COMPORTAMIENTO SISMICO DE LAS CONSTRUCCIONES
DE ACERO

Toshibumi Fukuta!

1. LA FUERZA SISMICA EN EL DISENO SISMICO Y LA RESISTENCIA DE LA
CONSTRUCCION,

En Japon, la Ley de Normas de Construccién exige que una construcciéon cumpla las siguientes dos condiciones
frente a los movimientos terrestres:

En primer lugar, frente a los temblores de mediana importancia que ocurren varias veces en la vida dtil de una
construccién, ésta no s6lo debe garantizar la seguridad de la vida de sus ocupantes, sino también debe mantener su
funcionamiento normal. Para este caso, se calcula una fuerza lateral ejercida a la totalidad de una construccion
correspondiente a un coeficiente basal al cortante de um 0.2, con base en el cual se realiza el disefio de esfuerzo
permisible. El movimiento sismico que genera una fuerza lateral de esta magnitud puede ocasionar una aceleracidn
tertestre superficial madxima de 80 - 100 gals. E! esfuerzo permisible a la carga sismica del material de acero se
determina por ¢} valor inferior de la especificacién de la resistencia al limite aparente de elasticidad, por lo que esto
resulta en un disefio eldstico a una fuerza lateral equivalente a un 20 % del propio peso de la construccién, incluyendo
carga viva.

En segundo lugar, s1 una construccidn s sujcta a un mmovimicnto sismico extremadamente grande que, 51 bien ocurre,
no se repite en la vida til de la construecidn, ésta puede sufrir dafios pero tiene que proteger la wida de sus
ocupantes. Para esto se toma como referencia "el gran sismo de Kanto”, que azoté una gran drea que incluyd la
ciudad de Tokio en 1923, cuya aceleracién mixima se estima era de unos 300 a 400 gals. (Ver Fig. 1), La fuerza
lateral que se ejerce a la totalidad de una construceidn por un sismo de esta magnitud, corresponde 1l coeficients
basal al cortante de 1.0,0 sea, equivalenie a su propio peso, suponiendo que la construccién se comporta
elasticamente.

Sin embargo, en realidad, una construccion resiste al movimiento sismico experimentando una deformacién plastica,
después de sufnr deformaciones parciales en sus estructuras de acero, por lo que en ese momento la resistencia de
la construccién no necesariamente tiene que corresponder a un coeficiente basal al cortante de 1.0. Por lo tanto,
se establecen las resistencias plasticas necesarias de acuerdo con el grado de capacidad de deformacion pldstica
(podria llamarse a esto resistencia general al limite aparente de elasticidad y también se le {lama "capacidad tltima
al cortante lateral”) de cada edificio, y 1a resistencia calculada de la construccidn tiene que quedar por arriba de este
nivel En las normas, la resistencia plistica establecida es de 0.25 a 0.5, en coeficiente basal al cortante. En csie
disefio, basicamente se da una gran importancia a la capacidad de deformacion plistica de las estructuras de acero
del edificio, y por eso, se presta mucha atencidn a los detalles de las conexiones, para que la capacidad de
deformacién plistica de las estructuras no se vea obstaculizada. En otras palabras, se espera detener la destruecion
del edificio por su ductilidad, en el momento de un sismo grande. (Ver Fig. 2).

De la primera condicién, o sea, que el disefic elastico se base en una fuerza lateral correspondiente a un coeficiente
basal al cortante de 0.2, la resistencia al limite aparente de elasticidad de los edificios de estructuras de acero
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japoneses resulta entre 0.25 y 0.5 de coeficiente basal al cortante, aproximadamente. Esto, perque los elementos
de la estructira, como columnas. vigas y riosiras, tienen resistencias al lfmite aparente de elasticidad diferentes al
esfuerzo de disefio (tienen holguras en cuanio al esfizerzo de disefio). Por eso, aunque el disefio elistice se haga con
un coeficiente basal al cortante de 0.2, la tesistencia al limite aparente de elasticidad del edificic resulta mayor a
0.2W. Y ademds, las conexiones son disefadas para que no se fracturen hasta que los elementos Tleguen a un alo
nivel de deformacidn plistica. La letra W significa el peso propio de la construccidn.

2. RESPUESTA AL MOVIMIENTO SISMICO.

2.1 Casos de dafios ocasionados por el sismo.

a)

b}

Daiios leves (daiios en los elementos no estructurales)

Cuando los conectores metilicos de ios elementos no estructurales no pueden defermarse de acuerdo con
la deformacién de las estructuras de acero, se presentan deformaciomes locales en los conectores.
Cuando ¢l elemento po estructurzal es una pared de alta rigidez, se producen fisuras en los extremos y se
presentan desprendimientos parciales, Estos dafios en los elementos no estructurales llaman la atencién,
cuando el movimiento sismico fue leve y to ha causado dafios significativos en 1as estructuras de acero,

Dmiios en Ias estructuras de acere

Los dafios en Ias estructuras de acerc pueden ser pandeo, deformacion local y fractura de las conexiones
soldadas o atornilladas, o de los elementos estructurales como riostras, colummas y vigas.

Daiios en las partes soldadas

Los dafios en las partes soldadas pueden ser ocasionados por la falta de resistencia por defectos
de la soldadura misma, como fallas en la seccién o ampollas, o porque la seccion soldada no tiene
suficiente superficie en comparacién con la seccién del metal de base.

Dafios en las conexiones atornilladas

Los daiios en las conexiones atornilladas ocasionan fracturas de conexiones, por fatlas en la seccién
del metal de base, por la falta de seccidn en la direccién del esfuerzo de accién, o por la falta de
resistencia al corte de los tornillos.

Daifios en los contravientos.

En los dafios en los comtravientes, se incluyen el pandeo por flexién de Ios contravientos, la
deformacién de la escuadra de ensamble de las concxiones, fracturas de partes soldadas y de
tornillos. Cuando se disefian contravientos con muy bajo nivel de resistencia al pandeo por flexién,
¥ que se supone resisten por la fuerza de tension (contravientos con una relacion de esbeltez de
mis de 120), los contravientos pueden presentar una gran deflexién por flexién bajo 1a accién de
la fuerza de compresion del sismo, lo cual llega a dafiar el material de acabado que cubre la parte
exterior de los contravientos.

Dafios en las vigas.
Como ejemplo de dafios en las vigas, podemos pensar en el pandeo lateral, que es una
deformacin total, y en el pandeo local, que es un desplazamiento local. Sin embargo, raras veces

podemos ver dafios sismicos ocasionados por el pandeo lateral, ya que cuando se presenta el
pandeo lateral, la estructura total falla, y la construccién se desmorona. En estos casos, las causas
de la destruccién de una estructura son generalmente combinadas, y es sumamente dificil atribuir
la falla 2 una sola causa, al pandeo lareral exclusivamente, por ejemplo. El pandeo local ocurre
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cuando partes de elementos lamadas articulaciones pldsticas, que son extremos, por ejemplo,
experimentas una deformacién por rotacidn bajo condicidn pldstica.

Darios en fas columpas.

Come dafios en las columpas, podemos mencionar el pandeo por flexién-torsién (que es un modo
de deformacién totaly, que st genera por la accion simuttinea de la fuerza axial y la de flexidn.
También hay dafias ocasionados por el pandeo local de los extremos de los ¢lementos. Cuando se
presenta &l pandeo por flexién-torsion, la destruccion se expande a la totalidad de fa

estrucluta,

Daiios en las conexiones columna-viga.

Las conexiones entre colummas y vigas tienen, en general, una alta capacidad de
deformacioén plastica, por lo que raras wveces se presentan fracturas, siempre que la
soldadura esté correctamente gjecutada. Cueando ocurren grandes deformaciones, los
paneles de conexidn presentan el pandeo por cortante. Sin embargo, la resistencia no se reduce
mueniras que no haya fracturas por cortante en las junturas del panel con ef diagrama alrededor de
él.

2.2 Resultados de los ensayes scudodinamicos.

Los dafios que se observan en una construccion por un sismo es el resultado de un fendmeno vibratorio, y los
procesns de la destruccién ne son muy claros. Por eso se realizan ctisayes estructurales, para reconstruir
compottamientos de los edificios en el momento de un sismwo. Por medio de estos ensayes, se realizan evaluaciones
cuantitativas de las propiedades dindmicas de la estructura y de los elementos, para llegar a un critenio de sismicidad
del disefio.

a) Ensayes sendodindmicos.

