Columna circular CFT

D/t=60

Columna rectangular CFT

Columna rectanaular CFT

N B/=60

Esfuerzo (MPa)
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10 H — Concreto simple
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Figura 2.3. Curva esfuerzo-deformacion (o-¢) para el concreto en columnas compuestas
circulares rellenas CCFT (adaptada de Sakino et al., 2004).

Como se observa en la figura 2.3, el concreto en secciones compuestas circulares (CCFT)
desarrolla una mayor resistencia y capacidad de deformacién debido al efecto de
confinamiento que proporciona el perfil de acero. Ademas, se observa que las columnas
circulares CFT desarrollan mayor resistencia que las columnas rectangulares CFT para una
misma relacion ancho-espesor; otra diferencia es atribuida al pandeo local, el cual se
presenta previamente en tubos rectangulares que en los circulares.

En las figuras 2.4 y 2.5 se muestran las curvas esfuerzo-deformacion (c-€) del acero
estructural en columnas compuestas rellenas circulares y rectangulares, respectivamente.
Segun los autores, el acero en columnas circulares rellenas se puede modelar con un
modelo elastoplastico perfecto, mientras que en columnas rectangulares rellenas se
desarrolla pérdida de resistencia bajo la presencia de pandeo local. La figura 2.5 muestra
tres tipos de curvas esfuerzo-deformacion (c-¢) para columnas rectangulares rellenas
RCFT, donde la curva tipo 1 representa a columnas con relacion B/t pequefia, la curva tipo
2 representa a columnas con relacion B/t mediana y la curva tipo 3 representa a columnas
con relacion B/t grande. En esta Gltima curva (tipo 3) se observa que el esfuerzo
desarrollado por este tipo de columnas no alcanza el esfuerzo de fluencia debido al pandeo
local.

10



Capitulo 2 Antecedentes

Compresion axial de datos de pruebas
para tubos de acero huecos
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Figura 2.4. Curva esfuerzo-deformacion (o-¢) para el acero estructural en columnas
compuestas circulares rellenas CCFT (adaptada de Sakino et al., 2004).
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Figura 2.5. Curva esfuerzo-deformacion (o-¢) para el acero estructural en columnas
compuestas rectangulares rellenas RCFT (adaptada de Sakino et al., 2004).
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2.1.3. Cheny Lin (2004)

Chen y Lin (2004) realizaron un total de seis pruebas experimentales de la placa de
conexidn entre la columna rectangular CFT (Concrete Filled Tube) vy la viga de acero, el
objetivo principal fue investigar el comportamiento ciclico de la placa de conexion entre la
columnay la viga.

Los seis especimenes fueron disefiados para cumplir con el criterio de columna fuerte-viga
débil, sin embargo, a cuatro de los especimenes se les proporciond una zona de panel fuerte
con el fin de concentrar las deformaciones inelasticas en la viga y a los dos especimenes
restantes se les proporciond una zona de panel débil con la finalidad de desarrollar
excesivas deformaciones debidas a grandes fuerzas de cortante en el area de la zona de
panel.

En uno de los especimenes, la viga de acero atraveso a la columna rectangular CFT. En el
resto de los especimenes la placa de conexidn atravesd a la columna CFT, donde tres de
ellos contaban con zona de panel fuerte y los dos restantes con zona de panel débil como se
menciono anteriormente.

La figura 2.6 ilustra esquematicamente la simulacion de cargas y condiciones de frontera en
las pruebas realizadas. Durante las pruebas una carga axial concentrada fue aplicada
continuamente en la columna rectangular CFT a través de un gato hidraulico para simular
las cargas de gravedad. Ademas, se aplicaron fuerzas laterales ciclicas en las vigas en
voladizo a través de actuadores hidréaulicos.

250

3000

1600

1
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1600
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Figura 2.6. Dispositivo de prueba (Cheny Lin, 2004).

Una vez terminadas las pruebas, la pared de la columna tubular fue removida para examinar
el nacleo de concreto. No se encontrd agrietamiento diagonal en el concreto; sin embargo,
se observd agrietamiento junto a la placa de conexion, lo cual indica que ocurrio
deslizamiento entre el concreto y la placa de conexion durante la ejecucion de las pruebas.
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Ademas, los resultados de tres especimenes con la placa de conexion al interior de la
columna rectangular CFT con zona de panel fuerte mostraron desgarramiento en el tubo de
acero independientemente del tipo de soldadura (penetracion o filete) debido a una posible
concentracion de esfuerzos; sin embargo, una vez terminadas las pruebas se observé la
formacion de articulaciones plésticas en la viga mas all& de la placa de conexion. La figura
2.7 muestra el comportamiento histerético para cada uno de los tres especimenes, donde se
puede observar comportamientos similares asi como el estrangulamiento de los ciclos
(efecto pinching).

1.0

0.0

M/Mp

-1.0

SRR Ty

4 8
Rotacién plastica total (% rad)
Figura 2.7. Momento plastico vs rotacion para especimenes con zona de panel fuerte
(adaptada de Chen'y Liu, 2004).

El espécimen donde la viga atravesod a la columna rectangular CFT, no desgarré al tubo de
acero y se formo articulacion plastica en la viga dando lugar a un comportamiento histérico
estable como se muestra en la figura 2.8.

Los dos especimenes con zona de panel débil fallaron debido a la fractura prematura en el
tubo de acero y agrietamiento por corte en el nicleo de concreto. La figura 2.9 muestra el
comportamiento histerético para estos dos especimenes, donde se observa estrangulamiento
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de los ciclos (efecto pinching). El estrangulamiento o reduccion de los ciclos contribuyeron
a la falla prematura del tubo de acero y al agrietamiento en el nucleo de concreto.

Rotacion pléastica total (% rad)

Figura 2.8. Momento plastico vs rotacion para espécimen con viga al interior del tubo de
acero (adaptada de Cheny Liu, 2004).
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Figura 2.9. Momento plastico vs rotacion para especimenes con zona de panel débil
(adaptada de Chen'y Liu, 2004).
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2.1.4. Perea et al. (2010)

Perea et al. (2010) realizaron un programa experimental que consistio en el ensaye de 18
columnas compuestas CFT de escala real.

El objetivo de este programa experimental se enfocd en desarrollar recomendaciones para
el analisis y disefio de columnas compuestas rellenas a partir de estudiar su comportamiento
al obtener y procesar la respuesta experimental asociadas a su:
e Carga critica de pandeo por flexion elastico e inelastico (Pc)
e Rigidez efectiva a flexion (Ele)
e Resistenciay rigidez a torsion
Resistencia a flexocompresion uniaxial con reduccion por estabilidad
Superficies de interaccion en flexocompresion biaxial
Resistencia al pandeo local
Longitud de la articulacion plastica (Lp)
Analisis sobre la progresion de los estados limite

Ademas, los datos procesados fueron muy utiles para calibrar:
e Los modelos constitutivos de los materiales en accion compuesta
e Los modelos de elementos no-lineales

Los 18 especimenes que se contemplaron en este programa experimental fueron ensayados
en el Laboratorio MAST (multi-axial system testing) que se muestra en la figura 2.10. Este
laboratorio de grandes modelos forma parte de la Red de Laboratorios NEES (Network for
Earthquake Engineering Simulation) y es administrado en el campus de la Universidad de
Minnesota en la ciudad de Minneapolis. En resumen, el sistema MAST consiste de una cruz
rigida de acero conectada al piso de reaccion por 4 actuadores verticales de 150 ton de
capacidad cada uno, y conectada a los muros de reaccion por 4 actuadores horizontales (2
por cada direccion) de 200 ton cada uno. EIl sistema esta controlado por una computadora
central que calcula la fuerza o desplazamiento que debe desarrollar cada actuador para
conseguir una resultante de carga y/o desplazamiento deseado en el centro de la cruz. De
esta forma, el sistema es capaz de modelar los 6 grados-de-libertad en cualquier espécimen
que se conecte en el centro de la cruz, con una capacidad maxima de 600 ton en compresion
o0 tensidn, 400 ton de carga lateral en cada direccién y un rango de desplazamiento lateral
de +40 cm y vertical de +50 cm (Hajjar et al. 2002).

Las dimensiones y propiedades de los especimenes CFT circulares y rectangulares que se
ensayaron estan resumidas en la tabla 2.1. Las columnas, como se muestra en la figura
2.10, fueron rigidamente conectadas en la base con el piso de reaccion y, principalmente
controlada en la punta como extremo libre. Esta condicién de apoyo duplicé la longitud
efectiva del pandeo, y por consiguiente, la esbeltez del elemento. De acuerdo con los
autores, este grupo de especimenes son a la fecha las columnas compuestas rellenas de
escala real més largas y mas esbeltas que se hayan ensayado en el mundo. Otra
caracteristica principal de esta matriz de especimenes es la utilizacion de los perfiles
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tubulares (HSS por sus siglas en inglés) comerciales con la mayor seccion transversal y con
la mayor relacién ancho-espesor.

Tabla 2.1. Matriz de especimenes CFT ensayados (Perea, 2010).

Nombre del L Perfil HSS F, f.’ D/t
Espécimen (m) (Dxt,bxhxt) (MPa)  (MPa)

1-C5-18-5 550 HSS5.563x0.134 300 36 45
2-C12-18-5 550 HSS12.75X0.25 300 36 55
3-C20-18-5 550 HSS20x0.25 300 36 86
4-Rw-18-5 550 HSS20x12x0.25 330 36 67
5-Rs-18-5 550 HSS20x12x0.25 330 36 67
6-C12-18-12 550 HSS12.75X0.25 300 86 55
7-C20-18-12 550 HSS20x0.25 300 86 86
8-Rw-18-12 550 HSS20x12x0.25 330 86 67
9-Rs-18-12 550 HSS20x12x0.25 330 86 67
10-C12-26-5 8.00 HSS12.75X0.25 300 36 55
11-C20-26-5 8.00 HSS20x0.25 300 36 86
12-Rw-26-5 8.00 HSS20x12x0.25 330 36 67
13-Rs-26-5 8.00 HSS20x12x0.25 330 36 67
14-C12-26-12 8.00 HSS12.75X0.25 300 86 55
15-C20-26-12 8.00 HSS20x0.25 300 86 86
16-Rw-26-12 8.00 HSS20x12x0.25 330 86 67
17-Rs-26-12 8.00 HSS20x12x0.25 330 86 67
18-C5-26-12 8.00 HSS5.563x0.134 300 86 45

Nota: las propiedades descritas en esta tabla son nominales; sin embargo, para las
calibraciones y procesamiento se utilizaron las propiedades reales que se midieron (por
ejemplo, L, D, t) o determinaron de los ensayes de materiales (F,, f.’).

[ \ Nl > lg : - o BS
(@) CFT circular de 5.50 m. de altur (b) CFT rectangular de 8.00 m. de altura
Figura 2.10. Columnas compuestas rellenas conectadas al sistema MAST (Perea, 2010)
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Para intentar evaluar el mayor nimero posible de condiciones y de estados limite, el
protocolo de carga que se usé consistio de un conjunto de distintos casos de carga, cada uno
con un proposito diferente, que en general siguieron el siguiente orden: (1) compresion pura
(2) flexocompresion uniaxial (3) flexocompresion biaxial (4) torsion con y sin compresion;
el caso de carga 2 y 3 se repitieron con 2 a 3 niveles distintos de carga axial y con carga
monotodnica y ciclica. Asimismo, se evaluaron los efectos del vaciado del concreto en
estado fresco sobre el tubo metalico.

Adicional a la instrumentacién propia del sistema MAST (celdas de carga y sensores de
desplazamiento en actuadores y cruz rigida), cada espécimen fue instrumentado con
diferentes sensores a lo largo de la columna, pero evidentemente con una mayor densidad
donde se esperaban mayores deformaciones y desplazamientos. La instrumentacion
promedio por espécimen consistié en 40 strain-gauges uniaxiales y triaxiales, 30 LVDTSs,
10 string pots, 30 LEDs de Krypton, 10 caméras fotograficas de auto-disparo (digitales 12-
Mpx) y 10 videocamaras (digitales). Por cada uno de los 18 especimenes fueron en total
alrededor de 130 canales, grabando sincronizadamente a 16 bits con una frecuencia de 1
muestra por segundo y con una duracion total de prueba de 25 horas.

Adicional al procesamiento de los datos medidos y calculados de las pruebas, fueron
realizados analisis inelasticos de segundo orden con plasticidad distribuida en el programa
OpenSEES (Mazoni et al. 2006) para calibrar los modelos constitutivos de los materiales y
de los elementos no lineales. El propésito de estos analisis no-lineales pretendia también
extender el comportamiento del elemento en la respuesta global del sistema e incluir los
efectos locales observados tales como:

(a) el pandeo local y los esfuerzos residuales del tubo metalico,
(b) el confinamiento y agrietamiento del concreto y
(c) los efectos de estabilidad, degradacion y longitud plastica del elemento.

De acuerdo con los autores, el procesamiento y calibracion de los datos experimentales y
analiticos que se obtuvieron en este estudio presentaron aportaciones muy interesantes,
dentro de las que se incluyen los siguientes:

e Como se ilustra en la figura 2.11, la resistencia de columnas compuestas rellenas que
se obtienen con las ecuaciones de disefio de las especificaciones del AISC-2010 se
ajustan razonablemente bien a lo medido en los ensayes descritos y los calculados en
los analisis de fibras. Las diferencias entre la curva tedrica y los datos medidos y
calculados se atribuyen a variaciones de las imperfecciones iniciales y a hipdtesis sobre
el valor del Elg.
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= Experimental

Analytical

0.8

AISC
(2010)

0.2 4

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
A
Figura 2.11. Resistencia a compresion experimental y analitica de columnas CFT (Perea,
2010)

e La rigidez a flexion calibrada con datos experimentales no muestra variacion con la
cuantia del refuerzo de acero estructural, aunque tampoco con la forma de la seccién o
con el parametro de esbeltez. En cambio, los datos mostraban una tendencia constante e
igual a lo siguiente:

para determinar la carga de pandeo: El, =EI_+0.80EI_ (2.1)

E|_+0.40E |
para analisis de segundo orden: El,= °° ¢ (2.2)
0.90(E,I,+0.50E,1 )
e La regresion estadistica de las deformaciones unitarias al inicio del pandeo local
permitieron revisar las relaciones limite ancho-grueso de tubos de acero rellenos de

concreto para el estado limite de pandeo local inelastico y eléstico. Los limites
ajustados experimentalmente son:

en CFT circulares: Ay = 0.15E A = 0.30E (2.3)
Fy Fy

E E 2.4

en CFT rectangulares: A, =2.12 F—S A, =3.0 ES (2.4)
y y

e La longitud de la articulacion plastica en una columna compuesta rellena es muy
cercana al valor tedrico que desarrollaria el perfil HSS de acero sin relleno de concreto.

Esta es:
S 2.5
Lsz 1—2 (2.5)
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M, (kip-ft)

La presion hidrostatica del concreto en estado fresco en los perfiles huecos
rectangulares puede generar imperfecciones en las paredes del tubo que aceleren la
aparicion del pandeo local del tubo. Para revisar esta condicion en futuros disefios, se
proponen limites y ecuaciones que estiman las deformaciones por el vaciado del
concreto y, en su caso, propuestas de refuerzo temporal para cumplir dichos limites.

La interaccion compresion — flexion (P-M) en columnas esbeltas generalmente presento
una reduccion a flexion por estabilidad mas alta a la que se determina con las
especificaciones AISC-2010. Para determinar con mayor precision una curva de
interaccion P-M de columnas compuestas, se propone para la seccion transversal
funciones continuas compatibles con el método de la distribucion de esfuerzos
plasticos, y una funcion de reduccion de momentos para considerar los efectos de
longitud.

La respuesta ciclica de columnas compuestas CFT desarollan en general, como se
ilustra en la figura 2.12, un buen comportamiento sin significativa degradacion de
rigidez o resistencia cuando son sometidas a altas deformaciones. La degradacion de
resistencia es evidentemente mayor por efectos p-delta cuando se tiene una alta
demanda de carga axial. En particular, el comportamiento de columnas compuestas de
secciones circulares fue superior al que desarrollaron las secciones rectangulares. De
acuerdo con los autores, esto es debido a que las secciones rectangulares son mas
suceptibles a desarrollar pandeo local.

M, (kip-ft)

=) i i i i | i
3 E .
a(deg) 6 (deg)

Momento en la base vs rotacion en extremo superior (M»-8)

(@) Compresidn y flexién uniaxial (b) Compresion y flexion biaxial

Figura 2.12. Respuesta ciclica para una columna circular CFT
(adaptada de Perea et al. 2010).
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2.1.5. Yu et al. (2006)

Yu et al. (2006) realizaron diecisiete pruebas experimentales a columnas circulares CFT
(Circular Concrete Filled Tube) para estudiar el comportamiento de estas mismas. El
objetivo principal de este estudio fue investigar los efectos de la resistencia del concreto,
las ranuras en el elemento de acero, bajo diferentes condiciones de carga concéntrica sobre
la capacidad ultima y el comportamiento carga-deformacion de las columnas.

Se utilizaron dos tipos de concreto, en algunos especimenes se utilizd concreto
autocompactante y en otros concreto normal. Ademas, se utilizaron cuatro métodos para
medir la deformacién axial en los especimenes, con el fin de obtener las propiedades
béasicas de las columnas CFT como: su rigidez a compresion axial y capacidad ultima.

Adicionalmente, para examinar los diferentes mecanismos de comportamiento se utilizaron
variantes en las condiciones de carga aplicada: a) se aplicd la carga en la seccién completa,
b) inicialmente al concreto, finalmente a la seccion completa después de que el concreto fue
comprimido, c¢) inicialmente a la seccion de acero, finalmente a la seccién completa
después de haber comprimido al tubo de acero y d) sélo a la seccion de concreto.

La figura 2.13 muestra la comparacion de los métodos antes mencionados para la relacion
carga-deformacion para uno de los especimenes gue no contaba con ninguna ranura, donde
se puede observar que existe poca diferencia en el intervalo elastico e inelastico.

3500 —
| - \ QI‘,._,"“..
3000 =
2500 - T
—~ I ‘ :
2 2000} 1 ‘ '
= L . —— método 1
< 1500 R — = = método 2
1000 - '- | |=—-=—-= método 3
; -eismais método 4
500 |
i . | G |

0— : : :
-0010 0005 0000 0005 0010 0015  0.020

g(}, s £‘/4

Figura 2.13. Comparacion de los cuatro métodos de medicién de la relacion carga-
deformacion (adaptada de Yu et al.2006).

Segun el autor, al comparar el metodo tres para algunos de los especimenes observaron
diferencias significativas, esto lo asocian a que este método tuvo la capacidad de registrar
deformaciones aun en la etapa de deformaciones sostenidas. Sin embargo, el método cuatro
no lo recomiendan para medir la deformacion axial de los especimenes (para mas
informacidn acerca de los métodos mencionados ver Yu et al., 2006).
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Al finalizar las pruebas, se observd que la resistencia del concreto (para concreto
autocompactante y el concreto simple) aumento, por lo tanto, la carga limite de elasticidad
y su capacidad ultima alcanzé valores mas altos. Ademas, se observo que la resistencia del
concreto tiene poca influencia en los modos de falla de las columnas circulares CFT.

Referente a la influencia de agujeros o ranuras en las columnas circulares CFT, se observé
que ante la presencia de estos las deformaciones se incrementan ligeramente ain en el
intervalo elastico como se muestra en la figura 2.14. Ademas, de presentarse pandeo local
mas temprano, aplastarse el concreto contenido en los orificios.

Se observo un incremento en la resistencia del concreto debido al confinamiento
longitudinal y transversal que proporciona el tubo de acero, asi como otros investigadores
lo han encontrado (por ejemplo., Chang y Mander, 1994).

Respecto a la influencia ante diferentes condiciones de carga, se observd que en algunos
especimenes ante las condiciones b) y d) tienen una capacidad ultima similar y al hacer la
comparacion con la condicion a) se observé una capacidad ultima ligeramente méas alta y
las deformaciones del tubo de acero alcanzaron valores bajos. Por lo tanto, el tubo de acero
ante las condiciones b) y d) soportaron menor esfuerzo axial de compresion que la
condicion a) bajo la misma carga (Yu et al. 2006).

3500

3000

2500

2000

sin orificios

N(kN)

15004| » e
11, = = = . con orificios

1000 </

300 __' método 3

0

: T y T ) T .
0.00 (. 0.02 0.03 0.04
&

Figura 2.14. Comparacion de la relacion carga-deformacion entre especimenes sin
orificios y con orificios (adaptada de Yu et al. 2006).
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2.2. Estudios numéricos
2.2.1. Denavit y Hajjar (2010)

Denavit y Hajjar (2010) desarrollaron una formulacion de plasticidad distribuida para
columnas compuestas rellenas (CFT) para andlisis estaticos y dindmicos no lineales. Dicha
formulacién utiliza modelos constitutivos uniaxiales ciclicos para el ndcleo del concreto y
para el tubo de acero. La exactitud de los resultados obtenidos al utilizar esta formulacion
fue comparada con un conjunto de pruebas experimentales, lo cual confirm6 que la
formulacién propuesta produce una simulacion realista de la combinacion de los materiales
(concreto y acero).

La formulacion para el modelo constitutivo del ndcleo del concreto se basé en las reglas del
modelo de Chang y Mander (1994) con algunas pequefias modificaciones; por ejemplo, la
rama de compresion se modifico para reproducir el confinamiento existente en elementos
CCFT. El efecto del confinamiento que produce el tubo de acero en el concreto incrementa
la resistencia y ductilidad del ndcleo del concreto. Esta presion de confinamiento es una
parte clave en la relacién constitutiva del modelo del concreto.

A continuacion se muestran los pardmetros necesarios para construir el modelo constitutivo
para el concreto:

El modulo de elasticidad E, es tomado a partir de las recomendaciones dadas por Chang y
Mander, 1994:

E.[MPa] = 8,200 f. [MPa]** (2.6)

La deformacién al esfuerzo méximo para el concreto no-confinado:

£ =f [MPa]¥*/ 1150 (2.7)
La presion de confinamiento:
Donde:
a, =0.138-0.00174(D/t) >0 (2.9)

El esfuerzo y la deformacion maxima a partir del modelo de confinamiento propuesto por
Chang y Mander (1994) son:

f.=f, (—1.254+2.254\/1+ 7.94(f,/f,)-2.0(f/ f)) (2.10)
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& =2, (1+5( 1,/ £, -1)) (2.11)

Se especifican valores de r diferentes, uno antes de alcanzar la deformacion & y otro
después de haber alcanzado &. Estos valores de r son usados para construir el modelo
uniaxial para el concreto (UniaxialMaterial changManderConcrete01).

M_l_g £, > &,
r= 5.2 (2.12)
0.4+0.016(D/t)(f,/F,) & <&,

Cuando & > &, el valor de r corresponde a rn_pre y cuando & < & el valor de r
corresponde a rn_post, estos valores de rn_pre y rn_post son algunos de los parametros
necesarios para construir el modelo uniaxial antes mencionado.

Denavit y Hajjar (2010) utilizaron las recomendaciones de Chang y Mander (1994) para
calcular la respuesta en tension del concreto. La resistencia en tension y su correspondiente
deformacion unitaria estan dadas por:

f'. [MPa] = 0.5 f . [MPa]"? (2.13)
E’t =1.23 f’t/ EC (214)

De igual manera los parametros rp y X, ¢r que permanecen constantes e igual a 4, son
necesarios para construir el modelo uniaxial del concreto (UniaxialMaterial
changManderConcrete01).

El modelo constitutivo del acero se basé en el modelo desarrollado por Shen et al. (1995).
Este modelo propuesto toma en cuenta el efecto debido al proceso de rolado en frio del
perfil de acero, para ello se aplica una deformacion pléastica inicial (¢&°, = 0.0006). Ademas,
considera el efecto de pandeo local, producido por la expansién lateral del nucleo de
concreto durante cargas de compresion. Este efecto de pandeo local se toma en cuenta
ajustando el rango de fluencia inicial en funcion del esfuerzo en la pared del tubo de acero.
Debido a la presencia del nucleo de concreto, el tubo de acero pandea localmente hacia
afuera (el pandeo local se asume cuando se alcanza la carga maxima).
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La tabla 2.2 presenta los parametros necesarios para construir el modelo constitutivo del
acero en columnas CCFT (UniaxialMaterial ShenSteel01, Denavit y Hajjar, 2010).

Tabla 2.2. Pardmetros para construir el material shenSteel01 (Denavit y Hajjar, 2010).

, 357 MPa < F,
Parametro Fy <357 MPa Fy > 524 MPa
< 524 MPa
Ko 1.06 Fy 1.06 Fy 1.06 F,
a -0.505 -0.528 -0.553
b 2.17 1.88 6.47
c 14.4 18.7 34.8
e 500 316 300
f 0.300 E° 0.484 E° 0.361 E°
a 0.191 0.217 0.175
w 3.08/F, 4.00/ F, 2.671F,
= 8.96 x 10° E® 1.01 x 102 E® 7.85 x 10° E®
c 9.89x 10"/, | 152x10°/ &, | 8.04x10°/ &,

Donde:

ko, tamafio inicial de la linea delimitadora.

a, b, c e f, awyd son constantes del material.
Fy esfuerzo de fluencia del acero.

E® modulo de elasticidad del acero.

g  deformacion unitaria de fluencia del acero.

EP.i pendiente inicial de la linea delimitadora (Bounding Line).

