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Presentacidon

La Comision Permanente de Estudio y Revision del Codigo Sismico de Costa
Rica ofrece a los profesionales del CFIA la segunda versiéon de los comentarios
al cédigo sismico de nuestro pais. Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica
2010 se publica poco tiempo después de la entrada en vigencia del Cédigo 2010
y complementa sus indicaciones con aclaraciones de muchos de los temas, para
que los usuarios del Codigo lo puedan aplicar con un criterio amplio y con mayor
seguridad.

La elaboracién de los comentarios busca cumplir los objetivos siguientes:

Explicar el origen de algunas disposiciones, de manera que el lector pueda
tener otras fuentes de consulta.

Ampliar algunos conceptos incluidos en el Cédigo para aclarar la manera
correcta de su aplicacion.

Presentar los cambios en relacion con versiones anteriores del cédigo sismico
o las diferencias con otros cédigos que involucran temas similares.

Incluir figuras y gréaficos que complementen y expliquen los conceptos y
disposiciones del Cédigo.

Presentar referencias que fueron consideradas, de manera que el lector
interesado pueda profundizar sobre los temas tratados.

Los Comentarios han sido organizados de manera que tengan una numeracion
concordante con la del Cédigo, para que el lector pueda establecer una relacién
directa entre los dos documentos. En todos los casos de ha antepuesto la letra C
a la numeracién de los comentarios para que no haya confusién cuando se hace
referencia al texto o a figuras del Cédigo o de los Comentarios.

Este documento puede ser unareferencia de mucha utilidad para los profesionales
que realizan los disenos estructurales de edificaciones, que encontrardn gran
variedad de aclaraciones sobre los temas tratados y, sobretodo, el enfoque practico
que confiamos que pueda ayudar a utilizar de mejor manera el Cédigo Sismico de
Costa Rica 2010.

Ademas de los miembros de la Comisién Permanente de Estudio y Revisién del
Codigo Sismico de Costa Rica, encargada de elaborar esta publicacién, se contd
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con el apoyo del Ing. Alejandro Navas como secretario ejecutivo, quien participd
en los comités técnicos de concreto, mamposteria y vivienda, de los ingenieros
Gabriela Arce y Gustavo Monge en el comité técnico de acero.

La Comision reconoce y agradece el apoyo y la confianza recibidos de parte de
la Junta Directiva General del Colegio Federado de Ingenieros y de Arquitectos
y espera que el aporte que realiza con esta publicacién apoye la labor de los
profesionales usuarios del Cddigo Sismico de Costa Rica 2010, de manera que, al
disponer de mayor informacion, puedan realizar disenos mas seguros en beneficio
de nuestra sociedad.

Roy Acuna
Presidente CPCSCR
Noviembre, 2013
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Filosofia y objetivos

C1.1 Filosofia

Se da énfasis a los aspectos de concepcién del sistema sismorresistente, de
manera que el proyecto estructural se base en una propuesta que incluya los
aspectos que influyen positivamente en un buen desempeno.

Se acepta que durante un sismo las estructuras se deformen mas alla del limite
elastico de los materiales, lo cual se asocia a danos en los elementos estructurales,
pero se debe tener control sobre el disefio de manera que no se afecte la estabilidad
ni se reduzca de manera sensible la capacidad de la estructura para resistir cargas.

Se espera que la utilizacion del Codigo conduzca al cumplimiento de los objetivos
expresados en el articulo 1.2, en términos probabilisticos. Esto significa que en
cada proyecto especifico el profesional responsable del diseno debe decidir si debe
adoptar criterios mas rigurosos que los minimos establecidos por el Cédigo.

Se acepta que, por la naturaleza aleatoria de los fendmenos sismicos, todas las
edificaciones podran eventualmente exceder los limites elasticos de sus materiales
y experimentar deformaciones inelasticas. Por esta razon, se prohibe proyectar
y construir edificaciones cuyos sistemas sismorresistentes sean fragiles, segun
se define en el inciso 4.4.2, ya que estos experimentan pérdidas muy sensibles
de capacidad si se llegara a exceder sus limites elasticos. Asimismo, en el caso
de edificaciones existentes diagnosticadas como fragiles y que sean objeto de
procesos de adecuacion estructural, siguiendo los lineamientos del capitulo 15,
debe proveérsele a la estructura una ductilidad global intrinseca minima de 1.5.
Para evitar estructuras fragiles también se prohibe en todo el pais el uso estructural
de materiales como el adobe, el tapial, el bahareque relleno y la mamposteria sin
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refuerzo o sin confinamiento. La prohibiciéon del uso estructural de los materiales
citados se justifica en el mal comportamiento sismorresistente que, reiteradamente,
se ha presentado en edificaciones construidas con esos materiales en muchas
regiones del planeta.