Para reconstruir el comportamiento de una construccion en ¢l momento del sismo, se realizan ensayes vibratorios,
urilizando mesas vibratorias, (Ver Fig. 3). Aunque en estos ensayes vibralorios las ondas sismicas utilizadas son
levementc modificadas, se puede observar respuestas directas del espécimen (una construccidn) frente a un
movinlento sismico especifico. Sin embargo, por las limitaciones del espacio disponible en un laboratorio, los
especimenes tienen que ser, necesariamente, madelos a escala, en estos casos, los resultados de los ensayes incluyen
efectos de escala, los que se eliminan por el proceso de andlisis para hacer la interpretacin correspondiente.  Por
otra parte, el tiempo de duracion de las ondas sismicas es muy corto, unas decenas de segundos, inicamente, por
lo que es imposible observar los fendmenos que se presentan durante el ensaye detemdamente. Ademds, el eje
temporal de las ondas sismicas tiene que ser reducido en proporcién con la escala del espécimen, por lo que se
requiere una 1&enica muy sofisticada de control de la mesa vibratoria.

Por otra parte, también se realizan ensayes de carga estatica, que es un méiodo clisico para aclarar las propiedades
de resistencia y de capacidad de deformacién de las estructuras. (Ver Fig. 4). En estc método, se aplican cargas
estiticas & una estructura o a partes de ella {(columnas, vigas, coniravientos y conexiones) por medio de gatos
hidraulicos, para medir las deformaciones presentadas. Generalmente, se aplican cargas de amplitud de
desplazamiento gradual lentamente, se toma suficiente tiempo para observar los procesos de destruccién en forma
detatlada desde las deformaciones muy leves hkasta las grandes. Como las cargas se aplican por gatos hidriulicos,
se puede tomar como cspécimen a estructuras d¢ escala natural o partes de ella. Los resultados que se oblicnen
demuestran mds bien una imagen de las propiedades de la fuerza de recuperacidn de una estructura, y no tanto sus
respuestas a las ondas sisrucas. Por lo tanto, para evaluar ia seguridad sismica de yna estriciera, es necesario
tlaborar un moedelo (bilineal o de desplazamiento) de las propiedades de la fuerza de recuperacidn de la estructura
objeto de evalvacién utllizando los resultados de los ensayes, y analizar sus respuestas sismicas. (Ver Fig. 5}, En
tos resultades no se incluyen los efectos de velocidad, asi es goe es necesario evaluarlos adecuadamente en la
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cliusuia de atenuacidn de la ecuacion cinética, en €l momento del andlisis de respuestas sismicas.

Las ensayes sendodindmicos son un nuevo método de ensaye estructural, que combina las ventajas de los ensayes
en la mess vibratoria ¥ los ensayes de cargas estiticas por gatos hidraulicos. Este método consiste en calcular,
utilizando computadoras, la deformacion lateral que produce en una construccion en el momento del sismo, se aplica
esta deformacién al espécimen en forma estitica por medio de los actuadores controlados por computadora para
medir las respuestas, como la reaccion (resistencia) del edificio o la de desplazamienio de diferentes partes de fa
estructura, {Yer Fig. 6). La velocidad de aplicacion de carga es muy lenta; se puede detener la aplicacidn para
hacer la medicién, por lo que se puede destinar suficiente tiempo para observar detenidamente los procesos de
detertoro del espécimen. Este ensayo permite observar directamente las respuestas de una estructura a las ondas
sismicas, ¥ en ese sentido es "dindmico”, pero la velocidad de 1a aplicacion de la carga es diferente al momento del
temblor ¥ es mis bien estdtica, por lo que se le agrepa el adjetivo "seudo”, justificando asi &l nombre del métoda.
En este método, se le exige al actuador un control de deformaciéon mimiscula bajo una gran potencia de carga, lo
cual se hire posible por el avance de la tecnologia de cémputo, el desarrollo del transductor de desplazamiento de
precisién de escala completo muy grande (100 cm, por ejemplo) y con una muy alta capacidad de separacion, ademds
de la aparicidn def actuador con control servo-digital.

k) Ensaves seudodindmicos de la estructura de marcos de acero con contravientos de forma de K de seis
niveles a escala natural.

A conlinuacion, s& presentan los resullados de ensayes de cstructuras de acero que se realizaron come una parte de
la investigacién conjunta sobre ensayes sismicos de gran escala ente Japén y Estados Unidos.

Resumen de ensayes a escala natural.

El cbjetivo de estas pruebas es evaluar la seguridad sismica de una construceidn disefiada con el
método de disefio vigente, reproduciendo su comportamiento en €l-momento del sismo ¥ evaluando
el grado de dafios que recibe.

La armazon del espécimen es un marco contraventeado de conexidn rigida en el centro, con los
mateos de conexidn rigida de columna-viga a los dos lados: esta armazdn estd integrada af piso
de concreto reforzado por medio de una viga de acero. (Ver Fig. 7). Est# disedada de tal forma
que cumple con las normas U.B.C. de los Estados Unidos de 1976 y asi como las normas
japonesas de disefio sismico de 1980. Entre estas dos normas, existen algunas diferseocias; la
mayor diferencia reside en la fuerza sismica empleada para el disefio. Este problema se solucioné
al suponer que en el caso de Japén las condiciones del suelo son buenas, mientras que en los
Estados Unidos el suelo es blando.

Principales condiciones de disefio.
3e emplea el coeficiente de cortanie basal de disefio de 0.197.

Al calcular la fuerza sismica de disefio, no se consideran las cargas vivas ¥ el peso de los muros
exteriores.

Las columnas y vigas son de acero de seccidn H, en pulgadas (especificacion estadounidense). y
el material es ASTM A36. Las riostras son de acero hueco de seccién cuadrada, de especificacién
estadounidense, y el material es de ASTM AS00, Grado B,

A las vigas se sueldan concctores tipo espdrrago y se integran al piso de concreto reforzado,
formando vigas compuestas,

Los contravientos son efectivos tanto a la fuerza de tensién como a la de compresitn; su pandec
se produce hacia adentro del plano.

La conexi6n entre columna-viga es rigida en la direccién de la fuerza, y de pernos cn la direccién
petpendicular a la fuerza.
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Las bases de las columnas del primer nivel son fijas.

Aplicacidn de cargas y medicidn.

Se realizaron ensayes seudodindmicos con seis grados de libertad, tomando a cada nivel como un
grado de libertad, con excepcién de la prueba de vibracidn libre y 1a prueba de vibracion forzosa
realizadas con el espécimen desconectade de fos actuadores. Los ensayes seudodinimicos se
dividen en ires tipos: pruebas eldsticas, pruchas plasticas moderadas y pruebas finales, que terminan
en grandes deformaciones plasticas. Las ondas sisimcas empleadas para las pruchas se basan en
las ondas sismicas reales registradas en el sisimo de alta mar frente a la prefectura de Miyagi (von
la aceleracién maxima registrada de 259 pgals); se le aplicaron coeficientes para que las
aceleraciones maximas empleadas para cada tipo de prucbas sean de 65, 250 y 500 gals,
respectivamente.

A cada uno de Jos niveles se le instalé un actuador, excepto al ltimo piso, al que se le instalaron
dos actnadores, y se le aplicaron las cargas laterales que corresponden a ias respuestas a las ondas
sismicas empleadas, por medio de una viga de carga. El propdésito de instalar dos actuadores a
pise del dltimo mivel es cvitar 1a torsion de 1a estructura-espécimen. Se midieron el desplazamicnto
lateral del piso de cada nivel, los desplazamentos lalerul y vertical del drea de conexién eojumna-
viga, la deformacién de elementos y de sus extremos, y las cargas que aplicaron los actuadores.

Comporiamiento total del edilicio-espéetmen,

En la Fig. 9-1, se muesira la relacién entre as fucrzas de corte en cada uno de los pisos ¥ ci
desplazamiento entre pisos, como resultado de la prueba final. La fuerza de corte de un piso se
obtiene sumando las cargas de los actuadores instalados en los pisos que se ubican por encima del
piso en cuestién. En el caso de este espécimen, los deterioros se concentraron en los primeros
niveles. La fuerza de corte de los pisos se roduce rdpidamente después de la resislencia maxima,
porque en ese momento se produce el pandec por flexion en los contravientos del lado de Ja
compiesion, inermando grandemente la capacidad de carga.