Como se puede observar en la figura 2.15 la linea delimitadora virtual (virtual bounding
line) y la linea de memoria (memory line) son paralelas a la linea delimitadora (bounding
line). La linea delimitadora (X-X) no se mantiene constante durante la historia de
deformaciones. El tamafio inicial de la linea de memoria (trayectoria Xm-X ) €s tomado
como el esfuerzo de fluencia del acero. La linea delimitadora virtual y la linea de memoria
fueron introducidas en el modelo para tener una mejor correlacion en el comportamiento
ciclico que no incluya reversiones completas. Para mayor informacion ver el articulo
publicado por Shen et al. (1995) (Cyclic Behavior of Structural Steels. I1:Theory).
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Figura 2.15 Linea virtual delimitadora y linera delimitadora.

2.2.2. Gartner y Hajjar (2006)

Gartner y Hajjar (2006) investigaron la respuesta sismica de edificios regulares de baja y
mediana altura con columnas rectangulares compuestas rellenas (RCFT). Los edificios
estudiados fueron de 3, 9 y 18 niveles, localizados en una zona de alta sismicidad en
Estados Unidos. Se analizaron un total de 13 edificios: (7) edificios de 3 niveles, (3)
edificios de 9 niveles y (3) edificios de 18 niveles. El objetivo principal de este estudio fue
demostrar que el conjunto de los edificios analizados permiten representar el
comportamiento esperado de sistemas estructurales basadas en columnas RCFT.

Gartner y Hajjar (2006) realizaron analisis de empujon (con control de fuerzas) a cada uno
de los 13 edificios. Las curvas de capacidad obtenidas se muestran en la figura 2.16. Los
autores encontraron que los edificios de 3 niveles son mucho mas rigidos que los edificios
de 9 y 18 niveles por un factor de 3 y 4 respectivamente, como se muestra en la figura 2.17.
Asimismo, el cortante basal maximo promedio para el edificio de 3 niveles es un poco mas
de 1.0 veces el del edificio de 9 niveles y 1.3 veces mas que el edificio de 18 niveles.
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Figura 2.16. Curvas de capacidad de los 13 modelos estudiados (Gartner y Hajjar, 2006).

En la figura 2.17 se muestran las curvas de capacidad normalizadas de los 13 modelos
estudiados, donde se observa que los edificios con la misma altura tienen una
sobrerresistencia similar y una diferencia significante de sobrerresistencia comparado con
los modelos de altura diferente.

0.5+

B VT T T T T T T T Design?B Design@C |~
' ' ! ! ———Design184  ———Design 18B

—Design 18C

Apcer/ Hpoor

Figura 2.17. Curvas de capacidad normalizadas de los 13 modelos estudiados

(Gartner y Hajjar, 2006).
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Con este estudio, Gartner y Hajjar (2006) concluyeron que los edificios mas pequefios no
tienen la capacidad de absorber demasiada energia pero fueron capaces de resistir grandes
cargas laterales antes de ocurrir el colapso. Ademés, concluyen que el factor de
sobrerresistencia para edificios regulares puede ser obtenido a partir de algunas
caracteristicas del sistema estructural como: 1) el numero de niveles, 2) el periodo
fundamental de la estructura y 3) la altura de la azotea. Finalmente, concluyeron que el
conjunto de edificios estudiados permitié conocer el comportamiento de sistemas
estructurales basados en marcos resistentes a momento en construccion compuesta con
columnas RCFT.

2.2.3. Hu (2008)

Hu (2008), realizé analisis de empujon utilizando el programa OpenSees, para determinar
la resistencia Gltima y la capacidad de deformacion de marcos compuestos resistentes a
momento con columnas compuestas rellenas. Se analizaron marcos en 2D de 4 y 6 niveles
con secciones CCFT y RCFT, para diferentes tipos de conexiones, en los que se incluye
una conexion rigida soldada y una conexién semirrigida con mufién en T (T-stub).

En la figura 2.18 se muestra la vista en planta de los marcos analizados por Hu (2008),
donde la primera propuesta consider6 todas las columnas con seccion RCFT, la segunda
propuesta con una combinacion de columnas RCFT y CCFT vy, finalmente, la tercera
propuesta con todas las columnas de seccién CCFT.

K
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[0 O

Vista en planta del marco con columnas RCFT

[ [

Vista en planta del marco con columnas RCFT y CCFT

{]
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o
@
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Vista en planta del marco con columnas RCFT

Figura 2.18. Vista en planta de los marcos en 2D (adaptada de Hu, 2008).

En la figura 2.19 se muestran las curvas de capacidad obtenidas en este estudio
correspondientes al marco de 6 niveles con columnas CCFT y para las conexiones rigidas
soldadas y semirrigida con mufién en T. Estos resultados mostraron que se tiene mejor
desempefio al utilizar una conexion semirrigida respecto a la rigida soldada, ambas con
resistencias similares pero con mayor degradacion al utilizar una conexion soldada.
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Figura 2.19. Curva de capacidad para el marco de 6 niveles consistente en columnas
CCFT con conexién placa extremo, semirrigida (PR) y soldada (Adaptada de Hu, 2008).

El marco con conexion semirrigida muestra una degradacion de resistencia gradual después
de alcanzar su resistencia ultima, no asi con la conexién soldada que deteriora muy
rdpidamente su resistencia al alcanzar su resistencia maxima. De acuerdo con los autores, lo
anterior se debe a la fractura fragil de la soldadura y a los efectos P-Delta. En contraste la
conexion semirrigida utilizada muestra desarrollar mayor ductilidad.

2.2.4. Meli (2003)

Meli (2003) presenta una discusion sobre la aplicabilidad y disefio de estructuras con
columnas compuestas en México. El autor menciona que los principales problemas en
México sobre el uso de este tipo de sistema estructural son los relacionados a una
problematica constructiva y normas de disefio para los elementos y sus conexiones, sobre
todo ante acciones sismicas. Lo anterior lo atribuye a la ausencia de pruebas experimentales
y analiticas en México sobre sistemas estructurales en construccion compuesta.
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2.3. Estudios relacionados con la obtencién de parametros de disefio sismico
2.3.1. Kircher y Heintz (2008)

Kircher y Heintz (2008) presentan un resumen y conceptos claves de las recomendaciones
de la metodologia ATC-63 (Applied Technology Council). El propoésito basico de esta
metodologia es proporcionar bases para establecer factores de desempefio sismico y la
reevaluacion de los factores de desempefio sismico de sistemas sismorresistentes
existentes. Adicionalmente, evalla el colapso bajo la intensidad sismica méaxima
considerada. Esta metodologia aplica a la determinacion de factores de desempefio sismico
de nuevos sistemas estructurales sismorresistentes, pero es conceptualmente aplicable al
reforzamiento de sistemas sismorresistentes de edificios existentes; una de las limitaciones
es que no aplica al disefio de sistemas no estructurales.

De acuerdo a Kircher y Heintz (2008), el ATC-63 toma en cuenta dos estados limites
basicos; éstos son: seguridad de vida y colapso estructural. EI primero provee de criterios
minimos para proteger y salvaguardar la vida de los individuos que se encuentran en la
estructura al instante de la ocurrencia sismica. Con el segundo, la metodologia ofrece una
baja probabilidad al colapso. Para evaluar el colapso la metodologia considera movimientos
del terreno bajo el méximo sismo considerado (MCE). El uso de esta metodologia requiere
de analisis refinados, en conjunto con movimientos del terreno representativos de la zona y
modelos no-lineales representativos del sistema de interés. Para definir los modelos
representativos, se requiere informacion detallada de disefio y datos de desempefio de la
post-fluencia de los componentes del sistema de interés.

De acuerdo a Kircher y Heintz (2008), el ATC-63 presenta una metodologia para evaluar la
probabilidad de colapso del sistema estructural, para ello se desarrollan curvas de fragilidad
donde el eje horizontal es la aceleracion espectral y el eje vertical es la probabilidad de
colapso.

2.3.2. Fema 355C (2000)

En el afio 2000, la Agencia Federal de Manejo de Emergencias (FEMA 355C, 2000)
comisiono a tres despachos de disefio estructural para disefiar edificios tipicos de 3, 9 y 20
niveles, siguiendo los requerimientos de disefio locales, para las ciudades de Los Angeles
(UBC 1994), Seattle (UBC 1994), y Boston (BOCA 1993). Los edificios fueron disefiados
para un destino de oficinas y ubicados en terreno firme. Se aplicaron todos los requisitos
para el disefio por carga de gravedad, viento y sismo. La figura 2.20 muestra la planta y
elevacion de los modelos (3, 9 y 20 niveles), el area achurada indica la zona del penthouse
y las lineas punteadas gruesas indican los marcos resistentes a momento.
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Figura 2.20. Planta y elevacién de los modelos de 3, 9 y 20 niveles (Fema 355C, 2000).

A cada despacho se le dio informacién basica en cuanto a carga muerta, viva, viento y
sismo, y con base en esto se les pidi6 realizar tres tipos de disefio, que fueron los siguientes:

e Disefo Pre-Northridge: basicamente estos disefios se basaron en enfoques anteriores
antes de que ocurriera el sismo de Northridge, es decir, sin considerar el enfoque
FEMA 267 (1995).

e Disefio Post-Northridge: en los disefios se tomd en cuenta el enfoque FEMA-267
(1995). Para este caso los disefiadores tomaron la decision de agregar cubre placas a
la vigas con el fin de mover la ubicacion de la articulacion plastica lejos de la
columna.

e Disefios Especiales: Se llevaron a cabo dos tipos de disefios especiales para los
modelos de 9 niveles Post-Northridge para las tres regiones antes mencionadas. El
primer disefio consistié en el uso de secciones de viga reducida y el segundo
consistio en el uso de acero de alta resistencia (A913).

En el disefio no hubo restriccién en cuanto al niUmero de conexiones resistentes a momento
0 en la eleccion de la secciones de los elementos, etc. Los tres despachos estructuraron todo
el perimetro con marcos resistentes a momento.
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El disefio bajo carga lateral para la estructura en Los Angeles (LA) fue regido por sismo. El
disefiador especifico acero A36 para las vigas en el disefio de pre-Northridge, mientras que
para el disefio post-Northridge se utilizaron aceros grado 36 y 50. El incremento del
momento de la viga junto a la columna puede ser responsable de usar columnas un poco
mas pesadas, para mantener el concepto de columna fuerte — viga débil. Con base al disefio
previo de pre y post-Northridge se espera que la respuesta global de la estructura sea
similar para los edificios con el mismo numero de niveles, aunque se esperan diferencias a
nivel local por ejemplo, en la distribucion de demandas entre la viga, zona del panel y la
columna.

El disefio para la zona de Seattle (SE) para las estructuras de 3 y 9 niveles fue regido por la
carga sismica, mientras que el disefio para la estructura de 20 niveles fue controlado por la
carga de viento (velocidad del viento 128.74 Km/hr). El disefio bajo carga de viento para
Seattle (SE) fue idéntico al disefio del edificio de 20 niveles por carga sismica en Los
Angeles (LA), por lo tanto se tienen rigideces similares para ambas estructuras. Para esta
estructura se us6 acero A572 Gr.50 para todas las columnas y vigas.

El disefio para la zona de Boston (BO) para la estructura de 3 niveles fue regido por carga
sismica, mientras que para el disefio de las estructuras de 9 y 20 niveles rigio la carga de
viento. Se uso6 acero A572 Gr.50 para las vigas y columnas.

Hay notables diferencias entre los disefios de pre y post-Northridge de Boston.
Boston se encuentra en zona sismica 2A, por lo tanto los disefios pre-Northridge no estan
obligados a cumplir con los requisitos especificos en la zona de panel de la fuerza el criterio
columna fuerte, que son obligatorias en las zonas sismicas 3 y 4.
Los disefios de post-Northridge, sin embargo, tienen que cumplir con una exigencia minima
en la zona panel de resistencia al corte, asi como el concepto columna fuerte, de acuerdo
con FEMA 267 (1995), lo que resulta en el uso de secciones de columnas mas pesadas y el
uso de doble placas.

Respecto a los disefios especiales realizados, se encontré que para el redisefio R1 de Los
Angeles (LA) de 9 niveles se obtuvo una reduccion significante en el tamafio de las
columnas, pero a la vez se ve un incremento en el tamafio de las columnas, esto debido al
uso del concepto de columna fuerte — zona de panel débil en el disefio original. Para el
segundo redisefio R2 se obtuvieron vigas mas ligeras reduciendo la longitud de los claros.
Y para un tercer redisefio R3 se obtuvieron vigas mas pesadas pero columnas mas ligeras
en comparacion con el disefio original LA pre-Northridge.

El objetivo principal del articulo FEMA-355C (2000), es ayudar a entender los asuntos
criticos para controlar el desempefio de estructuras de acero consistentes en marcos
resistentes a momento bajo diferentes niveles de peligro sismico. Para lograr el objetivo
antes mencionado, se toman modelos de estructuras y practicas tipicas de disefio de los
Estados Unidos de América. Las caracteristicas del comportamiento a nivel elemento, se
utilizan para el estudio del comportamiento y respuesta del sistema a través de la
evaluacion detallada de la demanda sismica para una multitud de estructuras de acero
consistentes en marcos resistentes a momento. La demanda sismica se obtiene de
movimientos del terreno representativos para cierta localidad.
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2.3.3. Fema P695

El capitulo 5 del FEMA P695 (desarrollo de modelos no-lineales) presenta informacion
para la evaluacion al colapso de sistemas sismorresistente, a partir del desarrollo de
modelos analiticos, para lo cual es necesario proponer configuraciones del prototipo a
estudiar. El desarrollo de los modelos no-lineales debe incluir el disefio del prototipo,
refiriéndose a que las configuraciones deben ser proporcionadas y detalladas de acuerdo a
los requerimientos de disefio del sistema sismorresistente propuesto.

El disefio del prototipo debe cumplir todos los requerimientos de disefio para el sistema
sismorresistente, ademés de incluir toda posibilidad que afecte la respuesta estructural y
comportamiento que lleve al colapso al sistema. Se debe poner énfasis en el disefio de los
elementos y conexiones del sistema sismorresistente. Este disefio intenta visualizar el rango
factible del disefio arquitectonico y no pretende capturar todos los posibles valores tipicos
de un buen o mal comportamiento sismico.

Hablando un poco de los métodos de disefio sismico que se mencionaron anteriormente, se
encuentra el método de la Fuerza Lateral Equivalente (ELF) que presenta el ASCE/SEI 7-
05 en su seccion 12.9, el cual se puede usar para el disefio del prototipo, excepto cuando: se
requiera disefiar una estructura altas en una categoria de disefio sismico D que tenga un
periodo fundamental, T, mayor a 3.5T; (tabla 12.6-1, ASCE/SEI 7-05). Para este caso se
puede usar el método de Analisis de Espectro de Respuesta (RSA). Y para el caso de no
poder utilizar los métodos ELF y RSA se puede permite el uso del método de Analisis de
Historia de Respuesta (RHA), donde este ultimo refiere al disefio de estructuras aisladas
sismicamente con caracteristicas de desempefio precisas (seccion 17.4.2.2, ASCE/SEI 7-
05).

Para el efecto de cargas de disefio sismico, las provisiones ASCE/SEI 7-05 especifican
cargas sismicas y criterios de disefio que dependen de la Categoria de Disefio Sismico
(SDC), que a la vez esté en funcion de la intensidad del movimiento del terreno (DE) y del
destino de la estructura.

El uso de esta metodologia requiere de la seleccién de valores de prueba como lo es: el
Coeficiente de Modificacion de la Respuesta, R, Coeficiente de Amplificacién de los
Desplazamientos, Cq, Yy el Factor de Sobrerresistencia, Q,. Con el factor R, se determina el
cortante basal, V, y la relacion del efecto de la fuerza sismica horizontal. El factor R es
equivalente al factor Q”, el factor Cd es equivalente al factor Q y el factor Q, es equivalente
al factor R, en las NTC-DS (2004).

La idealizacion matematica hecha debe capturar todos los efectos no-lineales relacionados
con el comportamiento al colapso del sistema, esto puede hacerse a través de: simulacion
explicita de modos de falla a través de analisis no-lineal, evaluacion no simultanea de
modos de falla usando alternativamente revision de estados limite de cantidades de
demanda de analisis no-lineal. Los modelos analiticos pueden ser en dos dimensiones (2D)
o tres dimensiones (3D), la eleccion de los modelos antes mencionados esta en funcion de
la configuracion del prototipo. Si se utiliza un modelo en 2D, no se deberia excluir los
efectos que produciria el mismo modelo pero en 3D.
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Para simular el colapso del sistema estructural los componentes del modelo deben capturar
la resistencia y degradacion de rigidez bajo grandes deformaciones. Estos modelos tienen la
ventaja de proveer una aproximacion de las caracteristicas de resistencia y deformacion
inelastica. Los modelos deben simular directamente todos los modos de deterioro
significativo que contribuyan al comportamiento de colapso, esto se logra a través de los
componentes del modelo estructural que simulan rigidez, resistencia, y deformacion
inelastica bajo ciclos de carga reversiva.

Investigaciones realizadas por Ibarra et al. 2005, han demostrado que los factores que mas
influyen en la respuesta al colapso son: el esfuerzo de fluencia, Fy, resistencia maxima, Fe,
capacidad de deformacion plastica, dp, rigidez tangente, Ky, y los esfuerzos residuales, F;.
Se debe poner atencion a los efectos relacionados a la iniciacion del agrietamiento o
fluencia que pueden no ser considerados en el modelo, como el agrietamiento por
contraccion debido al curado del concreto y esfuerzos residuales debidos a la fabricacion.

El desarrollo de modelos analiticos es para un caso especifico y no tiene una aplicacion
general.

2.4. Conexiones en columnas circulares CFT

Investigaciones experimentales de conexiones en columnas CFT han derivado en una
amplia variedad de configuraciones dependiendo de la forma del tubo y el desempefio
deseado en la conexion. De acuerdo con Hu y Le6n (2008), las conexiones viga-columna
usando columnas CFT se clasifican en dos categorias o grupos.

e En la primera categoria la viga es soldada directamente a la pared de la columna. Sin
embargo, en esta primera categoria la pared del tubo podria estar sujeta a severas
distorsiones debidas a grandes esfuerzos y deformaciones producidas por el contacto
directo de la soldadura. Este tipo de conexidn se muestra en la figura 2.21.

e En la segunda categoria de conexion, los patines de la viga o la viga completa atraviesa
al tubo de acero y, posteriormente, la columna es rellenada de concreto. En esta
segunda categoria las altas demandas de cortante en la pared del tubo se ven reducidas.
Este tipo de conexion se muestra en la figura 2.22.

Este tipo de investigaciones han demostrado que la conexiones viga-columna compuesta
(CCFT) presentan un mejor comportamiento respecto a las conexiones viga-columna
tubular de acero.
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Figura 2.21. Conexiones soldadas tipicas para columnas circulares CFT (adaptada de Hu
y Ledn, 2008).

Ranura horizontal para

. vdatch Connection Stub
conectar viga-columna

1in Smin tolerance

6.4
e ™ goldadurainf. ¥ sup.
19mm (Dia.)
| Pernos A325
EI
|
v i e ——
1 I
| + W14X38
L \
{ -__(.i 6.4 mm
355.6 mm (Dia) X 6.4 mm

| Tubo de acero

( Conexidon viga-columna
0 )
[ {
Wll:‘-mm

a) Conexién de patin contintio

Ranura en forma I para
conectar viga-columna

i 3556 mm (Dia) X 6.4 mm

Tubo de acero

' Conexion viga-columna

b) Conexion de viga continua
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Ademas, existe una conexion a momento precalificada para columnas compuestas RCFT en
el codigo AISC 358-10, este tipo de conexiones han sido validadas en forma experimental.
En un futuro, se espera que exista algin tipo de conexion precalificada para columnas
compuestas CCFT.

La conexion a momento precalificada para columnas compuestas RCFT se muestra en la
figura 2.23.

Concrete fill
Collar flange assembly

Collar corner
assembly

Moment beams
on any or all faces

Square steel HSS or built-up column

Figura 2.23. Conexion a momento precalificada para columnas compuestas RCFT
(adaptada de AISC 358-10).

2.5. Reglamentacion
2.5.1. Especificaciones NTC-EM (2004) para secciones CFT

El capitulo 3.6 de estas normas proporcionan las recomendaciones para sistemas
estructurales en base a sistemas compuestos.

2.5.1.1. Limitaciones

Una columna comprimida se considera compuesta cuando cumple las siguientes
condiciones:
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1. El &rea de la seccion transversal del elemento de acero debe ser por lo menos el cuatro
por ciento del area de la seccidn transversal compuesta total.

2. Laresistencia del concreto f'c se encuentra en los siguientes limites:
Concreto de peso normal: 20 MPa < f'¢ < 54 MPa. 6 200 kg/cm’< f'¢ <550 kg/cm?

Concreto de peso ligero: ¢ > 300 kg/cm?

3. Cuando el esfuerzo de fluencia del acero estructural o de refuerzo, es mayor que 4200
kg/cm?, en el calculo de la resistencia se tomara este valor.

4. El espesor t de la pared de la seccion circular de acero no debe ser menor que
D (Fy/8E), ni menor de 3mm. Donde E es el mddulo de elasticidad del acero, D es el
diametro de la seccion circular de acero y Fy es el esfuerzo de fluencia del material.

2.5.1.2. Resistencia de disefio en compresion pura

La resistencia de disefio de columnas compuestas cargadas axialmente se hace con la
siguiente formulacion:

Fm
Ro= 2n . on \WN AFg < myA\FR (2.15)
(1+,1 ~0.15 )
KL | F
e 2.16
r \ 7°E, (2.16)
me - Fy +C1Fyr %+C2 f:% (2.17)
E = E+C3Ec% (2.18)

Donde:

Fr  factor de resistencia, igual a 0.85.

n coeficiente adimensional, igual a 1.4.

Fy  esfuerzo de fluencia del acero estructural.

Fyr  esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo.

A;  éareade la seccion transversal del elemento de acero estructural.
Ac area de concreto.

A,  é&readel refuerzo longitudinal.

E maodulo de elasticidad del acero estructural.

Ec  modulo de elasticidad del concreto.
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fc  resistencia especifica del concreto en compresion. ,

fe resistencia nominal del concreto en compresion, igual a 0.8 f; .

C1, C,, C3  Coeficientes numéricos para secciones tubulares rellenas de concreto
C1=1.0,C,=085C3=04

2.5.1.3. Resistencia de disefio a flexocompresion

La resistencia de disefio de columnas compuestas en flexocompresion se hace con la
siguiente formulacion.

Para revisién de las secciones extremas:

M
it + M.o, +—>-<1.0 (2.19)
P, KM, KM,
Para revision de la columna completa:
* M*
i-F&‘F&Sl.O (2.20)
R M, KM,

Donde My, My Y M,y se calculan considerando que la seccion transversal compuesta esta
completamente plastificada.

Cuando el primer término de la ecuacion 2.20, que corresponde a la fuerza axial, sea menor
que 0.3, la resistencia nominal en flexion My, My 0 My, se determinara por interpolacion
lineal entre los valores que corresponden a la plastificacion completa de la seccidn
transversal compuesta, utilizando P,/FrR. = 0.3, y los calculados cuando P,=0.

Donde:

Rc  resistencia nominal bajo fuerza axial, calculada a partir de la ecuacion 2.15

Pu, MuoxY Myoy ~ fuerza axial dltima y momento Gltimo en el extremo

M uoxY My ~ momento dltimo en el extremo

Mm, Mpxy My, resistencia nominal en flexion para el eje x, X y y respectivamente

Py  fuerza axial nominal, igual a A; Fy, donde Fy es el esfuerzo de fluencia del acero
estructural y A es el area de la seccidn de acero

Fr  factor de resistencia, igual a 0.90

ry radio de giro en el eje débil de la seccidn
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2.5.1.4. Resistencia de disefo a cortante

Ninguna recomendacion se da en estas normas acerca de la resistencia a cortante de una
columna de seccion compuesta. Solo se menciona la resistencia a cortante de vigas
compuestas, la cual se calcula como la resistencia a corte del alma de la viga.

2.5.2. Especificaciones del Eurocodigo 4 para secciones CFT

El capitulo 6.7 de este reglamento (EC4-2004) habla acerca de columnas compuestas, el
cual aplica a elementos compuestos en compresion: secciones revestidas de concreto,
secciones parcialmente revestidas de concreto y a columnas rectangulares o circulares
rellenas de concreto. La figura 2.24 muestra las secciones transversales tipicas de columnas
compuestas.

(d) (e) ®

Figura 2.24. Secciones transversales compuestas tipicas (Eurocadigo 4).

Se plantean dos metodos de disefio para este tipo de columnas, el primer método hacia
elementos no simétricos o secciones no simétricas a lo largo de la columna, el segundo
método esta dirigido a elementos con doble simetria y secciones transversales uniformes a
lo largo del elemento. EI primer método es de disefio por estabilidad el cual toma en cuenta
los efectos de segundo orden incluyendo esfuerzos residuales, imperfecciones geométricas,
inestabilidad local, agrietamiento del concreto, contraccion del concreto y fluencia del
acero estructural y de refuerzo. El segundo metodo es el simplificado de disefio que esta
limitado a elementos de doble simetria y a secciones transversales uniformes, este método
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no es aplicable si el elemento estructural consiste de dos 0 mas elementos que no estan
conectados.