Esinteresante comentar que, como consecuencia del terremoto del 4 de mayo de
1910, la Municipalidad de Cartago aprobd el 29 de agosto de ese ano el “Reglamento
de construcciones urbanas’ que prohibe expresamente toda construccion con base
en adobe, calicanto o piedra. Este reglamento fue posteriormente elevado a decreto
ejecutivo por el Lic. Ricardo Jiménez Oreamuno, presidente de la Republica, el 12
de setiembre del mismo ano.

Entre muchos aspectos relevantes de este reglamento, se pueden resaltar:
Capitulo Il

* En el articulo 9 se prohibe construir edificaciones con ladrillo “en la forma
comunmente usada en el pais’

* En el articulo 12 se prohibe “techar con tejas de barro, pizarra o cimento o
cualquier otra de material pesado’

* Enelarticulo 14 se prohibe “en ninguna clase de construcciones, dentro de la
ciudad, el empleo de adobes, calicanto o piedra”

* En el articulo 22 se dan las reglas cuya aplicacion permite la construccion de
edificios de bahareque.

* En el articulo 24 se indica que se permiten los edificios con estructura de
hierro o acero, dejando la aprobacién de la construccién al ingeniero municipal,
quien actla de garante de la resistencia y la seguridad.

* Enelarticulo 25 se indica que “pueden construirse casas de dos pisos, siempre
que sean de bahareque y madera, de solo madera, de cimento armado, de
madera y hierro, de hierro o de cualquier otro material 0 combinacion de
materiales que ofrezcan seguridad contra temblores, a juicio del arquitecto
municipal

Capitulo VII

* En el articulo 52 se prohibe “construir casas de vecindad, vulgarmente
llamadas chinchorros”

* En el articulo transitorio se indica que “las construcciones provisionales, que
no respondan a las prescripciones del presente Reglamento, deberan ser
demolidas dentro del término de un ano.”

Notese que el reglamento solo se aplica para la ciudad de Cartago y que, ademas
del adobe, también se prohibe el calicanto o piedra, el ladrillo y las tejas de barro u
otros materiales “pesados’ Claramente se reflejan aqui los analisis hechos sobre
el comportamiento de las edificaciones como consecuencia de la actividad sismica
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de ese ano. Estos resultados se convierten en reglamento en menos de cuatro
meses después de ocurrido el sismo. También llama la atencion la mencion del
ingeniero municipal en el caso de edificios y la del arquitecto municipal en el caso
de viviendas de dos pisos, asi como la prohibicion de la construcciéon de tugurios
dentro de la ciudad, denotando la preocupacion de los ediles por la preservacion de
su belleza.

Ci1.2 Objetivos

El Codigo establece un objetivo que, en términos generales, se orienta a proteger
la vida vy la integridad fisica de las personas y a reducir el impacto de los danos
materiales y las pérdidas econdémicas en la sociedad. Para esto, se asignan objetivos
de desempeno especificos para cada edificacién de acuerdo con su importancia y
con las funciones que cumple durante las condiciones de emergencia que provoca
el evento sismico.

Para las edificaciones de ocupacién normal, el objetivo es proteger la vida y la
integridad fisica de las personas procurando que las estructuras resistan sismos
fuertes sin colapso. En edificaciones con mayor importancia, que se requieren
directa o indirectamente para atender emergencias, proveer servicios esenciales a
la sociedad o que tienen una ocupacion especial, se procura no solo que se proteja
la vida de los ocupantes y transelntes, sino que los danos materiales no causen la
interrupcion de los servicios seriamente.

C1.3 Alcance y limitaciones

Esclaroque el Cédigonodebe aplicarse a estructuras que poseen comportamiento
ante sismos muy diferente al de las edificaciones. Por ejemplo, se requiere una
norma especifica para el diseno sismorresistente de puentes.