En este marco de acero con contravientos de forma de K, aproximadaments un 80% de la fusrza
lateral de corte del primer nivel se soporta por los contravientos, y €f 20% testante por el marco
columna-viga resistente al momento, en el estade eldstico. En un estado de deformacion plastica
muy grande, con el contraviento pandeado, el contraviento sigue soportando un 50% de la fuerza
lateral de corte en el primer nivel. La forma de la curva de la fuerza de recuperacion del edificio

refleja su estructura, en que la mayor parte de la fuerza lateral de corte s¢ sostiene por el
contraviento.

Compertamiento de los elementos.

Al contraviento se le integrd, por soldadura, vna celda de carga, a una distancia de un tercio de
la longitud del extremo. La fuerza de salida de estz celda corresponde a la fucrza axial que se
aplica al coniraviento. La relacion cntre esta fuerza axial y ¢l desplazamiento axial se puedc
observar en la Fig. 9-2, como resultado de la prueba final. Pandeo en el lado de la compresidén,
reduccion de la resistencia con el aumente del desplazamiento después del pandeo, y €l poco
desplazamiento en el lado de la tensién que no siempre proveca el pandeo, son algunas de las
caracteristicas de los contravienlos que se utilizan en ¢sta armazén con contraviento de K.

La Fig. 9-3 muestra los momentos de panel ¥ los casos de deflexién por cortante observados en
la zona de panel de las conexiones columna-viga. Son deflexiones considerables. Por otra parte,
la fuerza de recuperacion separa del pendiente de elasticidad desde valores inferiores a los
calculados del momento al limite aparente de elasticrdad, mostrando una baja de rigidez. Se piensa
que esto 5e debe a que la resistencia de la zona de panel de la conexion columna-viga esta disefiada
a un nivel inferior a la resistencia de la viga 0 a la columna que se conecta con el panel. A pesar

181



de esto. no se observa un deterioro de la fuerza de recuperacion hasta Ilegar 2 un desplazamicnto
grande.

La columna a que s conecta el contraviento recibe 1a fuerza axial que le aplica el contraviento y
estd bajo un estado de alto esfuerzo. Por esta razén, la deformacién se produjo en una franja
bastante extendida a lo largo del eje del elemento. Esta tendencta era muy notoria en las columnas
de los primeros tres niveles. En este caso, la columna disefiada ¥ elegida tiene la seccidn muy
ampha, por lo que no se produce el pandeo por flexion-torsidn.

A la vipa se soldaron conectores tipo espirrago por punieado, para integrarla al piso de concreto
reforzado. Es decir, de esta forma se restringe la deformacion fuera de planc del ala superior de
la viga de acero, por lo que no se produjeron pandeos laterales, tampoco se cbservaron grandes
deformaciones.

2.3 Ejemplos de las pruebas de carga estitica.
a) Contraviento.

Los contravientos integrados al marco principalmente se sujetan a la fuerza axial en el momento de un sismo.
Cuando se conectan los extremos de [a riostra 2l marco columna-viga, por la soldadura en la escuadra de ensamble,
el contraviento se sujeta también al momento de flexién dependiendo del grado de fijacién, pero la fuerza axial es
la que determina predominantemente el comportamiento del total del edificio. La relacidn de 12 fuerza axial que se
aplica a el contraviento y el desplazamiento axial se sefialan en la Fig. 10. Los extremos de los elementos se ponen
derechos para que no sigan a la deflexidn creada por el pandeo por flexién y se conviertan en factores de restriccion
de flexién para el espécimen.

La méxima resistencia a 1a compresién del contraviento se registra como resistencia por flexidn: se sabe que este
valor tiene que ver con la relacién de esbeltez.

La forma de la curva carga-desplazamiento del contraviento se determina por la relacin de esbeltez, asi como por
la resistencia al pandeo por flexién. Sin embargo, cuando se trata de un desplazamiento por compresion tan grande
como para producir una articulacion plastica en el centro del elemento después del pandeo por flexidn, la relacion
anchura-espesor del elemento de placa se convierte en una variable que determina si se presenta una reduceion
drastica de 1a resistencia o no. Cuando la relacion anchura-espesor es grande, se generan pandeos locales en las alas
o e¢n ¢l alma de [a seccién, produciendo una mibita pérdida de resistencia.

Cuando ¢l ¢contraviento se sujeta alternativamente a la fuerza de compresién v de tensidn, si el clemento tiene una
relacién de esbeltez muy baja, 1a curva de carga-desplazamiento muestra que a medida que aumenta la amplitud del
desplazamiento, se incrementa la carpa. (¥er 11-1). En un contraviento con una relacion de esbeltez mediana, la
curva de carga-desplazamiento toma la forma de § invertida, y se reduce el volumen absorbido de energia por un
desplazamiento histerético, en comparacidn con las riostras cortas. (Ver Fig. 11-2). Cuando se trata de
contravientos muy largos, o de relacidn de esbeltez muy altas, con muy poca resistencia al pandeo por compresion,
casi no se absorbe la energia por ¢l desplazamiento histerético del fado de compresion; es el lado de la tension el
que absorbe la energia sismica por la deformacién y la deformacion plastica. En este caso la curva de carga-
desplazamiento tiene muy poco espacte entre el lado de compresién hasta la plastificacién por tensidn, que se conoce
con ¢l nombre de po "derrumbe” (slip type).

Cuando ocurre ¢l pandeo en el lado de la compresion, se produce la deflexién en forma de V. Esta deflexién no
desaparece por completo aunque se presente la deformacion por tensién inmediatamente después; la deformacién por
bisagra pldstica en el centro del elemento no se anula y queda una leve deflexién.  Si después de la deformacion
por tensidn, se retira la carga ¥ se la vuelve a aplicar una vez mds, la resistencia al pandeo por flexidn se hace
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menor que la carga de pandeo de lz primerz vez, por csta deformacion que queda en el elemento en forna de
deflexién.

b) Viga,

En esta ocasion, se refiere al comportamento de desplazamiento por carga de la viga de alma llena, o sea de la viga
de acero de seccién H. En cuanto al comportamiento de la viga de alma abierta, consulte el capitulo correspondientc
a la armadura.

En ¢l caso de un edificio para oficinas, es muy comin que las vigas de acero se integren al pise de concrero
reforzado por los conectores esparrage instalados por soldadura de punteo sobre las vigas. En este caso, la viga de
acero se ve restringida en el movimiento lateral de su ala superior por el piso de concreto reforzado, por lo que no
pcurre su desintegracién por pandeo laterat, En este tipo de vigas, la capacidad de deformacion plastica se
determina por la relacién anchura-espesor del elemento de placa, a menos que la relacién de esbeltez alrededor de
cjes débiles sea extremadamente grande. (eneralmente, los extremos de las vigas se conectan rigidamente a la
conexidn columna-viga, por soidadura. El detalle de esta parte es lo siguiente: para las alas se aplica la soldadura
de ranura de penetracién completa; para ef alma, la soldadura con filete, y se pone una muesca de forma de sector
en las cruces del afa y el alma, en los extremes de la viga, para garantizar la buena calidad de la soldadura con
filate Cuando estos extremos de la viga se sujetan al momento de flexion. con compresitn al lade del concreto
reforzado y con tension al lado del ala wnferior de la viga, y se agranda el desplazamiento, la distorsién en el cruce
del ala y la muesca se hace extremadamente grande y puede causar una fractura. Para evitar esta fractura, se debe
seleccionar la forma apropiada de la muesca para que no se concentre la distorsion. De acuerdo con las recientes
investigaciones, la capacidad de deformacidn plistica de la viga no cambia aunque se aplique soldadurz con filete
sin colocar la muesca de forma de secior en el extremo, ni se presentan fisuras en la parte de la muesca, 51 la
soldadura se realiza bajo un estricto control en unz planta de fabricacion.

Para las plantas industriales, se diseilan vigas de acero sin piso, con cierta frecuencia. En este caso, el pandeo
lateral y el pandeo local se convierten en los principales factores para definir la capacidad de deformacion plastica
de la viga. La resistencia al pandeo lateral se puede evaluar en términos de la relacion de esbeltez alredudor de gje
débil, mientras que el pandeo local por la relacién anchura-espesor del elemento de placa. En la Fig. 12, se seilala
la relacién existente entre el momento ¥ el dngulo de rotacion de la viga de acero. La resistencia mixima de la viga
se determina por la resistencia al pandeo fateral, y 1a capacidad de deformaci6n plastica después de Ia deformacion
o del pandeo lateral sc determina por la capacidad de rotacidn de la parte que sufné la afticulacién pldstica.