2.5.2.1. Resistencia de disefio en compresion pura

La resistencia plastica a compresion de una seccion compuesta CFT estd dada por la
siguiente expresion:

NpI,Rd = Aﬁ fyd + A: fcd + As fscl (2-21)

Donde:

Al A, A Area del acero estructural, del concreto y acero de refuerzo respectivamente.
fya, fea, fsa  esfuerzo de fluencia del acero estructural, resistencia a compresion del concreto
y esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, respectivamente.

La resistencia plastica a compresion de una seccion compuesta CFT, la cual toma en cuenta
el aumento de resistencia del concreto debido al confinamiento proporcionado por el tubo
de acero esta dada por la formula 2.22.

f

¥
fck

]+ Af, (2.22)

o~

I\IpI,Rd = naAa fyd + A: fcd [14_770

Para elemento donde la excentricidad de la carga axial e = 0, los valores de 7, = 720 Y 77c =
Mo €Stan dadas por las ecuaciones 2.23 'y 2.24, d es el diametro exterior del tubo de acero.

Mo =0.25(3+22)<1.0 (2.23)

N, =49-1851+171% >0 (2.24)
N

A= % (2.25)

cr

Donde:

Noi,re  Se calcula con la ecuacion 2.22.
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Ner carga elastica de pandeo, utilizando una rigidez efectiva (El)es y debe ser calculada
como:
(El),, =El,+E] +K.E| (2.26)

e—ctm-c

Donde:

Ke factor de correccion tomado como 0.6.
la, I, s momentos de inercia del perfil de acero, del concreto no agrietado y de las barras
de refuerzo respectivamente.
Ea, Es, Ecn  modulo de elasticidad del acero estructural, de refuerzo y del concreto,
respectivamente.

Para considerar la influencia de los efectos a largo plazo de la rigidez a flexién efectiva, el
maodulo de elasticidad del concreto E.p, debe ser reducido a un valor de E. s, de acuerdo a la
siguiente expresion:

1

Ec,eff = Ecm (227)
1+(NG,Ed/NEd )("t
Donde:
1y coeficiente de deslizamiento.
Neg fuerza normal total de disefio.

NG ed parte de la fuerza normal que es permanente.

Para elemento sujetos a compresion axial y flexion con 0 < e/d < 0.1, los valores de 7.y 7c
se determinan con las ecuaciones 2.28 'y 2.29, Yy 7.0, 7co Se calculan con las ecuaciones 2.23
y 2.24.

M =10 +(1-17,,)(10e/d) (2.28)

1. =1 (1-10e/d) (2.29)

Para relaciones de e/d > 0.1, 7,=1.0 y n.= 0.

Para tomar en cuenta los efectos de segundo orden en analisis elasticos, el Eurocodigo
EC4-2004 propone una ecuacion para el calculo de la rigidez efectiva, esta ecuacion se
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considero al realizar los analisis elasticos de segundo orden presentados en el capitulo 3 de
esta investigacion, la expresion es la siguiente:

(EI )eff ] :Ko(Ea|a+Es|s+Ke,llEcm|c) (230)
Do6nde:
Ken  factor de correccion, el cual debe ser tomado como 0.5.
Ko factor de calibracion, el cual debe ser tomado como 0.9.

La influencia de la geometria y las imperfecciones estructurales también deben de
considerarse, el Eurocodigo EC4-2004 toma en cuenta este efecto a través de una
imperfeccion geométrica equivalente (para mas informacion ver la tabla 6.5 del EC4-2004).

I“"llI:lI.F?‘l:I

N pm,Rd

1/2N g

> M

Mpgre  Mpoxrd

Figura 2.25. Diagrama de interaccion simplificado (Eurocodigo EC4-2004).

En la figura 2.25 se muestra el diagrama de interaccion simplificado para una seccion
compuesta. Los puntos de anclaje A, B, C y D se obtienen a partir de una distribucion
plastica de esfuerzos de la seccion.
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2.5.3. Especificaciones AISC-2010 para secciones CFT

El capitulo | de las Especificaciones para Edificios de Acero Estructural del 2010
(Specifications for Structural Steel Buildings, 2010) aporta provisiones a elementos en
construccidén compuesta.

2.5.3.1. Limitaciones de los materiales

1. Laresistencia del concreto f'c se encuentra en los siguientes limites:
Concreto de Peso Normal: 3 ksi < f'¢ < 10 ksi. 6 200 kg/em’< f'¢c <700 kg/cm®

Concreto de Peso Ligero: 3 ksi < f'¢c < 6 ksi. 6 200 kg/em’< ¢ <420 kg/cm®

2. El esfuerzo de fluencia del acero estructural, Fy, usado para calcular la resistencia de
la seccién compuesta no debe exceder de 75 ksi (5,273 kg/cm?).

3. El érea de la seccién de acero debe ser por lo menos 1% del érea total de la seccion
compuesta.

Estos limites en las propiedades de los materiales, se encuentran entre los intervalos y
dispersiones obtenidos en pruebas experimentales (Ledn y Aho, 2002). Los limites para el
f'c y Fy se mantienen dentro de los limites de variabilidad de las pruebas experimentales
antes mencionada.

2.5.3.2. Clasificacion de secciones compuestas CFT por pandeo local

Las especificaciones AISC-2010 en su capitulo 14 proporcionan algunos limites para la
clasificacion aplicables a secciones compuestas en: compactas, no-compactas y esbeltas.
Mientras no se exceda el valor de 4, no habré problemas de pandeo local en la seccion.

La tabla 2.3 proporciona los limites ancho-espesor para elementos de acero en compresion
en elementos compuestos sujetos a flexion.

Tabla 2.3. Limites ancho-espesor para elementos compuestos sujetos a flexion (AISC-

2010).
Elemento | Relacion Ap Ar Maxima
Ancho/ | Compacta/ No-Compacta/ Permitida
Espesor | No compacta
Esbelta
HSS Circular D/t 0.09 E/Fy 0.31 E/Fy 0.31 E/Fy

La tabla 2.4 proporciona los limites ancho-espesor para elementos de acero en compresion
en elementos compuestos sujetos a compresion axial.

42



Capitulo 2 Antecedentes

Tabla 2.4. Limites ancho-espesor para elementos compuestos sujetos a compresion axial

(AISC-2010).
Elemento | Relacion Ap Ar Maxima
Ancho/ Compacta/ Permitida

No-Compacta/

Espesor | No compacta
Esbelta

HSS Circular D/t 0.15 E/Fy 0.19 E/Fy 0.31 E/Fy

Donde:

Jp  limite de esbeltez entre seccion compacta y no-compacta
Ar limite de esbeltez entre seccion no-compacta y esbelta

En resumen para que una seccion CFT pueda ser considerada como compuesta, se deben
cumplir con los siguientes requisitos:

1. El area de la seccion de acero estructural debe ser mayor que 1% del area de la seccion
compuesta.

2. Larelaciéon D/t de tubos circulares rellenos de concreto no debe ser mayor que 0.15
E/Fy.

2.5.3.3. Resistencia nominal de secciones CFT

Las especificaciones antes mencionadas proponen varios meétodos para determinar la
resistencia nominal de la seccién transversal de elementos compuestos. Estos métodos
pueden basarse en una distribucion plastica de esfuerzos o de compatibilidad de
deformaciones.

Durante el andlisis de elementos compuestos, la resistencia a tension del concreto se omite.

2.5.3.4. Método de distribucion plastica de esfuerzos

Este método consiste basicamente en asumir una plastificacion total de la seccion
transversal, como se menciond anteriormente la resistencia a tension del concreto se
desprecia en el célculo de esta resistencia.

Con este método, la resistencia nominal es calculada asumiendo que todas las fibras de la
seccion transversal, trabajando algunas a compresion y otras a tension han alcanzado su
esfuerzo de fluencia. Se asume que el concreto alcanza un esfuerzo a compresion de 0.95f"c
para el tipo de secciéon circular CFT. El factor de 0.95 para seccion circular CFT toma en
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cuenta un incremento de resistencia debido al confinamiento que el tubo proporciona al
concreto.

La resistencia a compresion de un elemento compuesto de doble simetria cargado
axialmente se determina de acuerdo a la seccion 12.1b de las especificaciones del AISC-
2010, y nunca debe ser menor a la resistencia a compresion de la seccion de acero.

Cuando & <2.25

PnO
PP, {0.658 g } (2.31)
P
Cuando —2>2.25
P, =0.877P, (2.32)
Donde:
P =7 (Elex)/(KL)*> es la carga critica de pandeo (2.33)

A continuacion se muestra la formulacién del calculo de Py, para secciones compactas, no-
compactas y esbeltas.

Para secciones compactas:

: E
P, =P, =FA +C,f, [A: + A, E—S] (2.34)

Donde:

F, esfuerzo de fluencia del acero estructural

As areade la seccidn de acero estructural

C, igual a 0.85 para seccion rectangular y 0.95 para seccion circular
f'c  resistencia a compresion del concreto

A. érea de la seccion de concreto

A area de las barras de refuerzo longitudinal

Es modulo de elasticidad del acero estructural

Ec. mddulo de elasticidad del concreto
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Para secciones no-compactas:

Po=P,———(2-4,) (2.35)

Donde:

P, se determina a partir de la ecuacion 2.34

P,=F,A+0.7f [A +A, Ej (2.36)

A limite de esbeltez de la seccion
JpyAr  fueron definidos anteriormente en la tabla 2.2y 2.3

Para secciones esheltas:

P, =F,A+0.7f, (A: +A, %j (2.37)

C

Donde:

Para secciones rectangulares rellenas:

9E

F, = s (2.38)
(b/t)’
Para secciones circulares rellenas:
0.72F
F - =y (2.39)

: @m);}“

S

La rigidez efectiva Elg de la seccion compuesta para propésito del calculo de la resistencia
debe ser calculada considerando la rigidez de la seccion de acero estructural, del acero de
refuerzo y del concreto, a partir de la siguiente ecuacion:
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El, =E]I +E]l, +C,ELI, (2.40)
Donde:
C, :0.6+2{ A }30.9 (2.41)
A+ A

La resistencia a tension de una seccién compuesta se calcula a partir de la siguiente
ecuacion, usando ¢ = 0.90:

Pn = AEFy + &I’ Fysr (2'42)

Los ejemplos de disefio AISC (AISC Design Examples, Version 13.0) contiene algunos
casos de secciones compuestas donde se asume una plastificacion total de la seccion. Para
calcular la resistencia de una seccion compuesta, las especificaciones AISC-2010 presentan
un método simplificado para calcular los puntos de anclaje del diagrama de interaccién de
una columna en seccién compuesta. La figura 2.26 muestra el diagrama de interaccion para
una seccion compuesta, donde se compara la solucion exacta y simplificada.

A Exacto. Exacto.

o Ak—. T Rigido - Plastico.  pf—_ - Rigido - Plastico.
- Sw T o b ‘:\E\ T
IS N %
2| 0 g
5 R <
— -~ [
4 O\ 2
3 5 5

D> o
@] 7
S ,f &

. - Q o 4
Momento, M B Momento, M B
a) b)

Figura 2.26. Diagrama de Interaccion P-M tipico de secciones compuestas. Comparacion
entre el método exacto y el simplificado (adaptada de AISC-2010).

En la figura 2.26 se puede observar que con el método simplificado se obtiene una buena
aproximacion respecto al metodo exacto. En el calculo del diagrama de interaccion para el
método exacto se supuso compatibilidad de deformaciones y puede ser usado para
determinar la resistencia nominal de secciones asimétricas y/o atipicas, o bien, cuando se
considere que el acero estructural no exhiba un comportamiento elastoplastico perfecto. Las
especificaciones del AISC permiten el uso de distribuciones analiticas diferentes del
comportamiento del concreto, siempre y cuando sean compatibles con los resultados
experimentales publicados para materiales similares.
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Sin embargo, el AISC-2010 hace una simplificacion mas al no consideran el punto E en el
diagrama de interaccion como se muestra en la figura 2.26 (caso a). Los puntos de anclaje
A'y C mostrados en la figura 2.26 (caso a) deben ser reducidos por los efectos de longitud
obteniéndose nuevos puntos A; y C, como se muestra en la siguiente figura 2.27. Los
puntos A;, C, y B del diagrama de interaccion deben ser reducidos por los factores de
resistencia ¢ obteniéndose los puntos finales Ay, Cq Y By del diagrama de interaccion para
el método simplificado del AISC. Una vez obtenidos los puntos Ag, Cq y By se trazan lineas
rectas para unir estos puntos como se muestra en la figura 2.27. Las ecuaciones de
interaccion que propone el AISC representan una interpolacion lineal entre los puntos de
anclaje (Aq y Cq, Bq y Cy), las ecuaciones de interaccion son las siguientes:

SiP<Pc

M
%-ﬁ-—ry <1 (2.43)
Mcx cy
SiP;>Pc
— M
e + M, +—2<1 (2.44)
I:)A - PC Mcx Mcy
Do6nde:

P, resistencia a compresion requerida.
Pa  resistencia a compresion axial pura reducida por estabilidad (punto A,).
Pc  resistencia a compresion axial en punto C reducida por estabilidad (punto C;).
M,  resistencia a la flexion requerida.
M.  resistencia a la flexion requerida para el punto C.
subindice relativo al eje fuerte a flexion.
y subindice relativo al eje débil a flexion.

Para la flexion biaxial el valor de P se debe calcular tanto para el eje fuerte como para el
eje debil. En la figura 2.28 se muestran los puntos de anclaje para calcular el diagrama de
interaccion P-M para ambos ejes de una seccion CFT, en base al método simplificado del
AISC.
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A —— Compatibilidad de deformaciones
Ade ——-— Rigido-plastico
Aj . —-— Simplificado
fy

e gy

Compresion Axial, P

Y

Momento, M

Figura 2.27. Diagrama de Interaccion P-M tipico de secciones compuestas, incluyendo el
Meétodo Simplificado (adaptada de AISC-2010).

PLASTIC CAPACITIES FOR COMPOSITE
FILLED ROUND HSS BENT ABOUT ANY AXTS

Section |  Stress Distribution Paint
L8 P =AF,+085[4* M, =0
] A Ae = ("mzlfd A.c = ﬂrm? T ={d—fl;2
4 e T 171" P, =AF, +0.95 74, (Loaded in only axial comprassion)
. B, =(08574 +F,4 ) YF (a2 1)+ Y 0857w] [%’_ﬂ'ﬂﬁz/{ ]
| = M,=Z,F, +}§z‘_j{n.ss ,ﬂ']

- e Y G
o A

1 A c | R=08f4, .=,
s ﬁ“ EE O8L4) a,-2,5,+ Y z.0851)
B z,=dy-z,  z-h/
ZA _E_._ P, =0 M,=Z,F, +}5ZH(D.SSJ;']
\_/ |

o 2u~(2 a5 )| fo-2a 20 =(wan( %))
#@____ \ E::_'_?% B 8 _(0026K, - m%n_om;:‘ * J0.026K +2K,F +0857K K, A
Z K.=fh K, =Frt b= %s‘m[(f - ﬂ%] <hf

Figura 2.28. Ecuaciones de puntos caracteristicos P-M para secciones CCFT
para flexion en cualquier eje (AISC, 2010).
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2.5.3.5. Resistencia de disefio a cortante

De acuerdo con el capitulo | de las especificaciones AISC 360 (2010), la resistencia a
cortante (4V,) para columnas compuestas se determina con una de las siguientes
consideraciones:

(@) La resistencia del perfil de acero conforme al capitulo G del AISC 360 (2010).
(b) La resistencia de la seccion de cocreto reforzado conforme al ACI-318 (2011).

(c) La resistencia del perfil de acero conforme al capitulo G del AISC 360 (2010), més
la resistencia que proporciona el acero de refuerzo conforme al ACI-318 (2011).

Aungue no se permite considerar alguna combinacion entre las tres opciones previas, se
puede considerar la mas alta de ellas, o bien:

¢\/n = max(¢AISCVs 1 ¢AC|VC) (2-45)

Para columnas compuestas rellenas sin refuerzo longitudinal, como las disefiadas en este
trabajo, la resistencia mas alta generalmente estara dada por (a) la resistencia a cortante de
solo el tubo de acero, y muy ocasionalmente por (b) la resistencia a cortante del concreto
simple.

La resistencia a cortante del perfil de acero se calcula de acuerdo al capitulo G de las
especificaciones AISC-2010. Para perfiles HSS circulares es:

V,=F, A /2 (2.46)

Donde:

Fcr debe ser el mayor de los valores obtenidos con los dos términos de la ecuacién de abajo,
pero no debe exceder el valor de 0.6Fy:

F,, = max 1.60E ,0'78|§ <0.6F, (2.47)

5(2F (2

Por su parte, la resistencia a cortante del concreto se calcula de acuerdo al capitulo 11 del
reglamento ACI-318 (2011). Para secciones de concreto, esta resistencia para unidades en
el sistema internacional (SI) es:

N .
V., =017(1 : f.b,d 2.48
: [+14A3] Jtb, (248)
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Pero no debe exceder de 0.6F,.

¢  igual 0.90.

A, area gruesa de la seccion transversal del elemento.

D diametro exterior.

L, distancia donde la fuerza cortante es maxima hasta donde la fuerza cortante es cero.

t  espesor de la pared de disefio, igual a 0.93 veces el espesor nominal para proceso de
fabricacion ERW en perfiles HSS e igual al espesor nominal para proceso de
fabricacion SAW en perfiles HSS.

Para la resistencia a cortante del concreto:

¢ igual a0.75.

f'c resistencia a compresion de la seccidn de concreto.

A, érea gruesa de la seccion, igual al producto del didmetro y la altura efectiva de la
seccidn de concreto que equivale a 0.8 veces el didmetro de la seccion de concreto.

by, base de la seccién de concreto, igual al didmetro de la seccion.

d peralte de la seccidn de concreto, igual al diametro de la seccion.

N, fuerza axial Gltima obtenida del analisis estructural.

A parametro que equivale a 1.0 para concreto de peso normal.

«

2.5.4. Provisiones sismicas AISC 341-10 para edificios compuestos

Estas provisiones sismicas proporcionan bases de disefio, requisitos para el analisis,
requisitos para sistemas estructurales, elementos y conexiones para marcos compuestos
resistentes a momento. Estas bases y requisitos se encuentran en el capitulo G de estas
provisiones sismicas.

En este capitulo (G) se incluyen: marcos compuestos resistentes a momento ordinarios (C-
OMF), intermedios (C-IMF), especiales (C-SMF) y parcialmente restringidos (C-PRMF).
Ademas, las provisiones aplican a cualquier tipo de sistema compuesto SRC o CFT.

e Marcos compuestos resistentes a momento ordinarios

Este tipo de marcos compuestos deben ser disefiados para que los elementos y
conexiones desarrollen una capacidad minima de deformacion inelastica, es decir, este
tipo de sistemas estructurales deben disefiarse para que desarrollen una ductilidad
minima.

e Marcos compuestos resistentes a momento intermedios

En este tipo de marcos compuestos los elementos y conexiones deben tener la
capacidad de desarrollar una capacidad limitada de deformacién inelastica, es decir,
este tipo de sistemas estructurales deben disefiarse para que desarrollen una ductilidad
intermedia 0 media.
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No se permite cambio abrupto del &rea de los patines en las vigas donde se forman las
articulaciones plasticas, sin embargo, a menos que pruebas experimentales demuestren
que en las zonas donde se forman articulaciones plésticas presentan un comportamiento
estable se prohibe la perforacion y/o recortes de los patines de la viga.

En este tipo de sistema estructural, la conexion debe ser capaz de acomodar una
rotacion de 0.02 rad y la resistencia a flexion de esta misma debe ser mayor o igual 0.80
del momento pléstico de la viga conectada a una rotacion de 0.02 rad.

La resistencia por cortante de la conexion se debe calcular a partir de las combinaciones
de carga aplicables en la normatividad, ademas, se debe incluir la amplificacion de las
fuerzas sismicas, considerando la sobrerresistencia del material, de acuerdo a la
siguiente formula:

En=2[1IM,,, ]/L, (2.49)

donde:

Mpexp €S la resistencia a flexion esperada de la viga, empleando el método de

Ln

la distribucion plastica de esfuerzos o de compatibilidad de deformaciones.
Para vigas de acero, esta resistencia es: Mpexp = RyFyZy

distancia entre las articulaciones plésticas de la viga.

Marcos compuestos resistentes a momento especiales

Este tipo de marcos compuestos deben ser disefiados para proporcionar una
significativa capacidad de deformacion inelastica (ductilidad alta) através de la fluencia
de las vigas y limitando la fluencia de la zona de panel de la columna. No se permite
cambio abrupto del area de los patines en las vigas donde se forman las articulaciones
plasticas, sin embargo, a menos que pruebas experimentales demuestren que en las
zonas donde se forman articulaciones plasticas presentan un comportamiento estable se
prohibe la perforacion y/o recortes de los patines de la viga.

Este tipo de marcos compuestos debe cumplir con la siguiente relacién de momentos,
en la conexién viga-columna.

2 M
&0 (2.50)

2M,

donde:
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M*pc es la resistencia plastica nominal a flexion de la columnas que concurre en la junta,
determinada en la interseccion de los ejes de vigas y columnas. Cabe sefialar que esta
resistencia debe ser la correspondiente a la fuerza axial critica (segun el diagrama P-M),
y que se debe calcular con esfuerzos nominales (por ejemplo, Fy, C.f.’). Adoptando el
diagrama de interaccion P-M simplificado del AISC 360 (2010), la resistencia pléstica
nominal a flexién de una columna compuesta CCFT quedaria como se muestra abajo,
en donde Mg es la resistencia plastica nominal a flexion pura, Pa, es la resistencia
plastica nominal a compresion pura, Pc; es la resistencia plastica a compresion
correspondiente a la del punto C del diagrama simplificado, y P, es la carga axial de
compresion critica en la columna. Note que cuando la compresion critica P, es menor o
igual a P¢, la resistencia nominal a flexion M*pc es igual a la de flexién pura, Mg; en el
caso contrario, M*pc se reduce linealmente para valores de Pc; <P < Paj.

M_Pc/l

. P, —P
M", = MB(M—JS M, (2.51)

M*pv es la resistencia plastica maxima esperada a flexion de la viga que concurre en la
junta, determinada en la interseccidn de los ejes de las vigas y columnas. Para vigas de
acero, esta resistencia esta dada por:

M?, =1IR F,,Z, +M,, (2.52)

y' yb

M, =E

w nd (2.53)
Donde:

Ry es el factor de modificacion del esfuerzo nominal de fluencia, para perfiles
laminados y barras de otros aceros, como A572 grado 50 se tomara igual a 1.1.

My es el momento adicional, el cual se obtiene multiplicando la fuerza cortante en la
articulacién pléstica por la distancia al eje de la columna.

Emn es la fuerza cortante, como se describe en la ecuacién 2.49.
d es ladistancia de la articulacion plastica en la viga al eje de la columna.

La conexion viga — columna, debe tener la capacidad de rotar como minimo 0.04 rad y su
resistencia a la flexion debera ser igual o0 mayor a 0.80 del momento plastico de la viga
conectada a un desplazamiento angular de 0.04 rad.

La resistencia a cortante de la conexién basandose en las combinaciones de carga que
incluyen la amplificacion de las cargas sismicas, se debe incluir la sobrerresistencia, de
acuerdo a la formula 2.49.
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CAPITULO 3
3. ANALISIS ELASTICO Y DISENO

En este capitulo se presentan los resultados obtenidos de los analisis elasticos de segundo
orden, incluyendo el andlisis dindmico modal espectral para el célculo de las fuerzas
sismicas y el dimensionamiento de los elementos estructurales para edificios de 3, 5y 7
niveles.

En este estudio, el sistema resistente a fuerzas laterales consiste Unicamente de marcos
resistentes a momento. La estructuracion consiste de vigas de seccion | (W o IR) de acero
A572 grado 50, conectadas rigidamente a columnas compuestas rellenas (CFT). Las
columnas son de seccion tubular circular (HSS u OC) de acero A500 grado B, rellenas de
concreto. EI nimero maximo de niveles contemplados en el presente estudio estuvo
acotado por la limitacion del tubular circular comercial méas grande disponible (HSS20x1/2
u OC508x12.7) y la consideracion solamente de marcos a momento (sin contravientos) para
resistir las fuerzas laterales. Una opcion alterna para incrementar el nimero maximo de
niveles de los marcos en estudio y que en este estudio no fue considerada, es utilizar
columnas tubulares soldadas en espiral.

Para la determinacion de las fuerzas sismicas en los edificios de 3, 5y 7 niveles, se
consideraron factores de comportamiento sismico, Q, igual a 2 y 4. Sin embargo, en este
trabajo no se reporta el edificio de 7 niveles con Q de 2, el cual no satisfizo las condiciones
limite de desplazamientos.

Por otro lado, las columnas tubulares se rellenaron de concreto con f.” de 250 kg/cm2 de
resistencia. Sin embargo, para el edificio de 7 niveles con Q de 4, las columnas se
rellenaron de concreto con f.” de 350 kg/cm? debido a que se necesitaba una mayor
resistencia de la columna para cumplir con el criterio de columna fuerte-viga débil. La
resistencia del concreto en todo el sistema de piso es de 250 kg/cm?.