También se deben considerar los riesgos especificos del terreno donde se va a
ubicar la edificacion. En este sentido se ha coordinado con la comision responsable
de la elaboracion del “Coédigo de cimentaciones” para procurar armonizar ambos
codigos en el diseno estructural de las cimentaciones.

Lainclusion en el apéndice E de la lista de codigos a los cuales se hace referencia
en los diversos capitulos del Cédigo, busca evitar ambigledades al ofrecer al
profesional responsable del disefo la referencia especifica para que tenga un mejor
criterio en caso de que se presenten cambios posteriores en los documentos
citados.
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C1.4 Suposiciones generales

Para obtener un adecuado desempeno de las edificaciones ante el efecto de los
sismos, se requiere que los profesionales involucrados en el diseno, la construccioén
y la inspeccién apliquen correctamente los requisitos del Cédigo, ejecuten las obras
con materiales y mano de obra de buena calidad y ejerzan el control adecuado.

Referencias
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Demanda sismica

C2.1 Zonificacidon sismica

En el ano 1977 el John Blume Earthquake Engineering Research Center de la
Universidad de Stanford, California, bajo la direccion del Prof. Haresh C. Shah, realizé
el primer estudio de amenaza sismica regional (Mortgat et al., 1977) para Costa Rica.
Este estudio fue la consecuente reaccion ante la destruccién ocasionada por los
sismos de Managua de 1972 y Guatemala de 1976. Los resultados de dicho estudio
se presentaron en formato de mapas de isoaceleracion con periodos de retorno
de 50, 100, 500 y 1000 anos para todo el territorio costarricense. Estos mapas se
incluyeron en la revision y actualizaciéon del cédigo sismico en su siguiente ediciéon
(ver capitulo 1.2 Zonificacion sismica del CSCR 1986 en CFIA, 1987). Los valores de
aceleracion pico obtenidos por interpolacién de las curvas de isoaceleracion fueron
la base para la determinacion del coeficiente sismico, segun lo establece el capitulo
2.4 Coeficiente sismico de dicho cdédigo.

En el periodo 1990-1991 el territorio costarricense experimentd una escalada en
su actividad sismica. EI 25 de marzo de 1990 se registro un sismo de M, = 7.1, con
epicentro localizado a la entrada del Golfo de Nicoya, unos 10 km hacia el sureste
de la peninsula del mismo nombre. Durante los meses de abril a agosto de 1990,
se presentd en la zona de Puriscal una actividad sismica tipo enjambre en la que
se registraron unos 20 000 eventos, de los cuales 21 tuvieron magnitudes mayores
que M, = 4, siendo el de mayor magnitud el del 30/06/90 con M, = 5.0. El 22 de
diciembre de 1990 se registro un sismo de M, = 5.8 con epicentro a unos 4 km al
norte de Santiago de Puriscal que causé danos en Alajuela y en el oeste de la ciudad
de San José. El 22 de abril de 1991 se registré un sismo con una magnitud M, =
7.6 y epicentro localizado en el Valle de la Estrella, Limon, el mayor sismo registrado
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globalmente durante ese ano. Todos estos eventos generaron gran cantidad de
danos que se estimaron en US $240 millones en pérdidas directas. Fue el sismo
de Limdn el evento que produjo el mayor impacto, ya que ocasioné 48 muertes en
una region que se consideraba hasta el momento de baja actividad sismica; solo
este evento generd pérdidas estimadas en aproximadamente US $190 millones
(Morales, 1994).

Estos eventos detonaron una nueva revisiéon de la zonificacion sismica para el
CSCR. El sismo de Limén acusaba un nivel de amenaza sismica en el litoral del Caribe
costarricense que no estaba reflejado en las curvas de isoaceleraciéon incorporadas
en el cédigo vigente (Santana, 1992). Afortunadamente, el pals contaba con redes
locales para la observacién sismolégica y de movimientos fuertes del terreno
que registraron esta actividad sismica (Santana et al., 1991). Esta informacion fue
fundamental para muchos proyectos de investigacion y para la futura evaluacién de
la amenaza sismica en el pais (Vargas y Santana, 1990).