La parte de la articulacién plastica sufre el deterioro de resistencia, ya que al final se produce ei pandeo local en
el lugar que se sujeta a la compresion. Por lo tanto, la ductilidad, la capacidad de deformacién de la totalidad del
elemento, se determina por la capacidad de incremento del esfuerzo del elemento de placa de la viga desde la
deformacion hasta el pandeo local. La lasa de inctemento del esfuerzo después de la deformacion en proporcion
con la relacién anchura-espesor del elemento de placa se observa cuantitativamente por la prucba de compresion de
columna corta. En esta prueba de compresidn, se aplica compresion en el centro del espécimer gue fiene una
longitud tres veces mayor a la altura de 1a seccién, ¥ la fuerza se aplica homogéneamente en toda la superficie
seccional. En el caso de la viga, 1a mitad de la seccidn del lugar de la articulacién plistica se sujeta a tensidn, ¥
el momento se transforma cn 12 diveccidn axial del elemento y se produce un pendiente de esfuerzn, por lo que el
estado de esfuerzo es mds laxo que 2! que se produce por la prueba de compresidn de la columna corta.  Asi que
seria demasiado conservador si discuiimos la capacidad de deformacion del lugar con bisagra plistica de 1z viga
aplicando directamente los resnltados de 1a prueba de compresién, pero puede servir como un criterio de evaluacion.
En la Fig. 13 se demuestra la relacién de esbeltez del elemento de placa y la ductilidad (deformacién a la resistencia
maxima dividida por deformacién al limite de elasticidad), obtenidos por la prueba de compresion de columna cora.

¢} Columna.

Es comtin evaluar la resistencia y la capacidad de deformacion de una columna, aplicindole 1a fuerza axial constanis
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y la flexién simétrica inversa como las mis representativas de las fuerzas que una columna recibe en el momento
del sismo Las variables que determinan la capacidad de deformacién de la columna son la relacidn de esbeltez y
la relacién anchura-espesor de la seccidn. La primera de estas dos variables influye en la estabilidad dentro y fuera
del plano de ia colurnna, y la segunda, en la desintepracién por el pandeo local.

En la Fig. 15, vemos el caso de una prueba realizada a una columna de acero de alta resistencia. ELa relacién de
esbeltez mencionada en la figura es 1a relacion de esbeltez alrededor del eje de flexidn; en la prueba el eje de flexion
es el eje fuerte de la seccidén H. EI espéeimen de 1a Fig. 15-1 tiene una seccién con una ala cuya relacidn anchura-
espesor es de 6; en el espéeimen de la Fig. 15-2, el valor correspondiente es 9. Se observa que el espémumen con
una relacién anchura-espesor menor tiene mayot capacidad de deformacion plistica.

En las construcciones japonesas la fuerza axial de disefio de la columna es de 0.2 a 0.4 en tasa de fuerza axial
(fuerza axial accionante dividida por la fuerza axial &l limite aparenie de elasticidad), pero en este caso, se toma en
cuenta su estabilidad bajo la fuerza axial alta (tasa de elasticidad = 0.48). De acuerdo con los resultados de la
prueba, ninguno de los especimenes con diferentes relaciones de esbeltez mostré el pandeo por flexidn-torsion
(fenémeno de inestabilidad hacia afuera del plano de carga).

d) Cenexién columna-viga.

En la Fig. 16 se muestra un caso de relaciém entre el momento de panel y el desplazamiento por cortante de un panel
de conexién columna-viga. Como ya hemos visto en los ejemplos de dafios sufridos por el sismo, un panel de
conexi6n colurmma-viga de disefio de esfuerzo permisible ticne una alta capacidad de deformacion plistica. Es
bastante comin que el espesor de la placa de panel coincida con el espesor del alma de la columna o de la viga, ¥
en este caso, la resistencia al limite aparente de elasticidad del panel resulta ser menor al valor correspondiente de
la columna o de la viga. Este tipo de conexidn columna-viga se llama de "tipo panel débil". Si se agrega una placa
de refuerzo al panel para saumentar su resistencia ab limite aparente de clasticidad, y que ésta sea mayor al valor
correspondiente de la columna o la viga, la conexidn se llama de "tipo panel fuerte”. Los dos tipos de conexicn
tienen una fuerza de recuperacién con alta capacidad de deformacidn; la forma de la curva correspendiente toma
una forma de incremento gradual bajo las condiciones de deformacién repetida, mostrando una gran estabilidad.
Sin embargo, la conexion tipo panel débil inicia la deformacién a un esfuerzo menor y la pérdida de ngidez es
mMayor.

¢) Armadura.

En ia Fig. 17, se sefala la interrelacion momento-angulo de rotacion de la armadura. En el caso de la armadura,
la resistencia y la capacidad de deformacitn plistica del total se determina por la resistencia y Ta capacidad de
deformacién plastica de los miembros de arriostramiento o de cuerda mis cercanos al extremo del elemento. La
deformacién de estos miembros de arriostramiento o de cuerda ocupa apenas una muy pequefia parte de la
deformacién total, asi es que aunque se utilicen materiales con alta capacidad de deformacién plistica para estos
miembros, de todos modes 1a capacidad de deformacion pldstica del total seria menor en comparacidn con una viga
de alma llena. Por esta razén, el uso de estos smembros ya no es comiin en Japén, donde la exigencia de capacidad
de deformacion plastica es muy alta. Sin embargo, su uso no es poco frecuente para disefiar plantas industriales o
gimnasios, donde las vigas estin dentro del range de elasticidad y las columnas son de material con alta capacidad
de deformacién plistica, y que se producen articulaciones plasticas en las coluronas.

Para sujetar los miembros de arriostramiento o de cuerda normalmente se utilizan tormllos de alta resistencia, por
lo que estos miembros se sujetan linicamente a la fuerza axial, y el momento que recibe es tan pequefio que se puede
1gnorar. La relacion fuerza axial-desplazamiento axial es igual a 1a de la fostra. La relacién carga-desplazamiento
del total de la armadura refleja notoriamente las caractetisticas de la curva fuerza axial-desplazamiente axial del
miembro de arriostramiento ¢ de cuerda de los extremos del elemento que se plastifica. La capacidad deformacién
pldstica del total es mayor cuando ocurre el pandeo o la deformacion en un miembro de cuerda que cuando ocurre
lo mismo en un miembro de arriostramiento.
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f) Marco de conexitn rigida columna-viga (estructura de portico).

En la Fig. 18, aparece una relacién fuerza lateral-desplazamiento lateral de una estructura de pértico, con columna
y viga dec maicnal de cxeclente capacidad de deformacion plistica, ¥ disefada de tal forma que la conexidn no se
fracture hasta que fos extremos de la columna o de la viga se hapan suficientemente plisticos. Esta curva fuerza
lateral-desplazamiento lateral resulta ser fusiforme, mostrando estabilidad, ya que con el aumento del desplazamiento
aumenta la resistencia. A la columna se aplica una fuerza axial correspondiente al peso del edificio, y su valer ¢s
de 20 a 30% de la fuerza axial al limite aparente de elasticidad {tasa de clasticidad = 0.2 - 0.3). Se produjeron
artictlaciones plasticas en las bases de las eolumnas del primer nivel y en los extremos de las vigas, se presentaron
grandes desplazamientos antes de producirse el pandeo lateral en laz vigas, y antes de llegar al cstado final.

Este es un caso de una estructura con columnas y vigas de excelente capacidad de deformacién plastica ¥ con
conexiones suficientemente resistentes. Cuando el material de los elementos no hene suficiente eapacidad de
deformacion, o las conexiones no son resistentes y se fraciuran antes de que los elementos, como columnas, se hagan
plasticos, la relacion carga-desplazamiento de la totalidad de la estructura va a ser mis frigil.

g) Marco con contraviento de tensidn.

Es unta estructura en que casl la totalidad de la fuerza lateral es soportada por el contraviento, cuya registencia 4l
pandeo por flexién es muy pequeiia y la resistencia se da mayontariamente por la fuerza de tensién. Las columnas
y las vigas distribuidas alrededor de la riostra se supone que s¢ conectan por juntas de perno y no cargan con la
fuerza lateral, de acuerdo con el andlisis estructural realizado en el momento del disefio, Por o tanto, ¢l detalle de
conexion columna-viga s una conexion entre el alma de {a viga con la columma, por medio de una escuadra de
ensamble, 5in que se conecte el ala de la viga.