3.1. Seleccion de prototipos

Los prototipos 0 modelos en estudio tienen la misma estructuracion en planta como se
ilustra en la figura 3.1. Esta consiste de una planta regular de 36x36 con seis crujias de seis
metros de longitud cada una en ambas direcciones, la decision de considerar claros de seis
metros se inspird en los modelos del proyecto SAC (FEMA 355-C, 2000), ademas, de
algunos de los modelos estudiados por Gartner y Hajjar (Gartner y Hajjar, 2006). La altura
de los entrepisos es de 3.50 metros. Las figuras 3.2, 3.3 y 3.4 muestran la vista en 3D de los
modelos de 3, 5y 7 niveles, respectivamente.
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Figura 3.1. Vista en planta de los modelos de 3, 5y 7 niveles.

Todos los edificios se disefiaron para uso de oficinas. La carga muerta (CM) que se muestra
en la tabla 3.1 fue obtenida a partir del analisis de cargas realizado en el Apéndice A de este
trabajo de investigacion. Las cargas vivas maximas (CVmax) € instantdneas (CVins) de
entrepiso y azotea, que tomadas de las NTC-CA (2004), se resumen en la tabla 3.1.

Tabla 3.1. Cargas muertas y vivas de azotea y entrepiso

CM (kg/mz) CVimax (kg/mz) CVinst (kg/mz)

Entrepiso 440 250 180
Azotea 610 100 70

Para el andlisis y el disefio estructural, se consideraron las siguientes hipotesis:

1. Las columnas desarrollan algin mecanismo de transferencia de fuerzas (adherencia,
conectores de cortante 0 apoyo directo) entre el acero y el concreto y, por tanto,
trabajan en accién compuesta.

2. La estructura estd cimentada sobre base rigida y, por lo tanto, se desprecian los
efectos de interaccion suelo-estructura.

3. La losacero tiene una configuracion y espesor adecuado para considerar que trabaja
como un diafragma infinitamente rigido.

4. Todas las vigas se conectan a las columnas rigidamente para transmitir momento.
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Figura 3.2. Vista en 3D del modelo de 3 niveles.

Figura 3.3. Vista en 3D del modelo de 5 niveles.
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Figura 3.4. Vista en 3D del modelo de 7 niveles.

3.2. Zona de estudio y parametros de disefio sismico
La zona de estudio en consideracion es la zona Ill, en la Ciudad de México. La tabla 3.2

resume los pardmetros para construir el espectro de disefio para esta zona de acuerdo a las
NTC-DS (2004).

Tabla 3.2. Pardmetros para espectro de disefio de la zona Il

Zona C a, Ta To r
1, 0.45 0.11 0.85 3 2.0
Donde:
C coeficiente sismico.
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a, valor de a que corresponde a T = 0.
Ta, Tp periodos caracteristicos de los espectros de disefio (en segundos).
r exponente en las expresiones para el calculo de las ordenadas de los espectros.

El método dinamico modal de analisis sismico, requiere del espectro de aceleraciones de
disefio. Las NTC-DS (2004) en su capitulo 3 estipulan las ordenadas espectrales expresadas
como fraccion de la aceleracion de la gravedad cuando se utilice este tipo de analisis
estructural, a se calcula como:
T i 3
a:a0+(c—a0)_|_— Si—>T<T,

a

a=c sio>T,<T<T, > (3.1)

a=qc si—>T<T,

q=(T,/T) (3.2)

Las fuerzas elasticas de disefio sismico pueden ser reducidas mediante factores que reflejan
la capacidad del sistema estructural para deformarse inelasticamente. Estas fuerzas
obtenidas mediante el andlisis dindmico modal se pueden reducir dividiéndolas entre el
factor Q". El factor de reduccion de fuerzas Q” segun el capitulo 4.1 de las NTC-DS (2004),
se calcula como:

Q =Q sisedesconoce T,0si T>T,
(3.3)

Q :1+Tl(Q—1) si T<T,

Donde:

a ordenada de los espectros de disefio, como fraccion de la aceleracion de la gravedad.

Q" factor de reduccion de las fuerzas sismicas con fines de disefio, funcion del periodo
natural.

T periodo natural de vibracion del modo.

La figura 3.5 muestra los espectros de disefio elastico e ineldsticos para factores de
comportamiento sismico Q, igual a 2 y 4 construidos a partir de los datos presentados en la
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tabla 3.2. La ordenada a del espectro de disefio, esta expresada como fraccion de la
aceleracion de la gravedad.

0.30

T B R R e

0.00

0.00 1.00 200 300 400 500 6.00 700 8.00
T(seg)
—_—Q=] = Q=2 = =Q=4

Figura 3.5. Espectros de disefio conforme a las NTC-DS (2004).

A partir de los resultados de los analisis elasticos se obtuvieron desplazamientos de
entrepiso, los cuales fueron multiplicados por el factor de comportamiento sismico Q para
obtener los desplazamientos inelasticos.

La distorsién de entrepiso es el indice mas importante para determinar la magnitud de los
posibles dafios que puede sufrir el sistema estructural, es decir, el desplazamiento relativo
entre dos pisos sucesivos. La revision de los desplazamientos laterales se bas6é en el
capitulo 1.8 de las NTC-DS (2004) a partir del concepto de distorsion de entrepiso, tales
distorsiones se limitan a 0.012 cuando existan muros separados de la estructura principal de
manera que no sufran dafios por sus deformaciones, que fue nuestro caso.

En los analisis dindmicos modal espectral se considero la accion sismica actuando 100% en
una componente mas 30% actuando simultaneamente en la componente ortogonal, ademas
de considerar los movimientos de rotacion en cada masa donde las NTC-DS (2004)
consideran una excentricidad accidental del 10% del ancho del edificio en direccion del
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analisis, es decir, trasladando transversalmente +0.1b las fuerzas sismicas resultantes en
cada direccién de analisis.

Una opcion alterna que presentan las NTC-DS (2004) para calcular los espectros de disefio
sismico se encuentran en el Apéndice A (A.3 Espectros para disefio sismico). Los cuales
pretenden representar de una manera mas realista los niveles de demanda ante los sismos de
disefio y reflejar los niveles de amplificacion ante diferentes tipos de suelo (Tena y Correa,
2008 (Ordaz et al., 2000, 2003)) .

En la figura 3.6 se muestran los periodos predominantes del suelo, T, para las diferentes
zonas del Distrito Federal. Con base en esta figura, se supuso como periodo predominante
del suelo, Ts, igual a 2.0 segundos para la zona Ill. A continuacion se presenta la
formulacién propuesta en el Apéndice A de las NTC-DS (2004) para calcular los
pardmetros necesarios para construir los espectros de disefio sismico:

Periodos caracteristicos del espectro de disefio T,y Th.

T, = O.2+O.65(TS —0.5) si0.5<T<25s (3.4)

T,=12T,  sil125<Ts<25s (3.5)

Coeficiente de aceleracion del terreno, ao, coeficiente sismico, c, y el coeficiente k
ap=025 si Ts>15s

c=12 si15<7Ts<25s (3.6)
k=035 si Ts>1.65s
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19.60

LATITUD

19.15 +— . , , . ‘ ‘ T x
-99.30 -99.25 9920 -99.15 -99.10 -99.05 -99.00 -98.95 -98.90 -98.85
LONGITUD
E’_j Zonal 7 Esta zona se considerara como |l (transicion) para fines de las Normas

Técnicas Complementarias para Disefio de Cimentaciones

2 Zona ll

Estas regiones no estan suficientemente investigadas, por lo que la
zonificacion es solamente indicativa

En la Zona | se tomara Ts = 0.5 seg. Escala grafica
En la Zona Il se interpolara considerando que en la frontera entre las 01 25 5 10 15 20 Km

zonas | yll Ts = 0.5 seg y en la frontera entre Zonas Il y Ill, Ts = 1 seg.
e e s
Figura 3.6. Periodos predominantes del suelo, Ts (NTC-DS, 2004).
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Las ordenadas del espectro de aceleraciones para disefio sismico, a, expresada como
fraccion de la gravedad, se calculan como lo estipula el apéndice A en su seccion A.3:

a=a0+(ﬂc—ao)Tl si T<T, )

a

a=pc si Ta<T<T, > (3.7)

T 2
a:ﬁcp(—bj si T>T,
T
Dénde:

2
p=k+(1-k)(T,/T) ;y
S factor de reduccion por amortiguamiento suplementario, que es igual a uno cuando
se ignora la interaccién suelo-estructura.

Las ordenadas espectrales pueden ser reducidas por el factor de reduccién de fuerzas Q’, y
de sobrerresistencia R, con las siguientes expresiones de acuerdo a la seccion A.3 del

apéndice A:
Q':1+(Q—1)\/§_I_l si T<T,
Q':1+(Q—1)\/% Si Ta<T<Ty > (3.8)
Q =1+(Q-1) % si T>T,
100 Y
4+ [T,
. (3.9)
R=2
J
Donde:

Q factor de comportamiento sismico que se menciono anteriormente.
R factor de reduccion por sobrerresistencia que se menciono anteriormente.
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El factor de sobrerresistencia R, que propone el Apéndice A no estd justificado para
secciones compuestas. Ademas el valor propuesto fue obtenido a partir de pocos estudios
de marcos de concreto reforzado bidimensionales (Tena y Correa, 2008).

La figura 3.7 muestra los espectros de disefio elastico e inelasticos para factores de
comportamiento sismico Q igual a 2 y 4, obtenidos como lo estipula el Apéndice A de las
NTC-DS (2004). EIl factor de sobrerresistencia (R) utilizado en la construccion de este
espectro de disefio fue alrededor de 2.05.

a(g)

0 1 2 3 4 3 6 7 8

Figura 3.7. Espectro de disefio conforme al Apéndice A de las NTC-DS (2004).

3.3. Andlisis elasticos de segundo orden

Los analisis elasticos de segundo orden se efectuaron con la ayuda del programa ETABS
V9.5. Este programa cuenta con un modulo de secciones (section designer CSISD) el cual,
de acuerdo a los autores (CSI 2012), permite modelar cualquier seccion transversal
independientemente de su forma y de los materiales componentes. El célculo de las
propiedades geométricas con este modulo se determinan a través de su seccion
transformada no-agrietada, es decir, utilizando la relacion modular para obtener una seccion
transformada (de un material), y considerando las secciones totales (incluido el concreto en
tension). Este médulo, muy utilizado en la practica profesional, fue empleado en este
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trabajo en un primer grupo de analisis para el célculo de los elementos mecénicos y
desplazamientos.

Alternativamente a la metodologia anterior, y en un segundo grupo de andlisis, la rigidez a
flexion efectiva, Ely, utilizada fue la que especifica el Eurocédigo EC4 (2004), y la cual
se resume en la seccién 3.3.1.

Como se comentd previamente, los analisis se realizaron con las siguientes hipotesis:

1. Las columnas desarrollan algin mecanismo de resistencia entre el acero y el
concreto y, por tanto, trabajan en accion compuesta.

2. La estructura estd cimentada sobre base rigida y, por lo tanto, se desprecian los
efectos de interaccion suelo-estructura.

3. La losa tiene una configuracion y espesor adecuado para considerar que trabaja
como un diafragma infinitamente rigido.

4. Todas las vigas se conectan a las columnas rigidamente para transmitir momento.

3.3.1. Rigideces efectivas

Para el célculo de los desplazamientos y fuerzas internas en los andlisis elasticos de
segundo orden, se utilizaron los criterios de seccién transformada (utilizando el médulo
CSISD) y larigidez efectiva Eles del Eurocddigo EC4 (2004). Se utilizo la rigidez efectiva
Elesr i que propone el Eurocodigo EC4 (2004) debido a que los resultados concuerdan con
los obtenidos a través de la ecuacion calibrada de pruebas experimentales propuesta por
Perea y Leon (2010).

La rigidez efectiva Eles que proporciona el Eurocddigo para analisis elasticos de segundo
orden es:

Elge i =Ko (Eal, +Eol +K,  Egpl) (3.10)

eIl —cm'c

Donde:

Ken=0.5;

Ko=0.9;

Ea EsyEcn moOdulos de elasticidad del acero de refuerzo, del acero estructural y del
concreto respectivamente.

la Is, Ic momento de inercia del acero de refuerzo, del acero estructural y del
concreto respectivamente.
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La tabla 3.3 resume las rigideces efectivas Eles calculadas a partir de la ecuacion 3.10
para las columnas compuestas CCFT utilizadas en el analisis.

Tabla 3.3. Rigidez efectiva.

. D t Eleff,ll Iacero E
Perfil
(in) (in) (Kg-cm?) | (cm4) | (Kg/cm?)
HSS18X3/8 18 0.375 | 7.561E+10 | 31383.85 | 2.4092E+06
HSS18X1/2 18 0.5 9.223E+10 | 40998.80 | 2.2496E+07
HSS20X1/2 20 0.5 1.304E+11 | 56607.47 | 2.3036E+07
HSS20X5/8 20 0.625 | 1.618E+11 | 74338.93 | 2.1770E+07

3.3.2. Diagramas de interaccion, ecuacion de interaccion y distorsiones de entrepiso

La tabla 3.4 resume las secciones transversales (columnas, vigas principales y secundarias)
resultantes a partir del analisis y disefio para el edificio de 3 niveles con Q igual a2 y 4, en
base al criterio de la seccion transformada y rigidez efectiva EI del Eurocodigo:

Tabla 3.4. Secciones transversales para el edificio de tres niveles
Q Columnas Vigas Principales | Vigas secundarias| T (Seg)

Eurocddigo

0.79
2 HSS18"X1/2" W16X40 W14X34

Sec.Trans

0.70

Eurocodigo

0.84
4 HSS18"X3/8" W16X40 W14X34

Sec.Trans

0.77

Las figuras 3.8 y 3.9 muestran las distorsiones de entrepiso para el edificio de 3 niveles con
Q igual a 2 (M3NQ2) y 4 (M3NQ4), respectivamente. En estas figuras se puede observar
que los desplazamientos y distorsiones siempre son menores utilizando el criterio de la
seccién transformada no agrietada. A partir de analisis inelasticos, se verificara
cualitativamente cual de los criterios es mas adecuado en la estimacion de los
desplazamientos.
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Figura 3.8. Distorsion de entrepiso para el modelo de 3 nivelesy Q igual a 2.
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Figura 3.9. Distorsidn de entrepiso para el modelo de 3 niveles y Q igual a 4.
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Las figuras 3.10 y 3.11 muestran los diagramas de interaccién P-M (flexo-compresion
biaxial) para los modelos M3NQ2 y M3NQ4, respectivamente. Cada punto dentro del
diagrama de interaccion corresponde a una columna. Note que la ecuacion de interacion del
AISC asume para disefio una transicion lineal entre las resistencias de los ejes principales
(como se ilustra en la figura 3.12), aunque tedricamente la resistencia de una seccion
circular (con infinitos ejes de simetria) es igual en todas las direcciones (como se describe
en las figuras 3.10 y 3.11). La figura 3.12 muestra la evaluacion de la ecuacion de
interaccion para ambos modelos, donde se puede observar que las secciones cumplen con
los requisitos de resistencia. Los diagramas y ecuaciones de interaccion se desarrollaron
con base en las consideraciones y requisitos provistos en el capitulo | de las
especificaciones del AISC-2010.

500

450 +

400 +

350 A

150 +

100

50 §

M(Ton-m)

Figura 3.10. Diagrama de interaccion P-M biaxial para el modelo M3NQ2.
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Figura 3.12. Ecuacién de interaccion para los modelos M3NQ2 y M3NQA4.
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La tabla 3.5 resume las secciones transversales (columnas, vigas principales y secundarias)
resultantes a partir del andlisis y disefio para el edificio de 5 niveles con Q igual a 2
(M5NQ2) y 4 (M5NQA4), en base a los criterios mencionados anteriormente.

Tabla 3.5. Secciones transversales para el edificio de cinco niveles

Q Columnas Nivel Vigas Principales | Vigas secundarias | T (seg)
ler a 3er W18X60 Eurocodigo
2 |HSS20"X5/8" W14X34 1.06
4to y azotea W16X40 Sec.Trans
1.01
ler a 3er W16X57 Euriclcgilgo
4 HSS20"X1/2" W14X34 S T
4to y azotea W16X40 e(;. O;ans

Las figuras 3.13 y 3.14 muestran las distorsiones de entrepiso para los modelos M5NQ2 y
M5NQ4, respectivamente. De igual manera se observa que el método de la seccion
transformada es conservador.

> e e

IS
-

S —

3 1 F—————
El /
z |
S
z
2 ,=,\ ******
.1 Lo
|
O T T T T li_\
0.0000 0.0020 0.0040 0.0060 0.0080 0.0100 0.0120 0.0140
Distorsion
=== Sec. Transformada === Eurocédigo  ==#= Distorsion max

Figura 3.13. Distorsion de entrepiso para el modelo M5NQ2.
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No. Nivel

0 : : : : ‘
0.0000 0.0020 0.0040 0.0060 0.0080 0.0100 0.0120 0.0140
Distorsion

—o—Sec. Transformada ==—Eurocddigo =2~ Distorsion max

Figura 3.14. Distorsion de entrepiso para el modelo M5NQ4.

Las figuras 3.15 y 3.16 muestran los diagramas de interaccion P-M para los modelos
M5NQ2 y M5NQ4, respectivamente. La figura 3.17 muestra la evaluacion de la ecuacion

de interaccion para ambos modelos. Cada punto en el diagrama de interaccion corresponde
a una columna.
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Figura 3.15. Diagrama de interaccion P-M biaxial para el modelo M5NQ?2.
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Figura 3.16. Diagrama de interaccion P-M biaxial para el modelo M5NQA4.
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Figura 3.17. Ecuacién de interaccion para los modelos M5NQ2 y M5NQA4.

En la tabla 3.6 se muestran las secciones transversales (columnas, vigas principales y
secundarias) resultantes a partir del analisis y disefio para el edificio de 7 niveles con Q
igual 4 (M7NQA4), en base a los criterios mencionados anteriormente.

Tabla 3.6. Secciones transversales para el edificio de siete niveles

Q Columnas | Vigas Principales | Vigas secundarias| T (seg)
Eurocddigo
" " 1.36
4 HSS20"X5/8 W18X71 W14X34
Sec.Trans
1.29

La figura 3.18 muestra las distorsiones de entrepiso para el modelo M7NQ4. En esta figura
se observa que el método de la seccion transformada es conservador. El criterio del
Eurocodigo EC4 (2004) muestra que el segundo y tercer nivel exceden el limite de
distorsion permisible de disefio, lo cual representa un dafio excesivo en estos niveles.
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No. Niwel
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Figura 3.18. Distorsion de entrepiso para el modelo M7NQA4.

La figura 3.19 muestra el diagrama de interaccién P-M para el modelo M7NQ4. Cada punto
en el diagrama de interaccion corresponde a una columna. La figura 3.20 muestra la
evaluacion de la ecuacion de interaccion para este modelo, en la cual se observa que las
secciones cumplen con el estado limite de falla.
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Figura 3.20. Ecuacién de interaccion para el modelo M7NQA4.
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3.3.3. Distorsiones de entrepiso segun espectro de disefio del Apéndice A

En esta seccién se hace una revision de los disefios de los marcos compuestos para
determinar si éstos cumplen con la distorsion maxima permisible para el estado limite de
seguridad contra colapso del Apéndice A de las NTC-DS (2004). Cabe aclarar que esta
seccion, y las siguientes en donde cite el Apéndice A de las NTC-DS (2004), no incluyen la
revision para el sismo de servicio (0 estado limite para limitacion de dafios a elementos no
estructurales). Tambien se aclara que, aunque el Apéndice A no tiene especificaciones para
marcos compuestos, esta seccion adopto valores sugeridos para el caso mas desfavorable
entre marcos de solo acero o marcos de solo concreto, esto es, distorsion maxima de 0.03
para los marcos ddctiles compuestos (Q=4) y de 0.015 para los marcos compuestos con
ductilidad limitada (Q=2).

Asi, primero se determinan los espectros de disefio sismico segtn el Apéndice A de las de
las NTC-DS (2004) para factores de comportamiento sismico Q igual a 2 y 4. Enseguida, se
determinan las fuerzas sismicas a partir de un andlisis modal espectral. Con estas fuerzas se
realizan los analisis elésticos de todos los modelos donde la rigidez efectiva El es la
calculada con la ecuacion de Eurocddigo EC4 (2004).

Las figuras 3.21 a 3.25 muestran las distorsiones de entrepiso obtenidas de dichos analisis
elasticos; estas figuras también incluyen las distorsiones de entrepiso calculadas con los
espectros del cuerpo normativo de las NTC-DS (2004), asi como su respectivo limite de
distorsion.

Las figuras 3.21 y 3.23 muestran que los modelos disefiados para ductilidad baja o limitada
(Q=2, por ejemplo, M3NQ2 y M5NQ2) no satisfacen la distorsion maxima permisible del
Apéndice A de las NTC-DS (2004) por 2% y 19.5% respectivamente. Esto sugiere la
necesidad de incrementar incrementar ligeramente la rigidez para estos marcos; sin
embargo, debido a la incertidumbre al limite explicito para marcos compuestos de
ductilidad limitada, se adoptaron los disefios previos como aceptables.

Por su parte, los marcos ductiles (Q=4, por ejemplo, M3NQ4, M5NQ4 y M7NQ4) si
cumplieron la revision de los desplazamientos del Apéndice A. Como se observa en las
figuras 3.22, 3.24 y 3.25, la distorsion inelastica calculada de los analisis con respecto al
limite del Apéndice A es del 55%, 67% Yy 71%, respectivamente. Solo por la revision de los
desplazamientos laterales, estos marcos ahora indican estar sobredimensionados; sin
embargo, debido a que hay otros requisitos que rigen el disefio y detallado de estos marcos
compuestos de ductilidad alta (como se discute mas adelante, por ejemplo, relacion de
momentos viga-columna, relaciones ancho espesor de secciones sismicamente compactas,
etc.), no se rehizo el disefio de estos marcos.

En resumen, los disefilos que se presentan en este capitulo para todos los marcos
compuestos cumplen con los requisitos de disefio por sismo que se establecen en las NTC-
DS (2004) y su Apendice A.
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Figura 3.21. Distorsion de entrepiso para el modelo M3NQ2, a partir del espectro de
disefio de las NTC-DS (2004) y Apéndice A.
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Figura 3.22. Distorsion de entrepiso para el modelo M3NQ4, a partir del espectro de
disefio de las NTC-DS (2004) y Apéndice A.
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Figura 3.23. Distorsion de entrepiso para el modelo M5NQ2, a partir del espectro de

disefio de las NTC-DS (2004) y Apéndice A.
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Figura 3.24. Distorsion de entrepiso para el modelo M5NQ4, a partir del espectro de

disefio de las NTC-DS (2004) y Apéndice A.
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Figura 3.25. Distorsion de entrepiso para el modelo M7NQ4, a partir del espectro de
disefio de las NTC-DS (2004) y Apéndice A.

3.3.4. Resumen del dimensionamiento

La figura 3.26 muestra la planta de azotea de vigas y columnas de los edificios de 3,5y 7
niveles. La tabla 3.7 muestra un resumen de las secciones transversales para los modelos de
3, 5y 7 niveles. Los resultados mostrados en la figura 3.26 y tabla 3.7 fueron obtenidos del
analisis y disefio elastico, utilizando la rigidez efectiva EI propuesta por el Eurocddigo
EC4-2004. Los disefios de las columnas y vigas compuestas se muestran en el apéndice B.
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Figura 3.26. Planta de azotea de vigas y columnas para los edificios de 3, 5y 7 niveles.
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Tabla 3.7. Resumen de secciones transversales para los modelos de 3,5y 7.
Edificio Q Columnas Nivel Vigas principales | Vigas secundarias

HSS18"X1/2" | ler-azotea | V-1(W16X40) | V-2 (W14X34)

3 Niveles
4 | HSS18"X3/8" | ler - azotea | V-1 (W16X40) V-2 (W14X34)
ler a 3er V-1 (W18X60)
2 | HSS20"X5/8" V-2 (W14X34)
4toy azotea | V-1 (W16X40)
5 Niveles

ler - 3er V-1 (W16X57)
4 | HSS20"X1/2" V-2 (W14X34)
4toy azotea | V-1 (W16X40)

7 Niveles| 4 HSS20X5/8" | ler - azotea | V-1 (W18X71) V-2 (W14X34)

La figura 3.27 muestra las secciones transversales de columnas circulares CFT utilizadas en
este estudio.

%

HSS18"X3/8" HSS18"X1/2"

HSS20"X1/2" HSS20"X5/8"

Figura 3.27. Secciones transversales de columnas.
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3.3.5. Evaluacion de la relacion de momentos entre vigas y columnas

Uno de los puntos importantes para garantizar un buen mecanismo de colapso, es
adoptando el concepto de disefio de columna fuerte-viga debil, es decir, que el momento
resistente de la columna sea mucho mayor que el de la viga. Este concepto de disefio,
resumido en la seccion 2.5.4, trata de garantizar que las articulaciones plasticas se formen
primero en la viga y por ultimo en las columnas.

La tabla 3.8 muestra los resultados al evaluar la relacion de momentos entre vigas y
columnas, donde el momento resistente de la columna fue calculado como seccion
compuesta y el momento resistente de la viga se calcul6 solamente con la seccion de acero.
Aunque la revision de relacién de momentos no es obligatoria para marcos de ductilidad
reducida (Q=2), esta revision se hizo para verificar si podria regir el mecanismo viga débil-
columna fuerte en estos casos. La figura 3.28 muestra la relacion de momentos entre vigas
y columnas que se resumen en la tabla 3.8. Como se puede observar en esta tabla, la
ecuacion 3.11 se cumple para cada uno de los modelos de estudio. El calculo de la relacion
de momentos (ecuacién 2.51) entre vigas y columnas se muestra en el apéndice D.