En 1994 se realizd un estudio de amenaza sismica regional para Costa Rica
(Laporte et al., 1994b) en el centro noruego de investigacion sismolégica NORSAR
dentro del marco del proyecto de investigacién Reduction of Natural Disasters in
Central America (RONDICA). Este estudio se basé en el catalogo centroamericano
de sismos vy utilizé las férmulas de atenuacién centroamericanas (ambos obtenidos
en el mencionado proyecto, ver Climent et al., 1994, Rojas et al., 1993a y Rojas et
al., 1993b). Los resultados se presentaron como mapas de isoaceleracion para sitios
de suelo rigido para probabilidades anuales de excedencia de 2.0x10?, 1.0x107?,
2.0x10%y 1.0x10® que corresponden respectivamente a periodos de retorno de 50,
100, 500y 1000 anos. En el ano 1994, la Comisién Permanente de Estudio y Revision
del CSCR (CPCSCR) nombré un comité de amenaza sismica y este comité presentd
un informe técnico para el cual se prepararon mapas de isoaceleracidon en roca
(Laporte et al., 1995). Para preparar estos mapas se utilizaron los datos del estudio
NORSAR original para integrar la amenaza sismica (en las figuras C2.1, y C2.2 se
muestran los mapas para condiciones de roca para periodos de retorno de 100, 500
y 1000 anos tomados de los estudios de Mortgat et al., 1977 y Laporte et al., 1994b,
respectivamente). En términos globales, los mapas del nuevo informe presentaban
aceleraciones pico mayores que las del cédigo vigente, lo que sugeria la necesidad
de incrementar los coeficientes sismicos para el disefno de las edificaciones.

A principios de 1999 la CPCSCR inicié un proceso de revisiéon y actualizacién
total del CSCR. Se nombré al Comité de Demanda Sismica, conformado por los
miembros de la CPCSCR, ingenieros Franz Sauter, Guillermo Santana y Maria
Laporte para la revision del capitulo 1.2. Este comité concluyé que la manera mas
apropiada para representar el nivel de sismicidad del pais era mediante un mapa de
zonificacion sismica (figura C2.3) en contraposicién a los mapas de isoaceleracion.
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Para la version del CSCR 2002, cuando se optd por cambiar los mapas de iso-
aceleracion de la segunda version del codigo (CFIA, 1987) por una zonificacion
sismica con diferentes niveles de aceleracion del terreno, se considerd la tendencia
en diversas partes del mundo, e.g. Estados Unidos de Norteamérica, Japon,
Nueva Zelanda, Colombia, Venezuela, Peru, etc., donde tradicionalmente se ha
utilizado esta modalidad. Se considerd el tamano del territorio costarricense en
comparacion con la extension de las zonas sismicas en otras regiones. En vista de
esto, la variacion de la aceleracion del terreno cada pocos kildbmetros resulta en un
falso incremento en la precisién cuando se considera la confiabilidad del resto de la
informacion utilizada.

En general, los mapas de zonificacién tienen la desventaja de que los valores
de aceleracion pueden variar bruscamente entre dos poblados o sitios adyacentes
separados por una linea divisoria entre zonas. En nlcleos urbanos es una desventaja
obvia especificar valores de aceleracion que pueden variar de un 50% a un 100%
para dos sitios de emplazamiento adyacentes separados por una linea imaginaria
del mapa. Para el caso de Costa Rica, sin embargo, por las condiciones geograficas
del pais, la distribucion de la poblacién, la ubicacién de centros urbanos y obras de
infraestructura, asi como las tendencias de la intensidad de la amenaza sismica,
este tipo de contradicciones no genera consecuencias muy importantes. Las dos
versiones de zonificacion de los codigos CSCR 2002 y CSCR 2010 se concibieron
para respetar, en primer lugar, las tendencias de las curvas de isoamenaza (figura
C2.2) del estudio de amenaza sismica regional de Costa Rica (Laporte et al., 1994b)
y se adapt6 luego a la divisiéon politico-administrativa del pais (figuras C2.3 y C2.5),
minimizando problemas limitrofes.