Este tipo de estructura se usa en las construcciones de poca altura ¥ de poco peso en Japén. La relacion fuerza
lateral-desplazamiento lateral del total de la estructura es semejante a la relacion fuerza axial-deformacidn axial de
la riostra. En este casc, si no son suficientemente resisientes las conexiones de Ios extremos de 1a niosira, las
conexiones se fracturan antes de que se deforme la parte axial de la riostra, ocasionando un inmediato colapso de
la estructura, porque la resistencia lateral de las columnas ¥ de las vigas del marco es casi nula.

h} Marco con comtravientos de tensién y de compresidn.

En esta estructura, se utilizan contravientos que soportan la fuerza de compresién, por lo que la fuerza lateral se
distribuye entre el marco rigido de columna y viga y los contravientos. Se utiliza frecuentemente para Ios edificios
altos, o muy altos para oficinas, ya que ¢l disefio puede asegurar una alta rigidez y una alta resistencia al misma
tiempo. En la Fig. 19, se muestran las propiedades de la fucrza de recuperacion del marco con contravientos de
forma de K, un ejemplo de este tipo de estructura. La curva de la fuerza de recuperacién es diferente dependiendo
del porcentaje de disiribucién de la fuerza lateral y la reiacién de esbeltez de la riostra. Cuando el porcentae de
distribucion de fa fuerza lateral es alto para el contraviento y la relacién de esbeltez mediana, el volumen de energia
absorbido en ur cicle de desplazamiento es bajo, presentando una curva de forma de S invertida; cuando el
porcentaje de distribucidn de la fuerza lateral es buja para la riostra y 1a relacion de esbeltez pequeiia, €l volumen
de energia absorbida es grande, con la curva fusiforme correspondiente.

3. DISPOSICIONES DE DISENO PARA ASEGURAR LA DEFORMACION PLASTICA
3.1 Aseguramiento de la deformacién plistica de la estructura contraventeada,
Los contravientos st Mexionan en forma de V después del pandeo por compresion, y su resistencia disminuye pero

todavia pueden deformarse suficientemente. Por consiguiente, si la parte axial del contraviento se deforma por lz
tension antes de que su conexion se fracture, es posible lograr una deformacién 10 a 20 veces mayor que la
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deformacién al lfmite aparenie de elasticidad, manteniendo casi constante la resistencia como deformacidn pléstica
del lado de la tensidn  Esto se confirma también por la relacién esfuerzo-deflextdn del material de acero bajo el
esfuerzo de tensitn que se demuesira en la Fig, 20,

Si tomamos como Py la fuerza axial al limite aparente de elasticidad de la parte axial del contraviento y Pu, la
resistencia a la fracrura (resistencia maxima a la tensién). ;cviles serdn las condiciones de disefio que deben existir
enire eilos para garantizar la deformacion de ia parte axial?.

Pu > aPy

Una relacién o« = 1 significa que la deformacién en la parte axial y la fractura en la comexidn ocurren
simultineamenie, ¥ no cumple con el requisito de que la deformacidn en la parte axial ocurra antes que la fractura
en la conexidén. Por lo tanto, el valor de « tiene que ser mayor a uno, perc tampeco debe ser muy grande, ya que
€n ese caso, s1 se garantiza que la deformacion ocurre primero, pero va a ser imposible disefiar la conexién. De
acuerde con las nommas japonesas, se establece una relacion de o = 1.2, womando en cuenta ¢l grado de incremento
de esfuerzo desde la resistencia al limite de elasticrdad hasta la resistencia a ia tensién del material de acero, y
también la fluctuacién de estos valores. La resistencia a la fractura de la conexién Pu toma el més bajo de los
valores de resistencia correspondientes a los diferentes patrones de fractura. Estos patrones de fractura incluyen la
fractura por cortante de los wmillos, la fractura por tensidn de la riostra ex el orificio del tornillo, la fractura en
los extremos decl contraviente y la fractura en la parte soldada y en iz escuadra de ensambie. Para calcular la
resistencia a la fractura, como valor de resistencia del material, se usa lz resistencia a la tension (P u) en lugar
de la resistencia al limite de elasticidad det material, ya que se trata de la resistencia mixima.

3.2, Capacidad dc deformacién de los elementos de columna y viga v el pandeo local,

Cuando se presentz el pandeo por flexidn-torsion en la columna o €l pandeo lateral en la viga, la resistencia no llega
al momento pldstico completo de flexion sino que se reduce con el anmento del desplazamiento, come ya lo hemos
visto en el punte 2.3, que corresponde a la prucba de carga estitica.

Para que la deformacidn avance manteniendo una resistencia estable ain después de llegar al estado plastico, es
necesario seleccionar la seccidn de tal manera que la relacion de esbeltez alrededor del eje débil sea pequeiia, para
que no se presente ¢l pandes en las columnas y vigas antes de que se llcgue ab momento plastico completo. Para
lograrlo, a la viga se le agrega una compensacién de ngidez lateral para restringir ¢l pandeo lateral; las normas
establecen la distancia para esta compensacién de rigidez.

El volumen de deformaeiém plistica del extremo del elemento después de legar al momento plistico completo,
depende de en que punto de deformacién se presenta el pandeo local en el elemento de placa de la parte en estado
plastico. La resistencia al pandeo local s¢ expresa por el factor de relacién anchura-espesor del elemento de placa,
cuando el pandeo ocurre dentro del rango elastico. Cuando el pandec local se presenta en la zona pldstica, la
resistencia y la deformacitn no se pueden calcular tedricamente, por lo que se calculan por las pruebas, pero también
se vincula con relacién anchura-espesor del elemento de placa, igual que en el caso del pandeo ocurrido en la zona
elstica. En las normas japonesas, €l volumen de deformacion plastica del material se expresa por la ductilidad, y
se estipulan las relaciones de anchura-espesor del elemento de placa que garantiza esta ductilidad. (Ver cuadro 2).

3.3. Aseguramiento de la resistencia en conexiones y juntas.

Las resistencias de las conexiones columna-viga, o de las juntas de columnas y de vigas son un factor importante
para que el marco tenga una suficiente capacidad de deformacion atn después de su plastificacién. Aunque se
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unlicen materiales con alta capacidad de deformacidn pldstica en las columnas y vigas, si sus conexiones y juntas
no tienen suficiente resistencia y se fracturan antes de que las columnas y vigas se hagan plisticas, el total de la
armazén puede presentar un comportamiento frigil por Ia pérdida repentina de resistencia lateral.

Ahora, ;cuinta resistencia deben tener estas conexiones y juntas?. Se debe suponer el estado de esfuerzo en que se
va a encontrar cada una de las columnas y vigas cuando el total del marco llegue al estado pldstico, y bajo esta
distribucién de esfuerzo, calcular el esfuerzo correspondiente a las conexiones. Por ejemplo, si suponemos que se
produce bisagra plastica en la cabeza y en la base de una columna cuando e} total del marco llegue al estado pldstico,
el momento en el extremo del elemento columna es igual al momento pléstico completo incluyendo la fuerza axial,
y la distribucién de esfuerzo presenta un cambio lineal del momento en la parte intermedia del elemento. Bajo esta
distribucién de esfuerzo, si tomamos como Mj el momento en las conexiones y como Mu, el momento miximo en
las juntas, se aplica la siguiente ecuacién de disefio:

M:z2a M

En esta ecuacion, o es el factor de seguridad, en que interviene mayoritariamente la variacién en los valores de la
resistencia al limite aparente de elasticidad, y de la resistencia a la tensidn del material. Para cada tipo de material
de acero esta determinado un valor mayor a uno. El valor M; se calcula basindose en la resistencia a la tensién del
material, no en la resistencia al limite aparente de elasticidad, segin el tipo de juntas.

Como se puede observar en la Fig. 22, ¢l momento aumenta a medida que se acerca al extremo del elemento, por
lo que para una junta colocada cerca del extremo del elemento se tiene que calcular un valor mis grande del
momento méximo de la junta.