Tabla 3.8. Relacion de momentos entre vigas y columnas.

(M >(1.1R,M (M M JEM”
MODELO | VIGA | COLUMNA (') (L1IRMp) | 2(Ms) P
Ton-m Ton-m Ton-m
M3NQ4 | W16X40 | HSS18"X3/8"| 113.23 91.59 6.88 1.14
M3NQ2 | W16X40 | HSS18"X1/2"| 141.19 91.59 6.88 1.43
168.96 131.74 10.55
M5NQa | WAEXST | ecohmxasor 1.18
W16X40 168.96 91.59 7.33 1.70
W18X60 210.81 154.23 13.14 131
M5NQ2 HSS20"X5/8"
Q W16X50 219.81 115.43 0.83 1.75
M7NQ4 | W18X71 | HSS20"X5/8" | 224.67 183.18 15.59 1.13
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Figura 3.28 Relacion de momentos plasticos entre vigas y columnas de marcos estudiados.

3.3.6. Revision de los modelos ante cargas de servicio

Como se ha mencionado, este sistema estructural consta de columnas de acero circulares
rellenas de concreto y de vigas de acero, debido al tipo de sistema constructivo de este
sistema estructural, el ingeniero estructurista al realizar el disefio estructural, debe
garantizar que la estructura con columnas sin relleno de concreto, sea capaz de ser
autosoportable. En la mayoria de los casos, el ingeniero propone que no debe realizarse el
montaje de la estructura metélica mayor a dos o tres niveles de las losas que aun no han
sido coladas, ya que la estructura no es autosoportable. Para este fin se realiz6 una revision
adicional para verificar que los modelos analizados solo con secciones de acero (no
secciones compuestas) resistieran las cargas de servicio y de construccion. Una vez
realizados los analisis y disefios, el resultado fue que efectivamente los sistemas
estructurales son capaces de resistir las cargas antes mencionadas. Sin embargo, se sugiere
el montaje de la estructura metalica no mayor a dos o tres niveles de las losas que aun no
han sido coladas, como lo proponen los ingenieros de la practica. El disefio de columnas y
vigas por cargas de gravedad se muestra en el apendice C.
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3.3.7. Cortante de disefo

La tabla 3.9 resume los cortantes de disefio en los analisis elasticos utilizando los espectros
de disefio que especifican las NTC-DS (2004) y del Apéndice A de las (NTC-DS, 2004)
para los edificios de 3, 5y 7 niveles.

Tabla 3.9. Cortante de disefio de los modelos de 3, 5y 7 niveles.
Modelo Vdiseﬁo Vdiseﬁo
(NTC-DS, 2004) (Apéndice A)
M3NQ2 865.85 ton 905.96 Ton
M3NQ4 467.1 ton 430.68 Ton
M5NQ2 1289.54 ton | 1417.55 Ton
M5NQ4 640.22 ton 577.65 Ton
M7NQ4 908.4 ton 802.12 Ton
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CAPITULO 4
4. ANALISIS INELASTICOS DE SEGUNDO ORDEN

En este capitulo se presentan los resultados obtenidos de los andlisis inelasticos de segundo
orden con carga incremental en los edificios de 3, 5y 7 niveles disefiados en el capitulo 3 'y
para los cuales se utilizd el programa OpenSees (2012). La seccion transversal de los
elementos estructurales se dividid en fibras, a las cuales se asignaron los modelos
constitutivos de los materiales componentes. Los modelos constitutivos que se utilizaron en
el presente trabajo de investigacion fueron ajustados y programados en OpenSees por
Denavit y Hajjar (2009) para representar el comportamiento de columnas compuestas.
Estos autores adaptaron los modelos constitutivos propuestos por Chan y Mander (1994)
para caracterizar el concreto, y por Shen et al. (1995) para caracterizar el acero estructural.
Para caracterizar el acero estructural de las vigas se utilizé el modelo propuesto por Giuffre,
Menegotto y Pinto (1973).

4.1. Analisis con elementos fibra

En el andlisis de elementos fibras se supone gque los extremos de un elemento estructural
estan acoplados a una seccion transversal, donde esta Ultima se discretiza en un nimero
determinado de fibras y cada una de estas puede poseer propiedades esfuerzo-deformacion
(o-¢) diferentes a las demas fibras. Al integrar la respuesta o-¢ en cada una de las fibras se
obtiene la respuesta de cada seccidn y con éstas se obtiene la respuesta del elemento barra
(Perea y Ledn, 2010).

El andlisis de elementos fibra debe satisfacer global y localmente las condiciones de
equilibrio y compatibilidad de deformaciones (Perea y Ledn, 2010). La siguiente
formulacidn se utiliza en este tipo de analisis.

\
P=>0i(&)a
M, :ZN:Ui(gi)yiai My :ZN:Gi(gi)Xiai > (4.1)
& 2 . Ul(gl) 2 & 2 & O-I (gl) 2
El, =) Ex’a,=)_ X El, =) Ey’a =), e
i=1 i=1 i i=1 i=1 i )
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Donde:

P fuerzas resultantes en la seccion

M momentos resultantes en la seccion

EA  rigidez axial efectiva

El  rigidez a flexion efectiva

o esfuerzo en la i-ésima fibra

e deformacion unitaria en la i-ésima fibra

a area en la i-ésima fibra

X,y  distancia entre la i-ésima fibra y el eje neutro

Asumir que las secciones planas permanecen planas antes y después de su deformacion,
simplifica el problema con una distribucion lineal en los esfuerzos y las deformaciones
unitarias. En base a esta hipotesis se obtienen las resultantes de fuerzas y rigidez mediante
integracion directa en las fibras de la seccion.

El nimero de fibras necesarias en la seccion transversal depende de la precision deseada,
ademas del caso de carga impuesto. Un caso de flexién biaxial requiere de una malla mas
refinada que para un caso de carga sencillo como compresion axial concéntrica (Perea y
Ledn, 2010).

Algunas de las ventajas del uso del andlisis de elementos fibra se comentan a continuacion:

En este tipo de analisis se pueden utilizar secciones con cualquier tipo de
configuracion, ya sea rectangular, circular, trapezoidal o cualquier configuracion
compleja.

No es necesario proporcionar parametros de analisis como area, inercia, modulo
de elasticidad etc., debido a que estan implicitos al integrar las fibras de la
seccion.

Este analisis permite obtener la respuesta no lineal de cada material que
componen la seccion transversal a través de los modelos uniaxiales asignados a
cada fibra.

Este tipo de analisis por fibras requiere menos tiempo de computo al estimar el
comportamiento con mayor precision.

La figuras 4.1 muestra la discretizacién de las secciones transversales en fibras para
columnas compuestas CCFT y para las vigas de acero.
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(@) Columna circular (b) Trabe de acero

Figura 4.1. Discretizacion en fibras de las secciones transversales.

4.2. Modelado con OpenSees

Los andlisis estaticos no lineales ante carga monotona creciente, se realizaron con el
programa OpenSees (Open System for Earthquake Engineering Simulation, 2012), el cual fue
desarrollado por el Centro de Investigacion de Ingenieria Sismica del Pacifico (Pacific
Earthquake Engineering Research Center).

Una de las ventajas principales de este programa de codigo abierto es que los usuarios
pueden aportar nuevos moédulos (por ejemplo, modelos constitutivos de materiales,
elementos de comportamiento no lineal, entre otros). La extensa libreria de modulos
permite que se puedan realizar simulaciones avanzadas de diversos sistemas estructurales.

Los archivos o datos de entrada deben declararse en un formato TCL (Tool Command
Language) para poder ser interpretados por el programa OpenSees. La programacién en
formato TCL es parecida a la utilizada en los lenguajes de programacion comerciales, ya
que utiliza los controles de estructuras como: for, while, if entre otras.

El programa OpenSees permite realizar andlisis estructural mediante fibras, donde la
seccién transversal de cualquier elemento puede ser divida en fibras y a cada una ellas
asignarles un modelo uniaxial de esfuerzo-deformacion (c-€) que represente de manera
realista el comportamiento de cada material que componen la seccion.

En OpenSees es posible utilizar elementos que permitan distribuir la plasticidad a lo largo
del elemento. ElI comando para construir este tipo de elementos es: element
forceBeamColumn. Los elementos utilizados en esta tesis fueron de este tipo.
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4.3. Modelos constitutivos de los materiales

Los modelos constitutivos esfuerzo-deformacion (o-g) teodricos de los materiales son
calibrados a partir de resultados experimentales, donde los modelos constitutivos uniaxiales
(changManderConcrete01 y shenSteel01) para columnas CCFT desarrollados por Denavit y
Hajjar (2010) fueron verificados o calibrados con 107 pruebas experimentales (96 ante
carga monotonica y 11 ante carga ciclica). La verificacion o aceptacion del modelo
constitutivo depende de la comparacion que se realiza entre la respuesta carga-deformacion
de los resultados experimentales y analiticos. El cdlculo de los parametros para construir los
modelos constitutivos del acero y concreto en columnas CCFT se muestra en el apéndice C.

4.3.1. Concreto en columnas compuestas

El modelo constitutivo para el concreto utilizado en este trabajo fue calibrado para
columnas compuestas rellenas por Denavit y Hajjar (2010), quienes ademas lo
implementaron en el programa OpenSees (2012). Este modelo constitutivo fue adaptado del
trabajo realizado por Chang y Mander (1994).

La figura 4.2 muestra el modelo ciclico esfuerzo deformacion para el concreto en columnas
CCFT, la cual se obtuvo a través de un programa en Matlab realizado por Denavit. En esta
figura se puede observar el incremento en la resistencia a compresion del concreto debido
al confinamiento que proporciona el tubo de acero, ademas se observa una pequefia rama de
la respuesta a tension del concreto. Esta curva esfuerzo deformacion fue obtenida para un
tubo HSS18X3/8” A500 Gr.B y concreto de relleno de 250 kg/cmz.

2000

'
[

400 0.020 0040 0060 0080  0.100

________________________________________________
_______________________________________________

o (Tonm?)

Figura 4.2. Modelo esfuerzo-deformacion (o-¢) para el concreto en columnas CCFT
(changManderConcrete01).
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4.3.2. Acero estructural en columnas compuestas

El modelo constitutivo para el acero estructural en las columnas compuestas aplicado en el
presente trabajo fue calibrado por Denavit y Hajjar (2009) y programado en el programa
OpenSees. Este modelo constitutivo fue adaptado del trabajo realizado por Shen et al.
(1995).

La figura 4.3 muestra la curva esfuerzo deformacion para el acero ante carga ciclica
calibrada por Denavit y Hajjar (2009) y basada en el modelo propuesto por Shen et al.
(1995). Esta figura ilustra que este modelo presenta degradacion de rigidez y resistencia
debido a la iniciacion del pandeo local en compresion.
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Figura 4.3. Modelo esfuerzo-deformacién (o-¢) para el acero en columnas CCFT
(shenSteel01).

4.3.3. Acero estructural en vigas no-compuestas

El modelo constitutivo utilizado en las vigas de acero, fue el propuesto por Giuffre,
Menegotto y Pinto en 1973 (Mazzoni et al. 2006), el cual toma en cuenta el endurecimiento
por deformacién. Se obtuvo a partir de una serie de pruebas uniaxiales de tensién y
compresion para definir el comportamiento del material, bajo tales pruebas se obtuvo la
historia de deformaciones ante tension y compresion.

La figura 4.4 muestra el comportamiento histerético de este modelo utilizado para el acero
en vigas de esta investigacion. En esta figura se observa que el material presenta
endurecimiento por deformacion en tension y compresion.
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Por otro lado este modelo constitutivo no puede ser utilizado para modelar el acero
estructural en columnas CCFT, debido a que no considera el efecto de pandeo local en el
tubo y deformaciones residuales.

400000

o (Ten/m?)

600000
£

Figura 4.4. Modelo esfuerzo-deformacion (o-¢) para el acero en vigas (Steel02).

4.4. Analisis estaticos no lineales

Se presentan en esta seccion los resultados de andlisis no lineales ante cargas estaticas
monotonas crecientes de los edificios propuestos de 3, 5y 7 niveles con columnas de
seccion compuesta. El objetivo de estos analisis es observar el comportamiento inelastico
de los modelos en estudio y, a partir de estos, obtener distintos parametros de
comportamiento del sistema (por ejemplo, ductilidad, sobrerresistencia, rigidez global).
Asimismo, se verificara que el mecanismo de colapso corresponda a uno de columna
fuerte-viga débil.

Cabe mencionar que los analisis de la presente seccion consideran:

e No-linealidad geométrica o efectos P-delta, es decir, la consideracion de los
momentos adicionales en las columnas por el efecto de la carga axial sostenida y el
cambio geométrico de los elementos y el sistema estructural.

¢ No linealidad de los materiales, como se discutié en la seccién 4.2 de este capitulo,
a partir de la consideracion de modelos constitutivos ad hoc. asignados a las fibras
que integran la seccién transversal correspondiente. En el caso particular de las
columnas compuestas, los efectos del confinamiento en el concreto por el contacto
con el tubo de acero, asi como el retraso del pandeo local en el tubo de acero por el
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contacto con la seccion de concreto, fueron incluidos en los modelos constitutivos
descritos en la seccion 4.3.

e La carga monotdnica incremental se asumié con forma triangular invertida para
determinar la respuesta bajo el modo de vibracién dominante, el primer modo de
vibracion.

Para los andlisis de este trabajo se considero, en lugar de las resistencias nominales del
acero estructural, las resistencias esperadas para considerar el efecto de la sobrerresistencia
del material. Los valores esperados de resistencia se obtuvieron amplificando los valores
nominales por los factores de sobrerresistencia Ry y Ry reportados por Liu et al. (2005).
Estos factores son resultado de un andlisis estadistico de un conjunto de ensayes de
probetas de acero principalmente fabricados en Estados Unidos. EI nimero de muestras
reportadas en este trabajo es: 645 de A500 Gr. B de HSS circular, 309 de A500 Gr. B de
HSS rectangular, y de 6,807 de A572 Gr. 50. Los esfuerzos esperados de fluencia (Ry) y
ultimo (Ru), reportados por Liu et al. (2005) y utilizados en los analisis del presente trabajo,
se resumen en la tabla 4.1.

Tabla 4.1. Resistencias esperadas para el acero estructural utilizado en los analisis.

Resistencias hominales Sobrerresistencia | Resistencias esperadas
Perfil Acero
Fy Fu R, Ry Fy Ry Fu Ry
HSS | A500 Gr.B | 290 MPa 400 MPa 1.4 1.3 406 MPa | 520 MPa
W | A572 Gr.50 | 345 MPa 448 MPa 1.1 1.1 380 MPa | 493 MPa

Un estudio realizado por Tapia y Tena (2011) acerca de la sobrerresistencia del material
encontraron que para acero tipo A572 Gr. 50, Ry equivale a 1.23. Este resultado fue
obtenido atraves de 32 certificados (de acero A572 Gr. 50) de los cuales 71.43% eran de
procedencia nacional y 28.6% provenientes del extranjero (China y Estados Unidos).

4.4.1. Criterio para la determinacion de la distorsion de fluencia y altima

El criterio utilizado para definir la distorsion de fluencia de cada uno de los modelos
estudiados mediante analisis estaticos no lineales, consistio basicamente en identificar
cuando alguno de los elementos (vigas o columnas) habian alcanzado o sobrepasado la
rotacion de fluencia tedrica.

El criterio utilizado para la definicion del mecanismo de colapso de cada uno de los
modelos estudiados mediante andlisis estaticos no lineales, se basa en la capacidad de
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rotacion tedrica del elemento en consideracion. El analisis se detuvo cuando la mayoria de
las vigas experimentaban demandas de rotacion ligeramente superiores a la capacidad de
rotacion tedrica y cuando las columnas presentaban algin grado de rotacion inelstica
moderada.

4.4.2. Graficas momento rotaciéon

Con base en los analisis no lineales de los modelos en estudio, se obtuvieron los diagramas
momento-rotacion de cada elemento estructural: columnas compuestas de perfiles de acero
circulares rellenos de concreto y vigas de acero. La capacidad de rotacion tedrica de los
diferentes elementos estructurales se determind, mediante el célculo de los diagramas
momento-rotacion utilizando el programa Opensees (2012), en el célculo de estos
diagramas se consider0 la resistencia real de los materiales utilizados para considerar el
efecto de sobrerresistencia. La rotacion Gltima calculada para cada uno de los elementos
estructurales, se obtuvo cuando alguno de los materiales (concreto y acero) que componen
la seccién compuesta alcanzaba su resistencia ultima.

A partir de las graficas momento-rotacion tedricas se obtuvieron graficas momento-rotacion
idealizadas, en la figura 4.5 y 4.6 se muestra un ejemplo de esta idealizacion.

45.0 A

40.0 A

M (Torrm)
“d
=]
o

10.0 A

5.0 4

0.0 t t t : t t t t
0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.025 0.030 0.035 0.040 0.045

6 (rad)

= = Idealizada = Tedrica

Figura 4.5. Idealizacion de las curvas momento-rotacion en columnas.
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Figura 4.6. Idealizacion de las curvas momento-rotacion en vigas.

En las figuras 4.7 a 4.9 se muestran las curvas momento-rotacion idealizadas de las
columnas utilizadas, denominando con la letra “A” a los elementos con carga axial alta, con
la letra “M” a los que tuvieron carga axial media; por ultimo con la letra “B” a los
elementos sujetos a carga axial baja. En la figura 4.10 se muestran las curvas momento-
rotacion de las vigas para los modelos en estudio.
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Figura 4.7. Curvas momento-rotacién idealizadas en columnas para los modelos M3NQ4 y

M3NQ2.
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Figura 4.8. Curvas momento-rotacion idealizadas en columnas para los modelos M5NQ4 y
M5NQ?2.
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Figura 4.9. Curvas momento-rotacion idealizadas en columnas para el modelo M7NQ4.
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Figura 4.10. Curvas momento-rotacion idealizadas en vigas para los modelos de tres,
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4.4.3. Curvas de capacidad

A partir de la informacidon obtenida de los analisis inelasticos, se construyeron las curvas de
capacidad, o bien, la historia cortante basal vs. distorsion global para los modelos de 3,5y
7 niveles. Las curvas de capacidad obtenidas para los 5 modelos de este estudio se muestran

en las figuras 4.11 a 4.15.

Estas graficas muestran adicionalmente lo siguiente:

e Sobre la curva de capacidad, dos puntos circulares que corresponden, el primero, a
la ocurrencia de la fluencia y el segundo al desarrollo de un mecanismo de colapso.
Las distorsiones de fluencia y Gltima extraidas de los analisis en los 5 marcos de

estudio se resumen en la tabla 4.2.
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Figura 4.11. Curva cortante distorsion del modelo M3NQ4.
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Figura 4.12. Curva cortante distorsion del modelo M3NQ2.
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Figura 4.13. Curva cortante distorsion del modelo M5NQA4.
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Figura 4.14. Curva cortante distorsion del modelo M5NQ2.
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Figura 4.15. Curva cortante distorsion del modelo M7NQ4.
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Figura 4.16. Curva de capacidad de los modelos de 3, 5y 7 niveles.

La figura 4.16 muestra al conjunto de curvas de capacidad obtenidas de los analisis
estaticos no lineales.

A partir de las figuras 4.11 a 4.16 se observa que:

= Las curvas de capacidad muestran que los modelos presentan un buen
comportamiento, debido a que la resistencia se degrada lentamente.

= Los modelos con menor altura tienen mayor sobrerresistencia. Esto coincide con la
curva propuesta en las NTC-DS (2004) y con otras investigaciones como Tapia y
Tena (2011).

= Los edificios disefiados con un mismo factor de comportamiento sismico Q,
presentan una rigidez elastica similar.

A partir de los analisis realizados se obtuvieron las distorsiones de fluencia y ultima para
los diferentes modelos de 3, 5y 7 niveles, las cuales se resumen en la tabla 4.2. En la cual
se observa que las distorsiones de fluencia y dltimas para un mismo factor de
comportamiento sismico Q, fueron muy similares a excepcion del modelo M7NQ4.
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Tabla 4.2. Distorsiones globales (%) obtenidas del anélisis

Distorsion de

Modelo Distorsion ultima

fluencia
M3NQ4 1.04 4.76
M3NQ2 1.14 5.33
M5NQ4 0.97 491
M5NQ2 1.03 5.38
M7NQ4 0.76 3.51

Con base en los resultados obtenidos de los analisis no lineales, las figuras 4.17 a 4.21
muestran las de distorsiones de entrepiso para el punto de fluencia y para el punto Gltimo de
los modelos en estudio, considerando la sobrerresistencia de los materiales. Estas
distorsiones son comparadas con los limites establecidos en el Apéndice A de las NTC-DS
(2004), la distorsion de fluencia de 0.004 (restringida para no dafiar elementos no
estructurales) y la distorsion altima de 0.030 para marcos ductiles y 0.015 para marcos no
ductiles.
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Figura 4.17. Distorsiones de entrepiso para el modelo M3NQA4.
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Figura 4.19. Distorsiones de entrepiso para el modelo M5NQA4.
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De las figuras de distorsion de entrepiso (figura 4.17 a 4.21) se observa lo siguiente:

e En todos los modelos en estudio se encontrd que las distorsiones de fluencia fueron
mayores a la que estipula el Apéndice A de las NTC-DS (2004) de 0.004
(restringida para no dafiar elementos no estructurales).

e En todos los modelos en estudio se observo que las distorsiones de entrepiso
maximas sobrepasaron la distorsién permisible estipulada por el Apéndice A de las
NTC-DS (2004).

e Se observo en todos los modelos en estudio que los niveles 2 y 3 presentaron mayor
comportamiento inelastico comparado con el resto de los niveles.

4.4.4. Factores de comportamiento sismico

A partir de la distorsion ultima y de fluencia (tabla 4.2), se calcularon los factores de
comportamiento sismico, Q. El factor de comportamiento sismico Q se calcula como:

Q= (4.2)

Donde:

o distorsion de ultima.
o, distorsion de fluencia.

El factor de reduccion de fuerzas sismicas Q°, el cual considera el detallado sismico
provisto, se calcula con la siguiente ecuacion.

Q=* (43)

Do6nde:
Ve cortante elastico.
Vy  cortante de fluencia.

Sin embargo, este factor de reduccién de fuerzas sismicas Q°, depende principalmente del
contenido de frecuencias de la excitacién sismica, periodo, capacidad méaxima de
deformacion pléastica y de la capacidad de disipacion de energia viscosa de la estructura.

El factor de sobrerresistencia R, desarrollada por la estructura, se define como la relacion
entre la resistencia maxima obtenida entre la resistencia de disefio.

R=-t (4.4)
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Donde:

V, resistencia maxima obtenida.
Vg4 resistencia de disefio.

Actualmente, las NTC-DS (2004) en su apéndice A permite reducir el espectro de disefio
elastico a uno inelastico mediante el factor de reduccion de fuerzas sismicas Q" y el factor
de reduccidén por sobrerresistencia R, donde este Gltimo no esta justificado para sistemas
estructurales compuestos y mas a un la expresion propuesta fue obtenida a partir de pocos
estudios de marcos de concreto reforzado bidimensionales (Tena y Correa, 2008).

La figura 4.22 muestra esquematicamente a los factores de comportamiento sismico.
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Figura 4.22. Representacion de los factores de comportamiento sismico Q, Q" y R.

A partir de los resultados obtenidos de los analisis estaticos no lineales y en base a las
ecuaciones descritas previamente, se obtuvieron los factores de comportamiento sismico
para los edificios de 3, 5y 7 niveles, los cuales se muestran en la tabla 4.3. En esta tabla se
puede observar que los modelos en estudio desarrollaron una ductilidad mayor para la cual
fueron disefiados, ademas de desarrollar sobrerresistencias considerables.
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Tabla 4.3. Factores de comportamiento simico

Modelo Q Q' R

M3NQ4 4,54 4.54 4.46
M3NQ2 4.66 4.66 2.61
M5NQ4 5.05 5.05 3.59
M5NQ2 5.37 5.37 2.07
M7NQ4 4.64 4.64 3.21

Las figuras 4.23 y 4.24 muestran al factor de comportamiento sismico Q y al factor de
reduccion de fuerzas sismicas Q°, respectivamente, en estas graficas se observa que estos
factores disminuyen con la altura de los edificios, asi como se reporta en Tapia y Tena
(2011).

Las figuras 4.25 y 4.26 ilustran el factor de reduccion de fuerzas sismicas R, en las cuales
se observa una reduccion significativa de este factor conforme se incrementa la altura de los
edificios. Ademas, se observa que la propuesta dada por las NTC-DS (2004) en su
Apeéndice A resulta mas razonable para los marcos disefiados con Q=2 que para los
disefiados con Q=4.

T T
4.00 450 5.00 550
Factor de comportamiento sismico, Q

#MINQY WM3INQ2 AMSNQS @MSNQ2 - MTNQY

Figura 4.23. Factor de comportamiento sismico Q respecto al nimero de niveles.
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Figura 4.24. Factor de reduccion de fuerzas sismicas Q" respecto a T/T,.