Sobre todo, se debe disefiar un detalle de junta de la seccién de conexidn entre la columna y la viga, para que pueda
resistir al momento plastico completo. En Japdn, generalmente se disefia la soldadura en ranura de penetracion
completa del ala de la viga en el ala de la columna, y la soldadura con filete para el alma de la viga. Las soldaduras
se ejecutan en la planta donde se fabrican los elementos de acero y no en la obra misma. Como la calidad de la
soldadura de estas partes determina la resistencia de la seccién de conexién, hay que realizarla en la planta, donde
el control de la soldadura es mis facil, y se aplica la soldadura hacia abajo y con sumo cuidado, para garantizar una
mejor calidad de la operacién. Las juntas de la viga se instalan a una distancia de un metro de la columna, para
que quepan en el espacio disponible en el camién de carga que se utiliza para el transporte de la fabrica a la obra,
y en la obra se aplica el acoplamiento por friccién con tornillos de alta resistencia. Las columnas se fabrican en
bloques integrados en dos o tres niveles en la planta, y en la obra se realiza el acoplamiento por friccién con tornillos
de alta resistencia, o se aplica soldadura de ranura de penetracién completa (en este caso, soldadura hacia abajo).

En las Figs. 23 y 24, se muestran algunos detalles de materiales de acero de uso generalizado en Japon.
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Fig. 1 Aceleracion Sismica Méxima del Terrenc Anticipada para
Ocurrir en los Proximos 100 Afios segun KAWASUMI[1]

AQ rigidez elastica
Qu
—Q —————
- Q distorsion de piso
0 >
Qa=02W relacion entre fuerza lateral y distorsion de piso
Quz2zDs W

Qa = resistencia lateral permisible de la estructura basada en analisis eldstico y resistencia permisible de los
miembros (My, Ny, Qy)

Qu = capacidad ditima de cortante lateral de la estructura basada en andlisis plastico y resistencia plastica de
los
miembros (Mp, Ny, Ncr)

Ds = coeficiente estructural (0.25-0 3)

por ejemplo en caso de estructuras de acero con marcos resistentes a momento

Ds = 0.25 : con la mayoria de los miembros dictiles

Ds = 0.30 : con muchos miembros dictiles

Ds = 0.35 : con miembros dictiles

Ds = 040 : con otros miembros diferentes a los mencionados anteriormente

Fig.2 Fuerzas de Diseiio Sismico en Japon[2]
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espécimen de prueba

aceleracion modificada del terreno

e

25 R T T T

tiempo (seg.)

movimiento sismico de entrada

mesa vibradora

1. Modelo escalado del espécimen ---- efecto de
escala
2. Aceleracidn modificada del terreno de entrada
-— prueba de muy corta duracién: menor a 60 seg.
3. Interacci On entre el espécimen de prueba & mesa
-— técnica de control alta y sofisticada

Fig. 3 Prueba de Vibracion Usando Mesa Vibradora

empujay jala cortante

desplazamiento

carga predeterminada

1. Carga estdtica
--- facil control v fécil observacidn

--- sin efecto de tasa de deformacidn

2. Espécimen de prueba a escala natural
--- carga predeterminada {monoténica, ciclica, etc.)
--- todas las ventajas de la relacién carga-

desplazamiento
--- no es la respuesta contra sismos

Fig. 4 Ensaye de Carga Estatica usando un
sistema de gato hidraulico
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1) modelo analitico

Q

>

relacién Q-X

5) marco contraventeado con contravientos largos

i/

estructura modelo analitico

2) marco resistente a 3) marco resistente a

deslizamiento

4) marco resistente a

momentos 1 momentos 2 momentos 3
Q Q Q
X X X
U / 0 4]
N
elasto-plastico perfecto Bi-linear con expansion tri-linear
6) marco contraventeado con pequefios 0 moderados contravientos
contraviento 1 conrraviento 2 marco
Qbl Qb2 resistente a Qf
Qc Qty momentos
Qfy
X 0 X A X
0 2 iO 7
-Qfy
'Qty -QC

estructura total Q = Qb1 +Qb2 + Qf

Fig. 5 Modelo de Histéresis de Estructuras de Acero

para Anélisis de la Respuesta
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1) entorno de carga y andlisis

respuesta del marco de prueba

marco de prueba
6 .
}3 aceleracion del terreno ————
4 w
3 tiempo (seg.)
w
movimiento sismico de entrada

retroalimentacién de la respuesta
del marco

actuador controlado por computadora

computadora

I. carga estatica y modelo a escala natural
--- facil de observar, sin efecto de
escala
--- sin efecto de tasa de deformacian
2. respuesta ante un sismo real

Fig. 6 Ensaye Pseudo-dind mico
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2) Procedimiento esquematico del método de prucba

sistema de cémputo para la adquisicién de sistena de control del actuador

datos y andlisis de respuesta

inicio

2| computadora para controlar
el servo controlador

entrada del movimiento
sismico {y}

aceleracion del terreno

tiempo

!

cilculo del desplazamiento
para el paso siguiente {X(n+1)}

[m{X ()" }+[CH{X (o) }+{F(n)}= -m{y(n)"

transferencia de desplazamiento

reacciones {F(n+1)} &
desplazamiento {X({n+1)}

Y

l—— | sistema de adquisicién de datos | —e——-—

— n=n+l1

fin

cf.
X{(n)i : desplazamiento lateral del i-ésimo piso en ¢l n-ésimo paso
F (n)i : fuerza axial del actuador en el i-ésimo piso en el n-ésimo paso

Fig. 6 (Continuacién) Ensaye Pseudo-dind mico
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direccion de carga

€ >

losa compuesta de C/R

AU \\\\\\W

losa compuesta de C/R

3400 O
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[ ] ] 1
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3400 : contraventeado :
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“400 EFE w3 C4i
[ ] L] 1
3400 . . :
Cl P C2 c3;
4500 marco resistente a momentos
880
unidades : mm planta
7500 7500
elevacidn del marco contraventeado
Fig. 7 Estructura de Prueba
300 TOHOKU UNI, 1978 NS
I 200
«
z [ ' |
g 0 LA | l i sil L “uhl,
< T . v . N v ’ W
o) '\ _
lﬁ -100 ¢
w [ 1gal = 0.01 m/seg?
2 Wy ! | |
300 L 5 10 15 TIEMPO (SEG)

El movimiento de entrada fue la componente NS de un acelerograma registrado en la Universidad de Tohoku en
Miyagi, Jap6n, durante el sismo MIYAGI-KEN-OKI del 12 de julio de 1978. La aceleraci 6n pico del movimiento
fué escalada a 500 cm/seg? en el ensaye inelastico final. La prueba se continué hasta los 11.135 segundos del
registro sismico,

Fig.8 Componente del Acelerograma Registrado en la Universidad de Tohoku
el 12 de julio de 1978 en el sismo de MIYAGI-KEN-OKI
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Tabla 1. Miembros de la Estructura de Prueba

Catalogo de columnas

nivel Cl C2 C3 C4 Ccs
6-5 10W33 10W33 10W49 10W33 12W40
4-3 10W39 12W53 12W65 10W60 12ZW72
2 12W50 12Wé5 12W79 12W79 12W106
1 12W65 12W87 12W87 12W106 12W136
Relacidén de Tamafio y Ancho-espesor de Secciones de Columna
marca tamano Hitw bAf
10W33 H-247.1x202.2x7.37x11.05 33.5 915
10W39 H-252.0x202.8x8.00x13.46 315 733
10W49 H-253.5x254.0x8.64x14.22 293 893
10We0 H-259.6x256 0x10.67x1727 243 741
12W40 H-303.3x203 3x7 49x13 08 40.5 7.7
12W350 H-309.6x205.2x9.40x16.26 329 631
12W6S H-307 8§x304 8x991x15.37 3t 992
12W72 H-311.2x305.8x10.92x17.02 285 893
12W79 H-314.5x306.8x11.94x18.67 26.3 8.22
12W87 H-318 3x308 0x13.08x20.57 243 749
12W 106 H-327 4x310 4x15.49x25.15 21.1 617
12W136 H-340.6x315 0x20.07x31.75 170 496
Catilogo de Vigas
piso marco resistente a momento marco contraventeado
Rfl & 6fl 16W31 16W3l1
5 16W31 18W35
40 18W35 18W35
3l 18W35 18W40
211 18W40 18W40
Relacion de Tamario y Ancho-espesor de Secciones de Viga
marca tamafio {m.m) Hitw bitf
16W31 H-403.4x140.3x6.98x11.18 57.8 627
18W35 H-449.6x152 4x7.62x10.80 59.0 706
183W40 H-454.7x152.8x8.00x13.34 56.8 573
Tamario, Relacién de Esbeltez y Relacién Ancho-espesor de contravientos
nivel tamaiio del miembro relacidn de esbeltez K L/t relacidn ancho-espesot
(mm) K=0.7) (BA)
6 box-101.6x101.6x4.57x4 57 78.6 222
5 box-127.0x127.0x4.57x4 57 62.0 27.8
4 box-127.0x127.0x6.35x6 35 62.5 200
3y2 box-152.4x152.4x6.35%6.35 512 240
1 box-152 4x]152.4x12.7x12.7 640 120




1) Cortante lateral de piso vs. distorsion lateral de piso del 1*' nivel.

2) Comportamiento del contraventeo en el

fuerza axial (tonf)

fuerza cortante lateral (ton)

400 —
300 '

200 L.

-100
-200

-300

~400 —

lcr

distorsidén (cm)

nivel

T

Fr mivel |

L]
»
P
i

desplazamiento axial (mm)

20

fuerza axial (tonf)

N — T
100 | LI nivel /4
0 |
-100 1
-200|_ §

‘ L

-5 0

wh

desplazamiento axial (mm)

Fig. 9 Resultados de la Prueba Final inelastica segin NISHIYAMA(3]
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3) Comportamiento del panel en la conexién viga-columna de una columna central en &l 4° piso

(a) marco resistente a momento (b) marco contraventeado
40
30 T
M (t-m) .
My=1

20 _.___y_ 9.5 _ .

+ 20
0.7 003 o 001 002
¥ (rad)

} =20
1.40

4) Distribucién del dafio después de la prueba eldstica final

REL - (DESPUES DE LA PRUEBA FINAL)

\ COLUMNA y VIGA
BFL -

= patin fluencia
| 1.5
! &-2u altna
H 0 L3 M
i 1 ZONA DE PANEL
SFL yits Ywr a

patin de columna o viga

uye el panel
13 u\’-“ﬁ) \@
baw 1.2¢
L8
4FL ? %"

el [}
a0 CONTRAVIENTQ
. T IFL il 33 pandeo en pandeo fuera
= o y el plane del plano
! i g 15 o DT,
iou L
26 et LS ® [7-i4) ]

S0 sur N: norte
@ @ L.B: pandeo local

["LB 7 - grieta

b (X1 . (M- ] .
| A | U x o

ml ® I i
@ ®

w

MARCO A, C +—= N MARCOB

Fig. 9 Resultados de la Prueba Final Inelastica segiin NISHIYAMA [3] (continuacidn)
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1) Relacion de fuerza a desplazamiento axial

N/NY

1.0

08
X e=0. 4l

N : fuerza axial
Ny : fuerza axial de fluencia
X : desplazamiento axial

0.6 Xy : desplazamiento axial de fluencia
0.4
0.2
0.0 XXy
0 3 6 9 I2

2} Fuerza axial - Deflexidn lateral al centro del claro

1.0

0.8

6.6

0.02

0.04 0.08

Fig. 10 Relacién de fuerza a desplazamiento axial y deflexién lateral de contravientos
con pernos en sus extremos se gin TAKANASHI & FUKUSHIMA[4]

1} contraviento corto
resistencia de fluencia del material = 24 kgf/mm?, fuerza axial de fluencia = 33.4 tonf
relacion de esbeltez Lir = 20

N(tonf)
40 [ -
20 - -
0 T,
20 - 7 N : fuerza axial
™ X :desplazamiento axial

L. - L :longitud del miembro

40 L -
1 1 i 1

0 1 2 X/L(%)
Fig. 11 Relacién de fuerza axial de contravientos con pernos en sus exiremos

bajo cargas ciclicas NAKASHIMA[S]
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2) Relacién de fuerza axial a desplazamiento axial del contraviento intermed:io
resistencia del material = 24 kg/mm?
fuerza axial de fluencia = 32.4 tonf

relacidn de esbeitez L/t = 40

30 T T T T
L -
0L -
0
. -
=20 -
40 L =
H £ 1 1
-2 -1 0 1 2 X/L(%)

3) Resistencia de fuerza a desplazamiento axial del contraviento intermedio 2

resistencia del matenal = 24 kg/mm?
fuerza axial de fluencia = 34.1 tonf

N(tonf) relacién de esbeltez L/t = 80

Fig.1! Relacion de fuerza axial a desplazamiento axial de contravientos con pernos en sus extremos
bajo cargas ciclicas segin NAKASHIMA [5] (continuacion)
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1) Carga y materiales 2) Miembros de los especimenes de prucba

P
——
¥ espécimen Lir An
S~ 1 G 52.41 0.39
8 M =PL G2 64.0] 0.47
G3 75.5 0.56
G4 80 4 0.66
acero de alta resistencia y baja relacion G5 111 078
de fluencia G8 129 0.90
45 kg/mm? de punto de fluencia G7 146 1.00
60 kg/mm? de resistencia de tension G8 164 1.09
3) Relacién momento-rotacion de los especimenes
M/Mp
G
1.0
\\ 62
54 63
67766 ™55
0.5 i 66
0.0 L X 1
0 2 4 6 0 /0 p(rad)

4) Relacidén momento-dngulo de torsién de especimenes

M/Mp

1.0

0.5

0.0 L ! t
0.05 0.10 g (rad)

Fig. 12 Comportamiento de viga bajo un gradiente de momento segin UDAGAWA [6]
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Xmax/Xy

montaje de la prueba

A
30 L. H
H
251 H
HH
H
HH columna de acero X : desplazamiento
20 BH H
H B H
8 HHH HH
H
15 B mHH HOHH
H H
H n + H H: seccién H
10 | 8 + m H H B . seccidn cajdn
H H H L : dngulos
B F|1|HH +
s L H HH +F
LH H
H
g B BIB ;.HBBI" BaL
L |
0 03 >
M=l D
Ce
2
op =k —IE__( 1)
12(1- v3) b
N A v = (.3 relacién de Poisson
Nmax | E : relacion de Young
..... /—-1:-\
Ny i \ k : factor de forma
: para seccion H k=0.425, d/w > 30
k=0.5, d/w <30
: para seccién cajon k=4
: ' X
0 > b b
Xy Xmax 0 —
s gt t
: t
d Hie W

Fig. 13 Ductilidad de columna de acero segiin TAKANASHI [7]
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1) Montaje de la prueba

colurnna : H - 400>x200x8x%13

Q H-300x150=4.5%6
.) poste conector d=16, @200
250 dimension de la losa = 2000x3300

detalie de la losa de C/R

malla

@100, d=10

730 perno de apoyo .
' vigade acero ™ lamina de acero
]
500 i 3700 i unidades : mm
2) Espécimen A M(tonf m)
T T T
t1=25 mm 40
2=50 mm
20+ T —————— i X
M momento en la viga en | 7'-// '
la cara de la conexion : 7 :
viga-colurnna AP f ‘ |
8 : rotacion de la vigaen M O /.' v 7 / . '
!
Loider
20 % 1 . [ @ (x0.01 rad.)
2 0 2 4 6 g
3) Espécimen B M(tonf m)
40 T T T
20 | m—
. % :
v .," f
/ |/_/
20 N \ | @ (x0.01rad.)
0 2 4 6 8
4} Espécimen C
M(tonf m)
40 T T 1
20 o _.
0
- (x0.01rad.
20 ; . \ g (x001lrad)
4 6 8

Fig. 14 Relacidn Momento-Rotaci 6n de una viga compuesta segiin TAGAWA [8]
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1) Montaje de la prucba y distribucién de momentos del espécimen de prueba

nivel de carga

espécimen
de prueba

mecanismo de
carga lateral

distribucién de momento

2) Relacién momento-rotacidn del espécimen A(b/t=6 del patin)

M/Mpo
1.0

N/Ny=0.47
0.8

0.6
0.4

0.2

0.0
2 4 6 8 10 12 14

3) Relacién momento-rotacion del espécimen B(b/t=9 del patin)

M/Mpo
1.0

N/Ny=0.48
0.8

0.6
0.4

0.2

00

2 4 6 8 10 12 14
Ny : fuerza axial de fluencia

Mp : momento plédstico completo bajo N

Mpo : momento plastico completo con N

Fig. 15 Comportamiento de la columna segin SUZUKI (9]

203



1) Montaje de la prucba 2) Miembros de los especimenes de prueba

N
material
o h— resistencia de fluencia . 45kgf/mm?
resistencia de tensién . 60kgf/mm?
QR) ¢ 1000 vigas  : H-250x125%9x12
I_ columnas : H-250x200x9x12

relacién de fluencia del panel
QL) 1000 espécimen A : Rp = 0.26
espécimen B : Rp=0.77
(panel reforzado por placas dobles)

L _ |
I

1500 1500 unidades : mm

3) Relacion cortante-deflexion del panel en la conexion viga-columna del espécimen A

fuerza cortante del panel (tonf)
200

100

-100

-200

-0.08 -0.04 0 0.04 0.08
deflexidn por cortante del panel (rad.)
4) Relacion cortante-deflexion del panel en la conexion viga-columna del espécimen B

fuerza cortante del panel (tonf)
200

100

-100

-200

-0.08 -0.04 0 0.04 0.08
deflexién por cortante del panel (rad.)