5 T
*
S S T I S SOOI SR ROt MUY MO S S S S S
~ E
] E
- ]
= |
T S S
E !
g u
E .
2
T e s L
-
=
2
-
]
&
l S S -y g - S S S Sy g Sy S -
0 i i i
0 05 1 15 2
T/Ta
+ M3NQ4 W M3NQ2 MSNQ4 @ MSNQ2Z ¥ MINQ4 Apéndice A
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Figura 4.26. Factor de sobrerresistencia R, respecto al nimero de niveles.

4.4.5. Mecanismos de colapso

Al comparar las rotaciones en los elementos estructurales, con respecto a las de fluencia y
ultimas, se determind en cuales elementos se estaba presentando una articulacion plastica
ante la carga monotonica creciente. Cuando algin elemento estructural alcanzé la rotacion
de fluencia se determin6 la distorsion de fluencia en la estructura, y al formarse
articulaciones plasticas en varios elementos en el mas alto nivel de RP (ec. 4.5), se presento
un mecanismo Yy con base al nivel de dafio en la estructura se obtuvo el mecanismo que
producia el colapso.

Las figuras 4.27 y 4.28 muestran los mapeos de rotaciones plasticas acumuladas asociados
a los mecanismos de colapso para los modelos M3NQ4 y M3NQ?2, respectivamente. En
estas figuras se puede observar que los modelos desarrollan un mecanismo de viga débil -
columna fuerte; asimismo, se observa que el modelo M3NQ?2 presenté mayores demandas
inelasticas con respecto al modelo M3NQ4. Estas figuras muestran mapeos de rotaciones
plasticas acumuladas de los elementos estructurales que han sobrepasado la rotacion de
fluencia. El término de rotacién plastica acumulada se define con la siguiente ecuacion:

_ 9—l9y
6 -0

u y

RP (4.5)
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® 0<RP<0.16 0.16<PR<0.333 @ 0.33<PR<0.50 0.50<PR<0.66 0.66<PR<0.83 ®0.83<PR<1.0

Figura 4.27. Mecanismo de colapso para el modelo M3NQ4.

® 0<PR<0.16 0.16<PR<0.33 @ 0.33<PR<0.50 0.50<PR<0.66 0.66<PR<0.83 @0.83<PR<1.0

Figura 4.28. Mecanismo de colapso del modelo M3NQ2.
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Figura 4.29. Mecanismo de colapso para el modelo M5NQ4.

Las figuras 4.29 y 4.30 muestran el mecanismo de colapso para los modelos M5NQ4 y
M5NQ?2, respectivamente. En estas figuras se observa que las mayores demandas
inelasticas se presentaron en las vigas, ademas, los modelos desarrollaron mecanismos de
viga débil — columna fuerte. EI modelo M5NQ2 present6 ligeramente mayores demandas
inelasticas respecto al modelo M5NQ4.
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Figura 4.30. Mecanismo de colapso del modelo M5NQ?2.

107



Capitulo 4 Analisis inelasticos de segundo orden

La figura 4.31 muestra el mecanismo de colapso para el modelo M7NQ4. En esta figura se
observa que las mayores demandas inelasticas se presentaron en las vigas, sin embargo,
columnas de pisos intermedios asi como en la base presentaron demandas inelasticas de
intensidad moderada. Ademas, esta figura muestra que el modelo desarrolla un mecanismo
de viga débil — columna fuerte.
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e e e e e e e e e e e e
® 0<PR<0.16 0.16<PR<0.33 @0.33<PR<0.50 0.50<PR<0.66 0.66<PR<0.83 @0.83<PR<1.0

Figura 4.31. Mecanismo de colapso del modelo M7NQ4.
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CAPITULO5

5. CONCLUSIONES

En esta investigacion se estudié el comportamiento de estructuras con base en marcos
resistentes a momento con columnas circulares rellenas de concreto (CCFT) y vigas de
acero, empleando analisis estaticos no lineales de segundo orden.

Inicialmente se presentd un resumen sobre el estado del conocimiento en columnas
compuestas rellenas a partir de investigaciones analiticas y experimentales disponibles en la
literatura, asi como de las especificaciones en México, Estados Unidos y Europa referente
al analisis y disefio de elementos compuestos rellenos.

Enseguida, mediante andlisis elasticos de segundo orden, se disefiaron edificios regulares
de 3, 5y 7 niveles ubicados en la zona del lago del Distrito Federal (Zona 1l1b), los cuales
fueron estructurados por marcos resistentes a momento en ambas direcciones con vigas de
acero estructural y columnas compuestas rellenas. Los edificios estudiados se disefiaron
para factores de comportamiento sismico Q iguales a 2 y 4; el edificio de 7 niveles sélo se
disefio para Q igual 4 debido a la limitacion del perfil HSS comercial de mayor diametro.

Para calcular los desplazamientos y las distorsiones de los entrepisos se efectuaron los
analisis elasticos con dos criterios diferentes en el valor de la rigidez efectiva a flexion para
las columnas compuestas (Ele). EI primero de ellos consistio en la utilizacion de la seccion
transformada no-agrietada, como se obtendria directamente empleando el modulo de
secciones (section designer) precargado en el programa comercial empleado (Etabs v9.5);
este criterio es muy utilizado en los despachos de disefio en México. El segundo consistio
en la utilizacion de una seccién compuesta efectiva como se especifica en el Eurocédigo
(EC4, 2004) para analisis elasticos de segundo orden; la ecuacion propuesta para este
criterio fue obtenida a traves del analisis estadistico de datos de ensayes experimentales de
columnas en flexocompresion, y calibrado para considerar el agrietamiento y el efecto de
las cargas sostenidas en el componente del concreto (EC4, 2004).

Con base en los resultados obtenidos de los analisis elasticos de segundo orden efectuados
en el presente trabajo, se concluye lo siguiente:

(1) Debido a la consideracion de la inercia gruesa de la seccion de concreto, el
criterio de la seccion transformada no-agrietada considera columnas compuestas
con valores mayores de rigidez efectiva a flexion y, consecuentemente, menores
desplazamientos y distorsiones a los alcanzados respecto a la ecuacion de
rigidez propuesta en el EC4 (2004). Los analisis inelasticos mostraron que los
desplazamientos elasticos correspondientes al cortante de disefio son mejor
estimados con la rigidez efectiva del Eurocddigo, y no con la hipotesis de la
seccién transformada no-agrietada.

(2) Los cocientes demanda-capacidad para columnas compuestas rellenas sujetas a
la combinacién de compresion axial mas flexién biaxial fueron obtenidos con
las ecuaciones de interaccion de las NTC-EM (2004) y del AISC (2005). Las
columnas fueron disefiadas para que, con todas las combinaciones de carga, los
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cocientes demanda-capacidad fueran menor a la unidad. Las ecuaciones de
interaccion de las NTC-EM (2004) proporcionaron valores muy conservadores
debido a su incapacidad de considerar la resistencia nominal del elemento
compuesto sujeto a compresion y flexion combinada. Para evaluar la resistencia
de columnas compuestas, incluyendo su reduccion por estabilidad para
diferentes combinaciones de carga axial (P) y momento (M), se recomienda el
empleo del método simplificado del AISC (2010); este método es simple para
emplearse en la practica profesional, y proporciona elementos adecuadamente
disefiados.

(3) Con base en un disefio por desplazamientos y resistencia de los edificios
estudiados, se determind el cociente de resistencia a momento de columnas a
vigas en cada nodo para evaluar si es posible el desarrollo de un mecanismo
plastico deseable columna fuerte — viga débil. Para los marcos compuestos
disefiados en este trabajo, incluso para los marcos disefiados para ductilidad
limitada (Q=2), resultaron cocientes con valores mayores a 1.18. Como se
establece en la norma sismicas AISC 341 (2010) para marcos compuestos
especiales, este célculo incluye el momento adicional que produce el cortante en
la viga en la zona de la articulacién plastica esperada, asi como la
sobrerresistencia del material en la viga; por su parte para la columna, se
considera la resistencia nominal del material y el efecto de la carga axial, P, en
la columna.

Finalemente, se evalué el comportamiento sismico de los edificios estudiados mediante
analisis inelasticos de segundo orden bajo carga estatica incremental, utilizando el
programa de analisis no-lineal de acceso libre OpenSees (2012). Los marcos fueron
modelados para considerar los efectos no lineales del material a través de robustos modelos
constitutivos (con valores esperados) reportados en la literatura y calibrados con pruebas
experimentales y simulaciones analiticas para respresentar el comportamiento real de los
materiales trabajando en accién compuesta (por ejemplo, el confinamiento y agrietamiento
del concreto, y el pandeo local y esfuerzos residuales del acero estructural). Los efectos no
lineales geométricos (P-4, P-6) fueron igualmente incluidos a partir de transformaciones
geométricas implementadas en el programa OpenSees.

Dentro de los resultados procesados en los analisis inelésticos de los marcos estudiados se
encuentran:

= Curva cortante-distorsion global para los modelos en estudio.

= Distorsiones globales (distorsion de fluencia ¢, y distorsion ultima &,).

= Distorsiones de entrepiso en el punto ultimo y en el punto de fluencia para los
modelos en estudio.

= Mecanismos de colapso.

= Factor de comportamiento sismico Q.

= Factor de reduccion de fuerzas sismicas Q”.

= Factor de reduccion por sobrerresistencia R.
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Con base en los resultados obtenidos de los andlisis inelasticos de segundo orden, se
concluye lo siguiente:

(1) Los andlisis inelasticos confirmaron que el criterio de rigidez que propone el
Eurocodigo EC-4 (2004) es més adecuado para el célculo de los desplazamientos y
distorsiones en los analisis elasticos. El criterio de la seccidn transformada no agrietada,
como el que se obtiene de la aplicacion directa del modulo section designer del Etabs,
proporciona valores excesivos de la rigidez efectiva de las columnas compuestas y, por
lo tanto, los desplazamientos y distorsiones terminan siendo subestimados, resultando
en una condicion de disefio insatisfactorio.

(1) A partir de las graficas de distorsion de entrepiso, se observé que los limites de
distorsion asociado a la revision del estado limite de servicio y al estado limite de
colapso propuesto en el Apéndice A de las NTC-DS (2004), cubren de manera
adecuada las distorsiones de entrepiso obtenidas mediante analisis estaticos no lineales.

(2) Todos los edificios analizados y disefiados en este estudio cumplieron
satisfactoriamente el concepto de columna fuerte-viga débil al presentarse el mayor
comportamiento inelastico en las vigas y en la base de las columnas.

(3) Se encontrd un pequefio incremento en el factor de comportamiento sismico Q y en el
factor de reduccion de fuerzas sismicas Q’, al incrementar el periodo estructural o el
namero de niveles.

(4) La ductilidad desarrollada por los edificios de este estudio fue siempre mayor con
respecto a la que fueron disefiados. En especial, los marcos disefiados con ductilidad
limitada (Q=2) desarrollaron una ductilidad alta debido al no considerar la falla de la
conexion y algunos otros factores que reflejarian una menor ductilidad de estos marcos.

(5) Se observd que, la sobrerresistencia desarrollada por los edificios decrece
significativamente conforme se incrementa la altura del edificio.

(6) El factor de sobrerresistencia, R, propuesto por el Apéndice A de las NTC-DS (2004)
resultdé mas razonable para los marcos disefiados con Q=2 que para los disefiados con
Q=4.

(7) La relacion entre los momentos de las vigas y columnas en el nudo que proponen las
especificaciones de las NTC-EM (2004) y el AISC 341 (2010) parecen adecuados. Los
modelos estudiados mostraron que todos ellos desarrollaron un mecanismo deseable de
columna fuerte - viga débil, incluso en aquellos marcos con la menor relacion de
momentos de alrededor de 1.18. Para confirmar lo anterior, mayor investigacion sera
necesaria para evaluar mecanismos de marcos compuestos con relaciones de momentos
columna CFT - viga de acero entre 1 a 1.18.

(8) A partir de la limitante del perfil HSS comercial de mayor didmetro y espesor
disponible en el mercado a la fecha (HSS20x5/8), se obtuvo que los marcos momento
resistente disefiados con ductilidad alta (Q=4) pueden alcanzar una altura no mayor a 7
niveles y hasta 5 niveles para los marcos momento resistente disefiados con ductilidad
limitada (Q=2), y utilizando relleno de concreto con una resistencia de 350 kg/cm? y
250 kg/lcm?, respectivamente; esto para la elevacién, configuracion en planta, y sitio
considerado en esta investigacion. Para lograr mayores alturas, sera necesario adicionar
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elementos que proporcionen regidez lateral (por ejemplo, contravientos o muros), o
bien, utilizar otro tipo de perfiles de acero de mayores dimensiones (por ejemplo,
seccidn cajon de 4 placas, seccion tubular con placa soldada en espiral, etc.).
Para aumentar el conocimiento sobre el comportamiento de marcos con columnas
compuestas rellenas y se validen varias de las conclusiones que presenta este trabajo, se
sugiere que trabajos futuros se enfoquen en:

(1) Realizar andlisis dindmicos no-lineales paso-a-paso y analisis dinamicos incrementales
(IDA) utilizando registros de sismos intensos para verificar los resultados obtenidos con
los andlisis estaticos de este trabajo.

(2) Analisis de marcos compuestos con otras configuraciones de columnas rellenas como,
por ejemplo, columnas armadas en seccion cajon, columnas tubulares soldadas en
espiral, entre otras posibles configuraciones.

(3) Evaluar analisis de edificios compuestos con otras configuraciones y con distintas
irregularidades geométricas. Estos analisis permitirdn evaluar los parametros de disefio
sismico (por ejemplo, Q, R) con efectos, entre otros casos, de irregularidad en planta y
elevacion.

(4) Analisis de marcos compuestos con rigidez asistida, por ejemplo, con contravientos
concentricos, excéntricos o restringidos al pandeo, o bien, con muros de rigidez de
concreto armado, de placa de acero, 0 compuestos acero-concreto. Asimismo, marcos
con otros dispositivos (por ejemplo, aisladores, disipadores, u otros).

(5) Realizar analisis no-lineal considerando los efectos de segundo orden amplificados por
los efectos de interaccion suelo-estructura.

(6) Incluir en los anélisis no-lineales la pérdida de la accién compuesta, la influencia de la
pérdida de adherencia por separacion (transversal) o deslizamiento relativo
(longitudinal) en la interfaz del acero-concreto de las columnas CCFT.

(7) Modelar en los analisis inelasticos la rigidez de las conexiones viga — columna. Es de
esperarse que la inclusion de este efecto reducira la valores reportados en este trabajo
del factor de comportamiento sismico, principalmente para los marcos de ductilidad
limitada (Q=2) en donde se espera la falla a rotaciones mayores a 0.02 radianes.
Adicionalmente, se sugiere analizar marcos compuestos con conexiones semirrigidas, o
combinaciones de conexiones rigidas y flexibles.

Finalmente, se concluye que los marcos estructurados en base a columnas circulares
rellenas de concreto CCFT presentan, como lo confirman las curvas de capacidad, un buen
comportamiento estructural desarrollando ductilidades considerables en los modelos de
baja y mediana altura estudiados en el presente trabajo. Sin embargo, aiun faltan muchos
estudios a este tipo de secciones para llenar los vacios en las reglamentaciones vigentes.
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APENDICE A

APENDICE A. ANALISIS DE CARGAS

En este apéndice se muestra el andlisis de cargas muertas de entrepiso y azotea. Las cuales
fueron utilizadas en los analisis el&sticos realizados en el capitulo 3.

Tabla A1.1 Carga muerta de entrepiso.

ENTREPISO
Concepto kg/m?
Vitropiso 10.00
Pegavitro 5.00
Pasta c-a 5.0 cms para nivelar y pegar 105.00
Losa maciza de 6.0cms sobre la cresta de losacero | 228.00
Losacero seccion 4 cal.22 8.00
Plafon tablaroca 1/2", incluye anclajes 10.00
Sobrecarga por instalaciones eléctricas y sanitarias | 30.00
Sobrecarga por reglamentacion (NTC-CA, 2004) | 40.00
>=436.00

Tabla A1.2 Carga muerta de azotea.

AZOTEA
Concepto kg/m?
Impermeabilizante elastomerico a dos manos 1.50
Pasta c-a con 3.0cms de espesor 63.00

Tierra de relleno 15.0cms de espesor en promedio | 225.00
Losa maciza de 6.0cms sobre la cresta de losacero | 228.00
Losacero seccion 4 cal.22 8.00

Plafon tablaroca 1/2", incluye anclajes 10.00
Sobrecarga por instalaciones eléctricas y sanitarias| 30.00
Sobrecarga por reglamentacion (NTC-CA, 2004) 40.00

¥=| 605.50
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APENDICE B

APENDICE B. DISENO DE COLUMNAS CCFT Y VIGAS COMPUESTAS

En este apéndice se muestra el disefio de columnas CCFT y vigas compuestas. Para el
disefio de columnas CCFT se calcularon los puntos de anclaje del diagrama de interaccion
(ver figura 2.23) y posteriormente se evaluo la ecuacion de interaccion para columnas
compuestas (ecuaciones 2.27 y 2.28), para verificar que la resistencia de la seccion fue
adecuada. La resistencia por flexion positiva de las vigas compuestas se determino
suponiendo una distribucion plastica de esfuerzos, donde el concreto puede alcarzar un
esfuerzo igual a 0.85f .y el acero estructural el esfuerzo de fluencia (Fy), esta distribucion
plastica de esfuerzos (con eje neutro plastico en la losa) se muestra en la figura B1. Sin
embargo, el eje neutro pléastico (ENP) puede caer en la losa, en el patin de la viga de acero
o en el alma de la viga de acero. La resistencia por flexion negativa de la viga compuesta se
calcul6 solo considerando la seccion de acero.

| be | 085fc |2
t] Ja =—— C=0.85f "¢ abe

/ . d/2+t-a/2

Concreto

agrietado S
—= d/2

T=As Fy

Fy

Figura B1. Distribucién plastica de esfuerzos (eje neutro plastico en la losa).

B1. Disefio de columnas compuestas CCFT

= Disefio de columna compuesta CCFT para el modelo M3NQ4
Datos : Obtenidos del analisis estructural

Pu= 60.51 ton = 133.39 Kkips
Mux = 27.21 ton-m = 196.80 Kkips-ft
Muy = 8.39 ton-m = 60.68 kips-ft

Vu = 11.21 ton = 24.71  Kips

Lv = 1.75 m = 68.90 in
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Propiedades del perfil : HSS18X3/8"
D= 18 in Es= 29,000.00 ksi Z.(in®)  Z(in%)
t= 0.349 in Fy= 42 Ksi 863.25 108.748
area de acero al menos
A= 19.4 in? 1.00%
b=  754.00 in* fo= 356  ksi h(in) Sx(in%
A = 25447  in? W.= 3415 Kksi 17.302 83.8
Ac= 23512  in? E.= 3703.37 ksi S (in%)
Ayar = 1 in le= 4399.01 in* 508.50
Nyar = 0 C,= 095 (paraseccion circular)
Ay = 0.00 in? C,= 0.85 (paraseccion rectangular)
= 2.54 in Cs= 0.752
lgr = 0 in* Ci= 0.252
Fy= 60 ksi (acero de refuerzo)
Relaciones de esbeltez
Relaciones de esbeltez limite limite
Carga axial Flexién
A= 51.576 A= 5158
A= 103.57 A= 6214
A= 131.19 A= 214.05
Seccién compacta Seccién compacta
Rigidez efectiva (El¢) : Columna Viga W16X40
236.2
Giop = (Z Ic/Lc)/((Z Iv/Lv) = 1.96 L= 137.80 2 in
Ghotton = 1 k= 754.00 659 in*
K= 14 ( Aproximadamente del nomograma )

El¢= 25,978,640.3 kips-in®
Pe=  2193.01  Kips
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G, K{/_m Gg
o =200 =
100.0— =100 —100.0
50.0— i —50.0
30.0— ——5.0 —30.0
20.0— —4—4.0 —200
10.0— —T—3.0 —10.0
8.0— T —8.0
7.0— T —7.0
6.0— - —6.0
5.0—_ —+ _—5.U
4.0— —t—20 —4.0
3.0 1 3.0
2.0— T —20
| 7j5/_
1I04¢/77 Lo
0.0 —1.0 —0.0

Figura B1. Facor de longitud efectiva K para columna HSS18X3/8”.

hh= 315 in Kc= 1064.91 Kips
he= 590 in Ke= 129.36  kips
0, = 1.64 rad 0= 2.39 rad
Ze= 7949 in® Ze= 69690 in’
Ze= 33724 in® Ze= 101.25 in®

Pr= 133.39 Kkips

Pa= 1609.36 Kkips Ma = 0 Kips-ft
Pc= 79456 Kkips Mcx = 45253  Kkips-ft
Po= 397.28 Kkips Mp=  502.17  Kips-ft
Pe= 11147 Kips Mg= 32573  Kkips-ft
®dcPnay, = 887.80  Kips DpyMna = 0 Kips-ft
®cPney = 43832 Kips OMyc = 407.28  Kips-ft
®cPnp, = 219.16  Kips d,Myp = 451.95  Kips-ft
®OcPne, = 614.95  Kips OMpe = 29315 Kips-ft

Resistencia a compresion (seccion compacta) :
Po=Pp= 1609.36 Kips

119



Apéndice B

Pno/ Pe =
Pn

0.73

1183.743 Kips

Resistencia a compresion (seccion no-compacta) : Py= 1400.27 Kips
Pro-axia= 868.29  Kips Pro-flexisn=  1608.35  Kips
Pno/ Pe = 0.40 Pno/ Pe = 0.73
Praxial = 735.69  Kips Prflexion =  1923.27  Kips
Resistencia a compresion (seccion esbelta) : Fercircular = 42.00  ksi
Pro= 1400.27 Kkips
Pro/ Pe = 0.64
Pn= 1071.87 Kkips

Resistencia a compresion ( carga axial ) :

Resistencia a compresion ( flexion ) :

Po=Pp= 1609.36 Kips Pro=Pp = 1609.36 Kips
Pno/ Pe = 0.73 Pno/ Pe = 0.73
®P,= 887.81 Kkips oP, = 887.81 Kips
Resistencia a tension :
Pn= 81480 Kkips
®P,= 73332 Kips
Momento Resistente ®Mn :
La Seccion es compacta
Mn,= 502.17 Kips-ft
®,M,= 451.95  Kips-ft
Ecuacion de interaccion : 0.632
La seccidn es aceptable
Resistencia por cortante :
Seccion de acero Secciodn de concreto
Fe= 2520  ksi Ve = 36.06 Kips
Vo =Fe Ayl 2
Vis= 24444  Kips
o V,= 210.37 kips
La seccion es
aceptable
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Disefio de columna compuesta CCFT
Datos : Obtenidos del analisis estructural

Apéndice B

para el modelo M3NQ?2

Pu= 64.02 ton = 141.13 Kips
Mux = 51.5 ton-m = 37249 Kips-ft
Muy = 16.68 ton-m = 120.64 Kips-ft
Vu = 19.84 ton = 43.73 Kips
Lv = 1.75 m = 6890 in
Propiedades del perfil : HSS18X1/2"
D= 18 in Es= 29,000.00 ksi Z.(in®)  Z(in%
t= 0.465 in Fy= 42 ksi 828.99 143.010
area de acero al menos
A= 25.6 in® 1.00%
Is = 985.00 in fo=  3.56 ksi h(in)  Sx(in®)
109
Awa = 25447  in? W,= 3415  ksi 17.07
Ac= 22885 in’ E.= 3703.37 ksi S (in%)
dvar 1 in le= 4167.77 in’ 488.32
Nyar = 0 C,= 0.95 ( para seccion circular)
Ay = 0.00 in? C,= 0.85 ( para seccion rectangular )
r= 2.54 in Cs:= 0.801
lgr = 0 in* C;= 0.300
ksi (acero de
Fy= 60 refuerzo)
Relaciones de  esbeltez
Relaciones de esbeltez limite limite
Carga axial Flexion
A= 38.710 A= 3871
Ao = 103.57 A= 6214
A= 131.19 A= 214.05
Seccién compacta Seccién compacta
Rigidez efectiva ( Els) : Columna  Viga W16X40
Giop = (Z Ic/Lc)/((Z Iv/Lv) = 2.56 L= 13780 236.22 in
Ghotton = 1 k= 98500 659 in*
K= 14 ( Aproximadamente del nomograma )

Elg = 33,195,438.8 Kips-in
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Pe=  2802.23  Kips
hn = 2.60 in K=
he = 5.56 in Ks =
B, = 1.72 rad =
Ze= 10837 in® Zp=
Ze= 36081 in’ Zg=
P,= 14113 Kips Mcx =
Pa= 184859 Kips Mcy =
Pc= 77339 Kips
Po= 386.69 Kips Mp =
Pe= 1167.8 Kips
Mg =
®Pnay = 1051.93  kips DdyMpna =
®Pney = 440.09  Kips DdyMpc =
®Pnpy = 220.04  kips dyMpnp =
®OPnp, = 664.57  kips OpMne =
Resistencia a compresion (seccion compacta) :
Pno=Pp= 1848.60 Kips
Pro/ Pe = 0.66
Pn= 140258 kips

Resistencia a compresion (seccion no-compacta) :

Po-axial= 726.12 kipS Pro-flexion=
Pno/ Pe = 026 Pno/ Pe =
Ph-axial = 651.48 kipS Ph-flexion =

Resistencia a compresion (seccion esbelta) :