Fig. 16 Comportamiento de la Conexién Viga-Columna segiin KOHZU[10]
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1) Espécimen de prueba 2) Lista de miembros

£specimen A B
seccion de H-194%150 | H-194x150
CUI-CU3 & *6x0 6x9
CDI-CD4
secclon de tubo tubo
Bi-B6 89 1x42 60 5%32
relacion de esbeltez
de CU1 32 32

Ch1 cbe Co3 Ch4

relacion de esbeltez

| | | | ]unidades .mm | deB1-B6 30 45

580 1160 1160 580

3) Relacién carga-desplazamiento del espécimen de prueba A

140
fuerza cortante fluencia por tensién de CD-}

Q (ton) f pandeo local de CU-1

15 30

-30 -15
desplazamiento
b {cm)
pandeo local de CD-1
Loso
4) Relacién carga-desplazamiento del espécimen de prueba B
130
fuerza cortante
Q (ton) pandeo de B-3y 5

+

A/ . /50

-30 15 / y
desplazamiento
_qc b {em)
{ pandeo de B-4

--30

Fig. 17 Relacion Carga-Desplazamiento de la armadura segiin NISHIYAMA[11]
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1) Movimiento de la prueba

2) Dafio después de la carga

i@ b@ b@
*——0———@
- f f
1700 o d a C
1700 .e f .e .e f .a
2200 b ‘ i@

] unidades : mm

3750

3750

3) Relacidn fuerza-desplazamiento lateral

- arhiculacidn plastica = pandeo

local del patin
£ . pandeo lateral

a - f corresponden a la misma letra
en la curva Q-R

abcC

7

T T 4 T T T T T
-0.03 / 0.03
R rad.
f e d --20 :
R = (desplazamiento lateral) / (altura del marco)
4) Miembros del marco de prueba
miembro nivel tipo seccion H/tw | biaf
columnaextremd {1 - 3 | 6W20 |H-157.5x152.9x6.60x9.27 23.9 18.25
columna 2 &3 | 6W25 |H-162.1x154 4x8.13x11.56 | 19.9 | 6.68
ceniral 1 BW35 [ H-206.2x203.7x7.87x12.57 | 26.2 | 8.10
viga 3 8WI0 [H-200 4x100.1x4.32x5.21 46.4 | 9.61
viga 2 8W13 {H-202.9x101.6x5.84x6.48 34.7 | 7.84
ct H . altura de [a secci6n b . semi-ancho del patin

tw espesor del alma

tf . espesor del patin

Fig. 18 Relacion Fuerza-Desplazamiento Lateral de un Marco Resistente a Momentos
con Miembros Dictiles segiin FUKUTA[12]
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1) Montaje de prueba

1700 relacion de esbeltez de contravientos
K L/r=69 (K=0.7)
1700
89% de la fuerza cortante lateral es tomada
2200 por los contraavientos en el rango eldstico

L

3750

2) Relacion carga lateral-desplazamiento

3750

unidades : min

3) Daiio

¢ pandeo local de la placa

@ pandeo de los contravientos

R = (desplazamiento lateral) / (altura del marco)

4) Miembros del marco de prueba

miembro nivel tipo seccion Hitw | bif
cofumnaextremaj | - 3 | 6W20 | H-157.5x152.9x6.60x3.27 23.9 | 8.25
columna 2&3 | 6W25 [ H-162.1x154.4x8.13x11.56 | 19.9 [ 6.68
central 1 BW35 | H-206.2x203.7x7.87x12.57 | 26.2 | B8.10
viga 3 8W10 | H-200.4x100.1x4.32x5.21 | 46.4 |{ 9.61
viga 2 8W13 |H-202.9%x101.6x5.84x6.48 | 34.7 | 7.84
cf H : altura de la seccién b : semiancho del patin

tw ; espesor del aima

tf : espesor del patin

Fig. 19 Relacién Fuerza-Desplazamiento Lateral de un Marco Contaventeado
con Vigas Dictiles v Columnas segtin FUKUTA[12]
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S S5400 acero estructural

variabie promedio 5 max. min,
oy (N/mm?) 266 23 315 221
ou (N/mm?) 428 13 444 | 401
st (%) 1.7 06 3.5 0.9

¢.I. s=desviacion estandar

-

Fig. 20 Relacidn Esfuerzo-Deflexio n para el acero sometido a tension.

1} Ruptura de la soldadura

ic}

2) Ruptura del angulo contraviento -~
T a z a7 :
T SN . < )% f
4 - t -3 i -
210' é 3 &> Ty j100 e
! s - 20l
L7 ~
40 60 60 ..so 0 = _j
L —100x% 160X 10 i
250 w
3) Ruptura del contraviento en canal-C M~
[ ® o o
o=
f . - Im © & B :
il 2 7 © $E : B0 |2 =
. 270 ; ! 00 -
32 ' $ e e, T iy
L r o~ H i J.IO P\. .
-l &~ T T ~ ;
, : {
i 40 80 60 60 40 | :
IC —200%90% TX10 5 1 i
= 3

Fig. 21 Ejemplos de Modos de Ruptura en Conexiones de Contravientos
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Tabla 2. Rangos Estructurales y Relacion b/t de Vigas y Columnas Segin
el Reglamento Japonés

1) rangos estructurales v ductilidad

rango A rango B rango C rango D
ductilidad (u) u>7 T=or>p>5 S=or>p>3 =pr7=or>yu
2) columnas
seccion porcion erado del acero rango A rango B rango C rango D
t S8400 <=935 <=12.0 <= 153 OlroS
patin SM490 <=80 <= 100 <=132
seccion-H $5400 < =43 < =45 < =48 i«
aima SM490 <=37 <=39 <=4l otros
. .. 55400 < =33 <= 37 < =48
secc1on cajon SM490 <=27 <=32 <=4l otros
58400 <=150 <=T70 < =100
tubo SM490 <=136 <=350 <=7 otros
3) vigas
seccion porcién grado del acero rango A range B rango C rango D
R E R
seccidn-H < =60 < =65 < =7]
alma SM49G <=5 < =65 <=6] otros
D)Distribucién de esfuerzos con Qu 2) Relacion fuerza lateral a distorsién de piso
nudo con la viga
. rigidez eléstica
bMp / Ao QA £
s .

Mj

Qu =Z,cQu

O : articulacién pldstica

distorsién de piso

—>

Fig. 22 Momentos de Disefio en los Nudos Segun el Disefio Plastico
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1) Elevacion-1

GGF-030 )
7/

H-606 < 201 x 12 <20 Cc

TN

l

[ GULF-030 }

{Csw-016 )
C H 606A201x12x20

j= \\5

-
=Ty

NIER

BN

\\917?77 2P~ 12H

1 200 “ 5

2) Elevacion- 2

- HTB 6-M22

1.200 5

wH-606 x 200
F><12x19 P-16x 164 % 405
7 —
L E

2B.5-19% 70 x 405
2P.5-19:< 70 x 405

\\EL 16 % 194 x 405

HTB 6-M22

3) Seccion transversal

Gw )

1 Gt

Fig. 23 Ejemplo de un Marco Resistente a Momentos en Japén
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©
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[ TEITER
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_ LLRE -5 L al\LI 1} ——=P-1f
3 Y/ _ /
: = .
y"i ZR-9x 165 % 440 " :\ I/
i N
:
|
:

HIBG-M22 \‘,,”-505 w20 .
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B 7 5283 5x 20X 440
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Fig. 24 Ejemplo de un Marco Contraventeado en Japén
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