Po= 1645.07 Kips
Pno/ Pe = 0.59
Pn= 1286.68 kips

Resistencia a compresion ( carga axial ) :
Po=Pp= 1848.60 Kkips
Pro/ Pe = 0.66
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1036.54
171.22
2.52
716.13
136.20

S577.54
S577.54

617.26

430.13
0
519.78
555.53
387.11

Py
1843.75
0.66

2457.55

Fer-circular =

Kips-ft
Kips-ft

Kips-ft

Kips-ft
Kips-ft
Kips-ft
Kips-ft
Kips-ft

Apéndice B

1645.07 Kkips

Kips
Kips

42.00  ksi

1848.60
0.66

Resistencia a compresion ( flexion ) :
Pro=Pp=

Kips
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®P,= 1051.94 Kips &P, = 1051.94 Kips

Resistencia a tension :
Pn= 1075.20 Kips
®Pr=  967.68  Kips
Momento Resistente ®Mn :
La Seccion es compacta

Kips-
M,= 617.26 ft
Kips-
®,M,= 55553 ft My = 59.7 ton-m
Ecuacion de interaccion : 0.949

La seccidn es aceptable
Resistencia por cortante :

Seccion de acero Seccion de concreto
Foe= 2520  ksi Ve = 35.52 Kips
Vn = Fcr Ag / 2

Vps= 32256  Kips

®NVy= 26856  Kips

La seccion es
aceptable

= Disefio de columna compuesta CCFT para el modelo M5NQ4
Datos :  Obtenidos del analisis estructural

Pu= 108.33  ton = 238.8 Kips
Mux = 38.08 ton-m = 275.4  Kips-ft
Muy = 12.57 ton-m = 90.91 kips-ft

Vu = 14.75 ton = 32.51 Kips

Lv = 1.75 m = 68.90 in

Propiedades del perfil :  HSS20X1/2"

D= 20 in Es= 29,000.00 ksi Z.(in*)  Zs(in%
t= 0465 in Fp= 42 ksi 1155.85 177.48
A = 28.5 in’ area de acero al menos 1.00%

l,= 1,360.00 in’ fo= 356  ksi h(@in)  Sc(in’)
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A =  314.16
A=  285.62
dvar = 1
Nyar = 0
Ay = 0.00
r= 2.54
Iy = 0
Fy= 60

Relaciones de esbeltez limite

Carga
axial
A= 43.011
A = 103.57
A= 131.19

Seccién compacta

Rigidez efectiva (El¢ ) :
Giop = (Z Ic/Lc)/((Z Iv/Lv)

Gbotton = 1
K= 14
Elg = 46,206,804.
Pe=  3900.60
h, = 3.11
he = 6.32
6; = 1.69
Ze= 132.82
Ze= 484.50
P, = 238.82
Pa= 2162.24
Pc = 965.24
Pp = 482.62
Pe= 141462

Apéndice B

in? W.= 3415 ks 19.07 136
in? E.= 3703.37 ksi S¢ (in%)
in l.= 6491.91 in’ 680.85
C,= 0.95 (paraseccion circular)
in? C,= 0.85 (paraseccion rectangular)
in C;= 0.781
in* Ci= 0.281
ksi (acero de refuerzo)
Relaciones de esbeltez
limite
Flexio
n
A= 43.01
A= 6214
A= 214.05
Seccién compacta
Columna Viga W16X50
=3.54 L= 13780 236.22 in
I,= 1,360.00 659 in’
( Aproximadamente del nomograma )
kips-in?
Kips
in Kc= 1293.670 Kips
in Ks= 190.75  Kips
rad 0= 2.47 rad
in® Zg= 97603 in®
in® Zg= 167.75 in®
Kips
Kips Mcx = 72458  Kips-ft
Kips Mcy = 72458  Kips-ft
Kips Mp= 78395  kips-ft
Kips Meg= 533.12  kips-ft
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@OcPnay, =  1285.88  Kips OpMna =
CDCPNCX = 574.02 klpS DpyMpc =
®Pnp, = 287.01  Kips OpMnp =
OPne, = 84127 Kips OpMne =

Resistencia a compresion (seccion compacta) :
Pro=Pp= 2162.24 Kips
Pro/ Pe = 0.55
Po= 1714512 Kips

Resistencia a compresion (seccion no-compacta) :

0 Kips-ft
652.13  kips-ft
705.55  Kkips-ft
479.81  Kips-ft

Py= 1908.23  Kips

Pro-axial= 940.96 kipS Pro-flexion= 2158.21 kipS
Pno/ Pe = 0.24 Pno/ Pe = 0.55
Pn-axial = 850.589 kipS Pr-fiexion = 3420.824 kipS
Resistencia a compresion (seccion esbelta) : Fer-circular = 42.00 ksi
Pro=1908.23  Kips
Pro/ Pe = 0.49
Pn= 155490 Kkips
Resistencia a compresion ( carga axial ) : Resistencia a compresion ( flexion ) :
Po=Pp= 2162.24  Kips Po=Ppy= 216224  Kips
Pro/ Pe = 0.55 Pro/ Pe = 0.55
®P,= 1285.88 kips oP,= 1285.88  Kips

Resistencia a tension :
Pn= 1197.00 Kkips
®Py= 1077.3  Kkips
Momento Resistente ®Mn :
La Seccion es compacta
M,= 78395  Kips-ft
®,Mp= 70555  Kips-ft

Ecuacion de interaccion:  0.562

My = 546.64 Kips-ft

La seccion es aceptable
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Resistencia por cortante :

Seccidn de acero Seccién de concreto
Fer = 25.20 ksi Ve = 47.90 Kips
Vi =Fg Ayl 2

Vis=  359.10  Kips

o Vy,= 30525  Kkips

La seccion es
aceptable

= Disefio de columna compuesta CCFT para el modelo M5NQ2
Datos :  Obtenidos del anélisis estructural

Pu= 120.48 ton = 265.60 Kips
Mux = 74.97 ton-m = 54225 Kips-ft
Muy = 26.43 ton-m = 191.16 Kips-ft
Vu = 29.36 ton =  64.72 Kips
Lv= 1.75 m = 6890 in
Propiedades del perfil : HSS20X5/8"
D= 20 in Es= 29,000.00 ksi Z.(in®)  Z(in%)
t= 0.581 in Fy= 42 Ksi 1114.17 219.159
area de acero al menos
As = 38.1 in® 1.00%
l,= 1,789.00 in* fo= 356 ks h(@in)  Sk(in®)
Avrotal = 314.16 in? W.= 3415 Kksi 18.838 136
Ac= 27871  in? E.= 3,703.37 ksi S (in%)
var = 1 in l.= 6,181.72 in* 656.30
Nyar = 0 C,= 095 (para seccidn circular)
Ag = 0.00 in? C,= 085 (para seccién rectangular)
r= 2.54 in C:= 0.841
lg = 0 in C.:= 0.300
Fy= 60 ksi  (acero de refuerzo)

126



Apéndice B

Relaciones de esbeltez
Relaciones de esbeltez limite limite
Carga axial Flexion
A= 34.42 A= 3442
Ap = 103.57 A= 6214
A= 131.19 A= 214.05
Seccion compacta Seccion compacta
Rigidez efectiva (Elg ) : Columna Viga W18X60
Giop = (2 Ic/Le)/((Z Iv/Lv) = 2.62 L= 137.80 236.22 in
Ghotton = 1 Iy= 1,789.00 1170 in’
(Aproximadamente del
K= 1.48 nomograma)
Elg = 58,748,951.8 kips-in®
P.= 4437.70 Kips
hh=  2.650 in Kc= 1262.384 Kkips
he= 6.035 in Ks= 236.931219 Kkips
6= 1751 rad 0= 2.571 rad
Ze= 168270 in® Zg= 984504 in®
Ze= 504.306 in’ Zg= 210304 in®
Pr= 265.60 Kips
Pa= 2542.10 Kkips Mcx =  874.69  Kkips-ft
Pc= 94190 Kips Mcy =  874.69  Kkips-ft
Po= 470.95 Kkips Mp= 923.94  Kkips-ft
Pe= 1585.30 Kips Mg= 659.95  Kips-ft
®Pnay = 1,500.12  kips OyMpna = 0 Kips-ft
®Pney =  555.83  Kips O,Mnc = 787.22  Kips-ft
®Pnp, = 277.91  Kips ®,Mnp= 83155  Kips-ft
®Pney, = 93550 Kips O,Mne=  593.96  Kkips-ft

Resistencia a compresion (seccion compacta) :
Pro=Pp= 254210 Kips
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Pro/ Pe = 0.57
Pn= 2000.16 Kips
Resistencia a compresion (seccion no-compacta) : Py= 2294.23 Kips
Pro-axia=  988.41  Kips Pro-flexisn=  2533.85  Kips
Pro/ Pe = 0.22 Pro/ Pe = 0.57
Praxial = 900.434  Kips Prflexion = 3891.86  Kips
Resistencia a compresion (seccion esbelta) : Fercircular = 42.00  ksi
Pro= 2294.23 Kkips
Pno/ Pe = 0.52
Pn= 1847.83 Kkips

Resistencia a compresion ( carga axial ) :

Po=Py= 2542.10
Pno/ Pe = 057
®Pn= 1500.12

Resistencia a tension :
P,= 1600.20
o.P,= 1440.18

Momento Resistente ®Mn :

La Seccion es compacta
Mp,=  923.94
oM, = 831.55

Ecuacién de interaccion :

Resistencia por cortante :
Seccion de acero

Fe= 2520
Vo =FoAgl 2

Vis=  480.06

®V,=  396.18

Resistencia a compresion ( flexion) :

Kips Pro=Pp= 254210 Kkips
Pno/ Pe = 057

Kips ®P,= 1500.12 kips
Kips
Kips
Kips-ft My = 544.09 Kips-ft
Kips-ft

0.93
La seccion  es
aceptable

Seccion de concreto

ksi Ve = 48.18 Kips
Kips
Kips  La seccion es aceptable
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= Disefio de columna compuesta CCFT para el modelo M7NQ4

Datos : Obtenidos del analisis estructural

Pu = 156.06 ton =
Mux = 51.3 ton-m =
Muy = 17.23 ton-m =
Vu = 21.44 ton =
Lv = 1.75 m =
Propiedades del perfil : HSS20X5/8"
D= 20 in
t= 0.625 in
A = 38.1 in®
;= 1,789.00 in*
Awa = 31416  in’
A= 27612  in?
dvar 1 in
Nyar = 0
Ag = 0.00 in?
r= 2.54 in
g = 0 in
Relaciones de esbeltez limite
Carga axial
A= 32.00
Ao = 103.57
A= 131.19

Seccion compacta

Rigidez efectiva (Els ) :

Grop = (Z Ic/Le)/((Z Iv/Lv) = 2.62
Ghotton = 1
K= 1.48
Elg= 59,856,486. kips-in’
Pe=  4521.36  kips
hn= 308 in

344.04 Kips

371.04 Kips-ft

124.62 Kkips-ft

47.26  Kips

68.90 in
Es= 29,000.00 ksi Z.(in®)  Zs(in®)
Fy= 42 ksi 1098.63 234.70

area de acero al menos

1.00%
fo= 498  ksi h(@in)  Sk(in’)
We= 3415  ksi 18.75 178
E.= 4,381.88 ksi Sc(in%)
.= 6,067.01 in* 647.15
C,= 0.9 ( para seccion circular )
C,= 085 ( para seccion rectangular )
Cs= 084
Ci= 030

Relaciones de esbeltez

limite

Flexion
A= 32.00
A= 6214
A= 214.05

Seccion compacta

Columna Viga W18X71
L= 137.80 236.22 in
L= 1,789.00 1170 in*
Kc= 1750.86 Kkips
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he = 6.23 in Ke= 254.29  Kkips
6, = 1.68 rad 0= 2.47 rad
Ze= 175.34 in® Zg= 92473 in®
Ze= 45812 in’ Zg= 22159 in®
Pr= 344.04 Kips
Pa= 2906.57 Kips Mcx = 957.89  Kips-ft
Pc= 1306.37 Kips Mcy =  957.89  Kips-ft
Po= 653.18 Kips Mp= 1038.03 Kips-ft
Pe= 19118 Kips Meg= 704.01  Kips-ft
®Pnay = 1,665.67 kips DpMna = 0 Kips-ft
®Pney = 748.64  Kips OpMyc = 862.10  Kips-ft
®Pnpy = 37432 kips OMyp = 934.23  Kips-ft
®Pney, = 1,095.62  Kips O,Mye = 633.61  Kips-ft
Resistencia a compresion (seccion compacta) :
Pro=Pp= 2906.57 Kips
Pro/ Pe = 0.64
Pn= 2220.88 Kips
Resistencia a compresion (seccion no-compacta) : Py= 2562.79  Kips
Pno-axiaI: 597.99 kIpS Pno.ﬂexic’)n: 2893.03 kIpS
Pno/ Pe = 0.13 Pno/ Pe = 0.64
Pnaxias = 565.78  Kips Pr-flexion =  3965.23  Kips
Resistencia a compresion (seccion esbelta) : Fercir = 42.00 Ksi
Pro= 2562.79 Kips
Pro/ Pe = 0.57
Pn= 202152 Kips

Resistencia a compresion ( carga axial ) : Resistencia a compresion ( flexion) :

Po=Pp=  2906.57  Kips Po=Pp= 2906.57 kips
Pno/ Pe = 0.64 Pno/ Pe = 0.64
®P,=  1665.67  Kips ®P,= 1665.67  Kips
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Resistencia a tensién :
Pn=  1600.20
oPr=  1440.18
Momento Resistente ®Mn :
La Seccion es compacta
M,=  1038.03
d,M, = 934.22

Ecuacién de interaccion :

Resistencia por cortante :
Seccion de acero

Fe= 2520
Vo =Fo Agl 2

Vis=  480.06

OV, = 406.12

Kips
Kips

Kips-ft

Kips-ft

0.575

Ksi
Kips

Kips

La seccidn es aceptable

B2. Disefio de vigas compuestas

717.00  Kips-ft

My

La seccidn es aceptable

Seccién de concreto
Ve =

= Disefio de viga compuesta para el modelo M3NQ4

Datos: Obtenidos del analisis estructural_

Mu(-)= -2229 ton-m =
Mu(+)= 1014 ton-m =
Vu = 13 ton =
L= 6 m =

Lb(nosop) = 2 m
Propiedades del perfil :  W16X40

d= 16 in

ty= 0305 in

bf = 7 in

tr= 0.505 in

k= 0.907 in

As= 118 in?

f'c

161.221
73.34
28.66

236.22
=78.74
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Kips-ft
Kips-ft
Kips

in

in

3.56
34.15
3703.37
2.362
73
64.7

61.43

Kips

Nota : Solo vigas compactas

(ton-m) (kips-ft)

Mmax  =24.14  174.60
Ma=  8.56 61.91
Mg= 1281 92.65
Mc= 19.91 144.00
ksi
ksi
ksi
in (‘espesor total de la losa)
in®
in®



Apéndice B

F,= 50  kips l,= 289 in’
Fu= 65 Kips ry= 157 in
E = 29,000.00 ksi J= 079 in*

Ancho efectivo :
El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la
viga
no debe exceder de:
1.- 59.055 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)
2.- 236.220 in (La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el
eje central de la viga adyacente)

3.- 118.110 in(La distancia entre el eje central de la viga y el borde de la
losa)
be= 59.055 in
h/ty= 46,511 Mn se calculaen base a la distribucion plastica de esfuerzos

Momento positivo:
Localizacion del eje neutro :

a= 3.30 in
Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del
patin

C= 598559 Kips

T= 413250 Kips

ElI ENP se encuentra en el patin (C > T)

y= 0.240 in
Mn = 5,197.994 Kips-in
Mn=  433.166  Kips.ft
®Mn=  389.850  Kips.ft

Momento Negativo :

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral
torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  3,650.00 Kips-in
My = 3235 Kips-in
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Pandeo lateral torsional :

Cp= 1.532 c= 1 (doble simetria)
ho = 9 in
L,b= 7874 in Cw= 1,730.00 in®
L,= 6654 in =  1.86
L=  207.77 in Jc/Scho=  0.0014
(Lo/r)® = 1,794.01
Fo= 266.67 ks
Lp < Lb < Lr

Mn= 540756 Kips-in
Mn=  3,650.00 Kips-in
®Mn= 273.75 Kips-ft

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del AISC

hitw=  46.511
®, = 1
Cy= 1
Ay= 4327  in?
oV,=  216.337  Kkips

Como lo especifica el ACI 318
V.= 1.972 Kips
o,Vi=  163.732 > 28.660  Kips
La resistencia por cortante es adecuada

= Disefio de viga compuesta para el modelo M3NQ2
Nota : Solo Vvigas

Datos: Obtenidos del analisis estructural _ compactas _
Mu(-)= -3406 ton-m= -246.35 Kips-ft (ton - m)  (Kips-ft)

Mu(+)= 1797 ton-m= 12997 Kkips-ft Mmax =34.06 246.352
Vu= 16.32 ton 35.97 Kips Ma= 1491 107.842

L= 6 m 236.22 in Mg=  5.26 38.045

Lb(no sop) =2 m =78.740 in Mc= 13.14  95.040
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Propiedades del perfil :

d= 16
ty= 0.305
b=  7.00
tr=  0.505
= 0.907
A= 118

F,= 50

F,= 65

E = 29,000.00 ksi

Ancho efectivo :

W16X40
in fc= 3.56
in W.= 34.15
in ¢ = 3703.37
in t= 2.362
in Zy= 73
in? Sy= 647
Kips ly= 289
kips ry= 157
J= 0.794

Apéndice B

ksi
ksi
ksi

in (espesor total de la losa)

El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la

viga
no debe exceder de:
1.- 59.055
2.- 236.220
3.- 118.11in
be= 59.055
h/t,= 46511

Momento positivo:

in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)

in(La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y
el eje central de la viga adyacente)

(La distancia entre el eje central de la viga y el borde de la

losa)
in

Mn se calcula en base a la distribucion plastica de esfuerzos

Localizacion del eje neutro :

in

Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del

Kips
Kips

El ENP se encuentra en el patin (C > T)

a= 3.30
patin

C= 598.559
T= 413.250

y= 0.240
Mn= 5,197.99
Mn=  433.16
®Mn = 389.85

in

Kips-in
Kips.ft
Kips.ft
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Momento Negativo :
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Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral

torsional.
Estado limite de fluencia :
Mn=  3,650.00 Kips-in

Pandeo lateral torsional :

Cp= 2.237 c=
ho =

Ly = 78.74 in Cw=
Ly = 66.54 in I's =
L, = 231.36 in Jc/Sxho =
(Lo/rie) =

Feor =

Lp < Lb <

Mn= 793499 Kips-in
Mn= 3,650.00 Kips-in
®Mn= = 273.75 Kips-ft

®Mn = 389.85 > 129.97  Kkips-ft
La seccidn es adecuada

®Mn = 273.75 > 246.35  Kips-ft
La seccion es adecuada

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del AISC
hit, =  46.511

A,= 4327 in?
oV,=  216.33  Kkips

Como lo especifica el ACI 318
V. = 1.972 Kips
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9 in

2,660.00 in®
2.07
0.0014

1,446.79
475.33  ksi

Lr

(momento positivo)
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oVi=  163.73 > 35.979  Kips
La resistencia por cortante es adecuada

= Disefio de viga compuesta para el modelo MN5Q4

Datos: Obtenidos del analisis estructural Nota : Solo vigas compactas
Mu(-)= -3248 ton-m = -234.92 Kips-ft (ton-m) (Kips-ft)
Mu(+)= 1513 ton-m = 109.43 Kips-ft Mmax =32.48 234.92
Vu= 157 ton = 34.61 Kkips Ma=  13.53 97.86
L= 6 m = 236.22 in Mg= 521 37.68
Lb(no sop) = 2 m = 7874 in Mc=  24.06 174.02
Propiedades del perfil :  W16X57
d= 164 in fc= 356 ksi
ty= 043 in W.= 3415 Kksi
b= 7.12 in E.= 3703.37 ksi
tr= 0715 in t= 2362 in (espesor total de la losa)
k= 112 in Z,= 105 in®
A= 168 in? Sx= 922 in®
F,= 50  Kips l,= 431 in*
F,= 65 Kips ry= 160 in
E = 29,000.00 ksi J= 2220 in*

Ancho efectivo :
El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la viga
no debe exceder de:
1.- 59.055 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)
2.- 236.0in (La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el eje
central de la viga adyacente)
3.- 118.11in (La distancia entre el eje central de la viga y el borde de la

losa)
be= 59.05 in
h/ty= 3293 Mn se calcula en base a la distribucion plastica de esfuerzos
®Mn= 54475 > 109.434 Kips-ft (momento positivo)

La seccion es adecuada
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®Mn = 393.75 > 234.92 Kkips-ft ( momento negativo)
La seccién es adecuada

Momento positivo
Localizacion del eje neutro :

a= 4.70 in

Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del patin
C= 676.34 Kips
T= 585.46 Kips

El ENP se encuentra en el patin (C>T)

y= 0.587 in
Mn = 7,263.38 Kips-in
Mn = 605.28 Kips.ft
®Mn = 544.75 Kips.ft

Momento Negativo :

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral
torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  5250.00 Kips-in
My = 4610.00 Kips-in
Pandeo lateral torsional :

Cp= 1.890 c= 1 (doble simetria)
ho = 9.28 in
Ly = 78.740 in Cw= 266000 in®
L, = 67.818 in Ms = 1.92
L= 252803 in Jc/Sxho=  0.0026
(Lo/rs)® = 1,688.278
Foe= 37115  ksi
Lp < Lb < Lr

Mn= 9,696.971 Kips-in
Mn=  5,250.000 Kips-in
®Mn = 393.750 Kips-ft
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OMn = 544,754 >
La seccidn es adecuada
®Mn= 393.750 >

La seccidn es adecuada

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del AISC

hity=  32.930

o, = 1

Cy= 1

Ay=  6.089  in?
OV, = 304440  Kkips

Como lo especifica el ACI 318
V. = 2.00 Kips
o= 229.83 > 34.61 Kips
La resistencia por cortante es adecuada

= Disefio de viga compuesta para el modelo M5NQ4
Datos: Obtenidos del analisis estructural

Mu(-)= -2226 ton-m = 161.004 Kips-ft
Mu(+)= 935 ton-m = 67.628 Kkips-ft
Vu= 1294 ton = 28.527 Kips
L= 6 m 236.220 in
Lb(no sop)= 6 m = 236.220 in
Propiedades del perfil : W16X40
d= 16 in fc= 3.56
tw= 0305 in W.= 34.15
b=  7.00 in E.= 3703.37
tr= 0.505 in t= 2.362
k= 0.907 in Zy= 13
A= 118 in Sy= 647
Fy= 50 Kips ly= 289
Fo= 65 Kips ry= 157
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109.434 Kkips-ft (momento positivo)

234.924 Kips-ft (momento negativo)

Nota : Solo vigas compactas

(ton-m)  (kips-ft)

Mmax =22.26 161.004

Ma=  6.66 48.171

Mg=  6.15 44.482

Mc=  6.69 48.388
Ksi
Ksi
ksi

in (espesor total de la losa)
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E = 29,000.00 ksi J= 07% in

Ancho efectivo :
El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la
viga
no debe exceder de:
1.- 59.05 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)

(La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el
2.- 236.22 in eje central de la viga adyacente)

3.- 118.11in (Ladistancia entre el eje central de la viga y el borde de la
losa)
be= 59.055 in
h/ty= 46.511 Mn se calcula en base a la distribucién plastica de esfuerzos

Momento positivo
Localizacién del eje neutro :

a= 3.30 in
Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del
patin

C= 598559  Kips

T= 413250 Kkips

El ENP se encuentra en el patin (C > T)

y= 0.240 in
Mn= 5/197.99 Kips-in
Mn=  433.16 Kips.ft
®Mn=  389.85 Kips.ft

Momento Negativo :

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral
torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  3,650.00 Kips-in

Pandeo lateral torsional :
Cp= 2.313 c= 1 (doble simetria)
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ho = 9 in
Ly = 236.22 in Cw= 1,070.00 in®
Ly = 66.54 in ls = 1.65
L = 184.25 in Jc/Syho= 0.0014

(Lo/r)* = 20,530.45
Fe= 5753  ksi

Lb > Lr

Mn=  3,650.00 Kips-in
®Mn= = 273.75 Kips-ft

(momento
®Mn = 389.85 > 67.62 Kkips-ft  positivo)
La seccidn es adecuada
(momento

®Mn = 273.75 > 161.00 Kkips-ft  negativo)
La seccidn es adecuada

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del

AISC
hity = 46.511
®, = 1
C/= 1

Ay,= 4327 in?
®Vh=  216.33  kips

Como lo especifica el ACI 318
V.= 1.97 Kips
o V=  163.73 > 28.52  Kkips
La resistencia por cortante es adecuada
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= Disefio de viga compuesta para el modelo M5NQ2

Nota : Solo Vvigas
Datos: Obtenidos del analisis estructural compactas
Mu(-)= -56.66 ton-m = -409.81 Kips-ft (ton-m) (kips-ft)
Mu(+)= 4806 ton-m = 347.613 Kkips-ft  Mpna =56.75 410.467
Vu= 2322 ton = 51.190 Kips Ma= 4147 299.948
L= 6 m = 236.220 in Mg = 31.03 224.437
Lb(no sop) = 2 m = 78740 in Mc= 2342 169.394
Propiedades del perfil :  W18X60
d= 182 in fc= 356 ksi
tw= 0415 in W.= 34.15 Kksi
bf=  7.56 in E. = 3703.37 ksi
tr= 0.695 in t= 2.362 in(espesor total de la losa)
k= 11 in Z,= 123 in®
A= 176  in? Sy= 108 in®
F,= 50  kips l,= 501 in
F.= 65 Kips ry= 168 in
E = 29,000.00 ksi J= 217 in*

Ancho efectivo :
El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la
viga
no debe exceder de:
1.- 59.055 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)

(La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el
2.- 236.22 in eje central de la viga adyacente)

3.- 118.11in (La distancia entre el eje central de la viga y el borde de la
losa)
be= 59.055 in
h/ty= 38.554 Mn se calcula en base a la distribucion plastica de esfuerzos
Momento positivo
Localizacion del eje neutro :
a= 4.93 in

Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del
patin
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C= 68451  Kkips
T= 617.29  Kips
ElI ENP se encuentra en el patin (C > T)

y= 0.606 in
Mn= 8,367.35 Kips-in
Mn=  697.27 Kips.ft
®Mn=  627.55 Kips.ft

Momento Negativo :

Apéndice B

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral

torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  6,150.00 Kips-in
My = 5400.00 Kips-in

Pandeo lateral torsional :

Cp= 1.540 c= 1 (doble simetria)
ho= 10.64 in
L,b= 7874 in Cw= 4,700.00 in®
L,b= 7120 in = 212
L,= 255.16 in Je/Syh,=  0.0019
(Lo/re)®> = 1,379.90
Fe= 350.36 ksi
Lp < Lb < Lr

Mn= 9,320.93  Kips-in
Mn= 6,150.00 Kips-in
®Mn= 461.25 Kips-ft

(momento
®Mn = 627.551 > 347.613  Kips-ft positivo)

La seccion es adecuada
(momento

®Mn = 461.250 > 409.816  Kips-ft negativo)
La seccion es adecuada
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Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del AISC

hity=  38.554

¢, = 1

Cy= 1

A,=  6.640 in?
oV, = 332.000 kips

Como lo especifica el ACI 318
V. = 2.130 Kips
oVi=  250.598 > 51.190  Kips
La resistencia por cortante es adecuada

= Disefio de viga compuesta para el modelo M5NQ2

Datos: Obtenidos del analisis estructural
Mu(-)= -3122 ton-m = -225.811 Kips-ft
Mu(+)= 2224 ton-m = 160.860 Kkips-ft
Vu= 1536 ton = 33.862 Kips
L= 6 m 236.220 in
Lb(no sop) = 6 m = 236.220 in
Propiedades del perfil :  W16X40
d= 16 in fc= 3.56
tw=0.305 in W.= 34.15
bf= 7.00 in E.= 3703.37
tr= 0505 in t= 2.362
k= 0.907 in Zy= 73
As= 118 in? Sx= 647
Fy = 50 Kips ly= 289
Fo= 65 kips ry= 157
E = 29,000.00 ksi J= 0.794

Ancho efectivo :

Apéndice B

Nota Solo  vigas
compactas

(ton-m)  (Kips-ft)
Mmax = 31.22 225.811
Ma= 1239  89.616
Mg= 4.79 34.646
Mc= 2325 168.165
Ksi
Ksi
Ksi
in (espesor total de la losa)
in®
in®
in
in
in

El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la

viga
no debe exceder de:
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1.- 59.05 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)

(La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el
2.- 236.22 in eje central de la viga adyacente)

3.- 118.11in (Ladistancia entre el eje central de la viga y el borde de la
losa)
be= 59.055 in
h/ty,= 46,511 Mn se calcula en base a la distribucion plastica de esfuerzos

Momento positivo
Localizacién del eje neutro :

a= 3.30 in
Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del patin
C= 598.55 Kips

T= 413.25 Kips
El ENP se encuentra en el patin (C > T)

y= 0.240 in
Mn=  5197.99  Kips-in
Mn = 433.16 Kips.ft
®Mn = 389.85 Kips.ft

Momento Negativo :

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral
torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  3,650.00 Kips-in
My = 3235.0 Kips-in
Pandeo lateral torsional :

Cp= 1.912 c= 1 (doble simetria)
hy = 9 in
L,=  236.220 in Cw= 1,070.00 in®
L, = 66.547 in Ms = 1.65
Lr= 184256 in Jc/Sxh,=  0.0014
(Ly/rs)®> = 20,530.453
Fer = 47.55 Ksi
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Lb > Lr
Mn=  3,650.00 Kips-in
®Mn = 273.75 Kips-ft
(momento

®Mn = 389.85 > 160.86 Kkips-ft  positivo)

La seccidn es adecuada

(momento
®Mn = 273.75 > 225.81 Kkips-ft  negativo)

La seccidn es adecuada

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del

AISC
hity= 46,511
P, = 1
Cy= 1
Ay= 432 in’

®V,= 216.33  Kips

Como lo especifica el ACI 318
V= 1.97 Kips
oVi=  163.73 > 33.86  Kips
La resistencia por cortante es adecuada

= Disefio de viga compuesta para el modelo M7NQ4

Datos: Obtenidos del andlisis estructural
Mu(-)= -4544 ton-m = -328.663 Kkips-ft
Mu(+)= 2636 ton-m = 190.659 Kips-ft

Vu= 1936 ton = 42.681 Kips
L= 6 m = 236.220 in
Lb(no sop) = 2 m = 78740 in
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compactas
(ton-m)
Mmax = 44.04
Ma= 347
Mg = 25.63
Mc= 19.46

Apéndice B

vigas

(kips-ft)
318.537
250.981
185.379
140.752
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Propiedades del perfil :  W18X71

d= 18.5 in fc= 356 ksi
ty= 0495 in W,= 34.15 ksi
b= 764 in ¢ = 3703.37 ksi
tr=  0.81 in t= 2362 in (espesor total de lalosa)
k= 121 in Z.= 146 in®
As= 208 in? Sy= 127 in®
F,= 50  kips l,= 603 in
Fu= 65 Kips =17 in
E = 29,000.00 ksi = 3490 in*

Ancho efectivo :
El ancho efectivo es la suma de los anchos efectivos para cada lado del centro de la
viga
no debe exceder de:
1.- 59.055 in (Un octavo del claro de la viga centro a centro del apoyo)

(La mitad de la distancia entre el eje central de la viga y el
2.- 236.22in eje central de la viga adyacente)

3.- 118.11in (Ladistancia entre el eje central de la viga y el borde de la
losa)
be= 59.055 in
h/ty,= 32.485 Mn se calcula en base a la distribucion plastica de esfuerzos

Momento positivo
Localizacién del eje neutro :

a= 5.82 in
Suponiendo que el eje neutro se encuentra en la base del
patin

C= 731.229 Kips

T= 730.580  Kips

El ENP se encuentra en el patin (C > T)

y= 0.809 in
n= 9868.09 Kkips-in
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Mn = 822.34 Kips.ft
®Mn = 740.10 Kips.ft

Momento Negativo :

Es el menor valor obtenido de acuerdo al estado limite de fluencia y pandeo lateral
torsional.

Estado limite de fluencia :
Mn=  7,300.00 Kips-in

Pandeo lateral torsional :

Cp= 1.468 c= 1 (doble simetria)
ho= 10.86 in
Ly = 78.740 in Cw= 4,700.00 in®
L, = 72.057 in s = 2.05
L= 267.959 in Jc/Syho=  0.0025
(Lo/r)* = 1,479.070
Fe= 32280  ksi
Lp < Lb < Lr

Mn = 10,570.599 Kips-in
Mn = 7,300.000 Kips-in
®Mn = 547500  Kips-ft

(momento
®Mn = 740.107 > 190.659 Kkips-ft  positivo)

La seccion es
adecuada

(momento
®Mn = 547.500 > 328.663 Kkips-ft  negativo)

Resistencia por Cortante :
Como lo especifica el capitulo G del AISC

hity=  32.485
o, = 1
Cy= 1
A,=  7.960 in’

oV,= 397980  Kips
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Como lo especifica el ACI 318
V. = 2.153 Kips
o,Vi=  300.100 > 42.681 Kips
La resistencia por cortante es adecuada
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APENDICE C

APENDICE C. DISENO DE VIGAS Y COLUMNAS POR CARGAS DE
GRAVEDAD

En el disefio por cargas de gravedad solo se presenta para el modelo M7NQ4 ya que este es
el edificio de mayor altura.

C1. Disefio de columna de acero

DISENO DE COLUMNA

Datos: Obtenidos del analisis estructural Kips-ft
Pu= 33.64 Kips Ay = 38.1 in® Mmax =77.36
Mu = 77.36 Kips-ft L,= 137.795 in Ma= 9.86
Fy = 42 ksi G= 11200 ksi Mg= 9.02
E= 29000 ksi Z,= 23504 in’ Mc= 25.24
Perfil propuesto: M, = 0
HSS20X5/8" Columna Viga M, =
d= 20 in L= 11.483 19.685 ft
t, = 0.581 in Ix= 178951 1170  in*
by = 20 in ly= 178951 60.3 in*
tr= 0.581 in Iy = 6.850 in
ry = 6.850 in
Revision de pandeo local
A = b/ 2t
= 17.212 > A\ = 65/VF, = 10.030
A» = 640/VF,
A=hhit, = 32.423 < = 98.754 Ok

Calculo de factores G

Giop = (Z Ic/Le)/((Z Iv/Lv) = 2.622
Gbotton = 1
Ky = 1.86 (Aproximada de Nomograma)
Ky = 1.9
Ky L/ I« =37.416
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Ky, L/ 1, = 37.416
A= 0.453
Fe = 38.540 Ksi

®P, = F, A,= 1248.105 kips

PJ/®. P, = 0.027
Momento de Inercia en X Momento de Inercia enY
Patin sup= 1162.33 in Patinsup=  387.33 in*
Alma = 323.67 in* Alma = 0.31 in*
Patin inf= 1162.33 in* Patininf=  387.33 in*
Ix = 2648.32 in ly= 77497 in*
Modulo de seccidn elastico Modulo de seccidn elastico
S, = 264.832 in® S,= 77.497 in®
Constante de Torsion J Constante de Alabeo
J=2((bs )13) + (1/3) dy 2y =3.9225 in* Cw= 73060.253 in°

Xp= 1848.051  ksi

X,=  0.013704  (1/ksi)?

Mp = 822.64 Kips-ft ‘ Zonal

Mr = 706.22 Kips-ft
Mn= 2484499  Kips-ft Zona 2
Mn = 822.640 Kips-ft

Mn = 27841.51459 Kips-ft Zona 3
Mn= 822.64000 Kips-ft
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Resistencia a Momento Lb= 137.795
L 300n, 317.093
b = =317.093 in
\ fy
r,X, 2 )
L =—r"t 1+\f1+ X,(Fs—F.) =87365in
(Fi-F)
Lb < Lp -
~ 125M _ g8
" 25M_ +3M, +4M, +3M, T T
Zonal
(Pandeo
Mn = 822.640 Kips-ft plastico)
®Mn = 740.376 Kips-ft
M

C,=06+04—L =
m M 0.6

2

2
7°E
—A’Q = 26948.53 Kips

(KL

b 7r2EAg

e2x — 5 . 2 =7789.50 ki

> (K,L/T) 'PS
C

B=— " =10

© 1=(R/R)

1

B, :W = 1.004
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Mux = leMntx+BZXMItx = 7736 klpS'ft

Ecuacion de iteracion:

Si Py/®.P,<0.2

R
+
20 [

UX

—
%MHX

M“y] 0.13
—2 1 =0131
%Mny

C2. Disefio de vigas de acero

DISENO DE VIGA

Datos: Obtenidos del analisis estructural
Mu= 9138 Kips-ft

Fy= 50 ksi
E= 29000 ksi
Perfil propuesto
W 18 X 71
d= 185 in
ty= 050 in
bi= 7.64 in
tr= 0.810 in
Revision de pandeo
local
A» = 65/VF,
A =Dbi/2t = 4,716 < =
A\» = 640/VF,
A=hit,=  34.101 < =

Momento de Inercia en X
529.83
198.40

Patin sup= in
Alma = in*
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Patin sup=
Alma =

A= 208
Lp= 236.22
G= 11200
Z = 146
Viga
= 19.69
Ix= 1170
ly= 603
Iy = 7.50
r,= 170
9.192 Ok
90.510 Ok

Momento de Inercia enY

30.10
0.17

in

in

Kips-ft
in?  Mmax= 284.72
in Ma= 28.36
ksi Mg= 16.22
in® Mc= 28.36
ft
in*
in*
in
in

4
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Patin inf=

Moédulo de seccion elastico

529.83

IX = 1258.07

in*
in*

Sy= 136.007 in® Sy= 15.804 in’
Constante de Torsion J Constante de Alabeo
IJ=2((bs )/3) + (1/3) dy, B2, =345 in* Cu= 472322

Xy= 249528  ksi

X,=  0.0038  (1/ksi)?

Mp= 60833  Kips-ft |zonal

Mr = 453.36 Kips-ft

Mn=  1558.76 Kips-ft Zona 2

Mn = 608.33 Kips-ft

Mn=  1382.66 Kips-ft Zona 3

Mn = 608.33 Kips-ft
Resistencia a Momento Lb=236.2in
L 300r, 72121

b = =72.12in

\ Fy

I’yX1 2
Lf( 1+ 1+X2(Fw-ﬁ) =203.45 in

Fw'Fr)
- Lb >
12.5M
= 28N +aM, +4M, 1aM_ ST
: max A B C
Zona 3 (Pandeo
Mn= 608.33 Kips-ft Elastico)
®Mn = 54750 Kips-ft
Mu /®Mn = 0.166

30.10
60.37

Patin inf=
ly=

Médulo de secciodn elastico
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Apéndice D

APENDICE D. RELACION DE MOMENTOS ENTRE VIGA Y COLUMNA

= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M3NQ4

Propiedades : HSS18x3/8" Propiedades : W16x40
d= 18 in d= 16
tiosa = 2.36
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OM, = 451.95 Kip-ft dM,= 2735

Momento debido a la amplificacion del Cortante :

L = 19.685 ft Nvigas = 2
Longs plast = 0.765 ft Ncolumnas = 2
V= 15.065 Kips
Z M*pyexp = 707.519 klpS‘ft
Z M *CC
= ™ -1.14
Z M p.exp
= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M3NQ2
Propiedades : HSS18x1/2" Propiedades : W16x40
d= 18 in d= 16
t|osa = 236
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OM,, = 555.53 Kip-ft dM, = 2735
Momento debido a la amplificacion del Cortante :
L= 19.685 ft Nvyigas = 2
Long, plast = 0.765 ft Ncolumnas = 2
V= 15.065 Kips
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My = 22.825 Kips-ft

ZMe 4

Z M p.exp

= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M5NQ4

Propiedades : HSS20x1/2" Propiedades : W16x40
d= 20 in d= 16
tiosa = 2.36
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OpM,, = 705.56 Kip-ft OpM,, = 273.5

Momento debido a la amplificacién del Cortante :

Long, plast = 0.765 ft Neolumnas = 2
Vuw = 15.065 kipS
SM*ee= 710030 Kips-ft

My 76
ZM p.exp
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= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M5NQ4

Propiedades : HSS20x1/2" Propiedades : W16x57
d= 20 in d= 16
t|osa = 236
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OM,, = 705.56 Kip-ft d,M, = 393.75

Momento debido a la amplificacion del Cortante :

I—ong1 plast = 0.765 ft Neolumnas = 2
Vo= 21688  kips
Mw= 34667  kips-ft
Z M*pyexp = 1022.210 klpS‘ft

DILENPP
ZM p.exp

= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M5NQ2

Propiedades : HSS20x5/8" Propiedades : W18x60
d= 20 in d= 16
tiosa = 2.36
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OpM,, = 831.55 Kip-ft dyM, = 461.25

Momento debido a la amplificacion del Cortante :
I—ong1 plast = 0.765 ft Neolumnas = 2
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Kip-ft



Vi = 25.406 Kips
Muy 40.610 Kips-ft

DI
ZM p.exp

= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M5NQ2

Propiedades : HSS20x5/8" Propiedades : W16x40
d= 20 in d= 16
t|osa = 236
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OM,, = 831.55 Kip-ft dM, = 2735

Momento debido a la amplificacion del Cortante :

L= 19.685 ft Nyigas = 2
Longs plast = 0.765 ft Ncolumnas = 2
Vw = 15.065 kipS
Myy = 24.080 Kips-ft
SM*ee= 710030 Kips-ft
Z M *cc
&= =175
Z M p.exp
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= Relacién de momentos entre viga y columna para el modelo M7NQ4

Propiedades : HSS20x5/8" Propiedades : W18x71
d= 20 in d= 18
t|osa = 236
Momento resistente columna : Momento resistente viga :
OM,, = 831.55 Kip-ft M, = 5475

Momento debido a la amplificacion del Cortante :

Long, plast = 0.848 ft Neolumnas = 2
Vi = 30.437 Kips
My = 51.187 Kips-ft
X M*pexp = 1427.324 Kips-ft

My g
ZM p.exp
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Apéndice E

APENDICE E

APENDICE E. PARAMETROS DE LOS MODELOS CONSTITUTIVOS

En este apéndice se calculan los pardmetros necesarios para construir los modelos
constitutivos del acero (shenSteel01) y concreto (changManderConcrete01) en columnas
CCFT, los cuales fueron utilizados en los andlisis no lineales realizados en el capitulo 4 de
este trabajo de investigacion.

E1l. PARAMETROS changManderConcrete01

= Parametros para el modelo M3NQ4

D= 18 in
t= 0.349 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,340.60 T/m’
fc= 250 Kglem® = 245175 MPa
Ec= 27218.7 MPa =(2,775,534.66 | T/m’
gc= 0.003
gc.= 0.002
Olg = 0.048
fi= 0789 MPa
fee= 29.600 MPa 3,018.377 |T/m?
gec= 0.004

rn_pre= 2.815
fi= 2476 MPa 252.4569 |T/m’
gy=0.000

rn_post = 0.450

f'cc €'cc Ec rn_pre rn_post f'y €'t rp | Xp_cr
-3,018.38 | -0.00394 2.78E+06 2.815 0.450 [252.46|0.000112|4 | 4
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= Parametros para el modelo M3NQ2

D= 18 in
t=  0.465 in
Fy= 405.41 MPa Fy= 41,340.60 T/m’
Kg/cm?
fc= 250 = 24.5175 MPa
Ec= 27218.7 MPa 2,775,534.66 | T/m?
g = 0.003
g.= 0.002
ag= 0.071
fi= 1560 MPa
f'ee= 33.937 MPa 3,460.590 |T/m?
g'e= 0.006
rn_pre= 2.815
ft= 2476 MPa 252.4569 | T/m?
gt= 0.000
rn_post
= 0.437
f'cc €'cc Ec rn_pre rn_post 't €'t rp | Xp_cr
3,460.59|0.00565| 2.78E+06 2.815 0.437 |252.46 0.000112| 4 4

= Parametros para el modelo M5NQ4

D= 20
t=  0.465
Fy=  405.41
fc= 250
Ec= 27218.7
&= 0.003
ge= 0.002
o= 0.063
fi= 1.249

in

in

MPa
Kg/cm?®
MPa

MPa

Fy= 41,340.60 T/m’
= 245175

MPa

=12,775,534.66

T/m?
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fee = 32.248 MPa 3,288.371 |T/m?
g'ec= 0.005
r_pre= 2.815
ft= 2476 MPa 252.4569 | T/m’
et= 0.000
rn_post = 0.442
f'cc €'cc Ec rn_pre rn_post f's €' rp | Xp_cr
-3,288.37 | -0.00499 2.78E+06 2.815 0.442 |252.46)/0.000112|4 | 4

= Parametros para el modelo M5NQ2

D= 20 in
t= 0.581 in
Fy= 405.41 MPa Fy= 41,340.60 T/m?
fc= 250 Kglem® = 245175 MPa
Ec= 27218.7 MPa =12,775,534.66 | T/m?
gec= 0.003
g.= 0.002
og= 0.078
fi= 1953 MPa
f'ee= 35.958 MPa 3,666.682 |T/m?
gec= 0.006
rm_pre= 2.815
fi= 2476 MPa 252.4569 |T/m?
gt= 0.000
rn_post= 0.433
f'cc €'oc Ec rn_pre rn_post f'¢ €'t rp | Xp_cr
-3,666.68 | -0.00645 2.78E+06 2.815 0.433 |252.46|0.000112(4 | 4
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= Parametros para el modelo M7NQ4

D= 20 in
t= 0.581 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,340.60 T/m?
fc= 350 Kglem®* = 343245 MPa
Ec = 30879.16 MPa 3,148,797.04 | T/m?
gc= 0.003
g.= 0.002
op= 0.078
fi= 1953 MPa
fee= 46.272 MPa 4,718.384 |T/m?
gec= 0.006
m_pre= 4.701
fi= 2929 MPa 298.7111 |T/m?
gt= 0.000
rn_post= 0.447
f'cc €'cc Ec rn_pre rn_post f'y €'t rp | Xp_cr
-4,718.38 | -0.00577 | 3.15E+06 4.701 0.447 |298.71/0.000117 4| 4

E2. PARAMETROS shenSteel01

= Parametros para el modelo M3NQ4

D= 18
t= 0.349
Fy=  405.41

ES= 200,055.70
&= 0.0020265

Fu= 487.3267
&%= 0.0006
o= 0.19000
Oz+= 1.08137
op.= -0.89137

in

in
MPa
MPa =

MPa =

Fy= 41,341 T/m?

20,400,000

49693
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Ko =| 43821.04 |MPa
a=| -0.528
b= 1.88
c=| 18.70
e=| 316.00
f= 0.48 MPa
o= 0.22
® =| 0.000097
E’o = | 206040.00 | MPa
¢=| 0.00152
Es Fy Fu eu kappa | EpOi alpha
20,400,000 | 41,340.60 | 49,693.49 0.10 43,821 | 206,040 | 0.217
a b C omega zeta e f
9.6757E-
-0.528 1.88 18.7 05 0.0015 316 0.484
= Parametros para el modelo M3NQ?2
D= 18 in
t= 0.465 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,341 T/m?
E® = 200,055.70 MPa = 20,400,000 | T/m?
g, = 0.0020265
Fu= 487.3267 MPa= 49693  T/m?
e’ = 0.0006
op = 0.19000
oz+= 1.08137
o,-= -0.89137
Ko =| 43821.04 |MPa
a=| -0.528
b= 1.88
c=| 18.70
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e=| 316.00
f= 0.48 MPa
o= 0.22
=| 0.000097
E’o = | 206040.00 | MPa
¢=| 0.00152
Es Fy Fu eu kappa | EpOi | alpha
20,400,000 | 41,340.60 | 49,693.49 0.10 43,821 206,040 | 0.217
a b c omega zeta e f
9.6757E-
-0.528 1.88 18.7 05 0.0015 316 0.484
= Parametros para el modelo M5NQ4
D= 20 in
t= 0.465 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,341 T/m’
E¢= 200,055.70 MPa= 20,400,000 | T/m?
gy, = 0.0020265
Fu= 487.3267 MPa= 49693  T/m®
e’ = 0.0006
op= 0.19000
oz+= 1.08137
oz-= -0.89137
Ko =| 43821.04 |MPa
a=| -0.528
b= 1.88
c=| 18.70
e=| 316.00
f= 0.48 MPa
o= 0.22
® =| 0.000097
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E’o = | 206040.00 | MPa
¢=| 0.00152
Es Fy Fu eu kappa | EpOi alpha
20,400,000 | 41,340.60 | 49,693.49 0.10 43,821 206,040 | 0.217
a b c omega zeta e f
9.6757E-
-0.528 1.88 18.7 05 0.0015 316 0.484
= Parametros para el modelo M5NQ2
D= 20 in
t= 0.581 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,341 T/m?
E° = 200,055.70 MPa= 20,400,000 | T/m?
gy, = 0.0020265
Fu= 487.3267 MPa = 49693  T/m’
e’=  0.0006
ap = 0.19000
oz+= 1.08137
o,-= -0.89137
Ko =| 43821.04
a=| -0.528
b= 1.88
c=| 1870
e=| 316.00
f= 0.48
o= 0.22
=| 0.000097
Eo = | 206040.00
¢=| 0.00152
Es Fy Fu eu kappa | EpOi alpha
20,400,000 | 41,340.60 | 49,693.49 0.10 43,821 206,040 | 0.217
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a b c omega zeta e f
9.6757E-
-0.528 1.88 18.7 05 0.0015 316 0.484
= Parametros para el modelo M7NQ4
D= 20 in
t= 0.581 in
Fy= 40541 MPa Fy= 41,341 T/m’
E¢= 200,055.70 MPa= 20,400,000 | T/m?
gy = 0.0020265
Fu= 487.3267 MpPa= 49693  T/m’
e’= 0.0006
op = 0.19000
oz+= 1.08137
o,-= -0.89137
Ko =| 43821.04
a=| -0.528
b= 1.88
c=| 18.70
e=| 316.00
f= 0.48
o= 0.22
® =| 0.000097
Eo = | 206040.00
¢=| 0.00152
Es Fy Fu eu kappa | EpOi alpha
20,400,000 | 41,340.60 | 49,693.49 0.10 43,821 | 206,040 | 0.217
a b C omega zeta e f
-0.528 1.88 18.7 9.675E-05 | 0.0015 316 0.484
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