La tendencia de las curvas de isoaceleracion es NW-SE en el estudio de amenaza
sismica supracitado (Laporte et al., 1994b); estas corren aproximadamente de forma
paralela a las cadenas montanosas del pals: cordillera volcanica de Guanacaste,
cordillera de Tilaran, cordillera volcénica Central y cordillera de Talamanca. Esa
situacion es concordante con el marco tecténico del pais. La existencia de sistemas
de fallamientos activos corroborados por la actividad sismica histérica y reciente,
que atraviesa el pafs en su sector central con rumbo este-oeste y la proximidad de la
zona de subduccién a la costa pacifica costarricense son los elementos dominantes
de la amenaza sismica local. También, al comparar el mapa de la divisiéon politico-
administrativa con el mapa fisico del pais, se observa que los limites de los principales
cantones y distritos coinciden con las mencionadas cadenas montanosas. A su
vez, el Valle Central, que contempla la mayor densidad de poblacién del pais vy la
mayor concentracion de edificaciones e infraestructura, esta delimitado al norte por
la cordillera volcanica Central.
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Figura C 2.3 Zonificacion sismica del CSCR 2002

Se presentd, por lo tanto, la posibilidad de definir zonas sismicas con valores
especificos de aceleracién pico efectiva, mediante lineas que coincidan con estas
fronteras geogréficas y politico-administrativas. En el mapa de zonificacién sismica
adoptado en las versiones del CSCR 2002 y 2010, los limites que definen las zonas no
cruzan regiones con concentracion importante de poblaciones o edificaciones. Evita
en la mayoria de los casos discrepancias significativas en los pardmetros de disefo
para dos poblados o sitios de emplazamiento separados por una linea de zonificacion.
Todas las zonas del pais con mayor concentracién de poblacion, edificaciones vy
riesgos, quedan comprendidas dentro de una zona determinada. Tal es el caso del
Valle Central, los principales puertos maritimos y la zona turistica de Guanacaste.

En los codigos CSCR 2002 y 2010, el pais quedd dividido en tres zonas sismicas
denominadas zonas I, lll y IV. Los valores de aceleracién pico efectiva asignados a
cada zona se explican en el articulo C2.4.

Para el CSCR 2010, el Comité de Demanda Sismica conformado por los miembros
de la CPCSCR, ingenieros Jorge Gutiérrez, Javier Cartin, Guillermo Santana y Maria
Laporte, volvieron a revisar la zonificacion sismica con el objeto de cambiar ciertos
distritos, que en la zonificacion CSCR 2002 se ubicaban en la zona sismica I, a la
zona sismica Il y otros de la zona sismica Il a la zona sismica IV. Estos cambios se
fundamentaron en la revision de los resultados de 74 estudios de amenaza sismica
de sitio especifico realizados en todo el territorio costarricense para mas de 150
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sitios durante el lapso 1995 — 2010, ampliados para estos comentarios con estudios
adicionales hasta marzo de 2011 (tabla del anexo A que se presenta al final de este
capitulo).

La actividad sismica del periodo entre 2002 y 2010 incluyé cinco sismos
corticales de magnitud intermedia entre los que se destacaron el de Damas del
20 de noviembre de 2004 (M, =6.3) y el de Cinchona del 8 de enero de 2009
(M,,=6.2). Estos generaron importantes cambios en los resultados de los estudios
de amenaza sismica en las zonas cercanas de sus epicentros. Cuatro sismos de
subducciéon para ese mismo periodo, se ubicaron en el pacifico central de Costa
Rica, con magnitudes entre 6.0 y 6.9, los cuales justificaron el incremento de la
amenaza sismica para la costa pacifica central. En la figura C2.5 se muestra la
zonificacion del CSCR 2010.

Los 74 estudios de amenaza sismica consultados para la revision de la zonficacion
sismica del CSCR 2010 fueron realizados por la Ing. Maria Laporte o en conjunto con
el Gedl. Gerardo Soto. Todos ellos han sido documentados en informes técnicos
entregados a los clientes. Estos se muestran en la tabla del anexo. Los mas de 150
sitios estudiados en estos estudios se muestran en la figura C2.4. Los resultados
son congruentes con el estudio Norsar (Laporte et al. 1994b), salvo por valores maés
elevados estimados en estos estudios recientes con respecto al estudio Norsar
para la zona costera del pacifico central y las cercanias del Volcan Poas.

Otros estudios realizados también fueron revisados durante el proceso del nuevo
planteamiento para la zonificacion sismica.
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Figura C2.4. Sitios cuya amenaza sismica ha sido evaluada en diversos
estudios y cuyos resultados se ha considerado para la zonificacién sismica
CSCR 2010 (la zonificacion sismica se delimita con lineas rojas)
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Figura C 2.5 Zonfificacién sismica del CSCR 2010

En la tabla 2.1 del CSCR 2010 se presenta una lista con las provincias, cantones
y distritos de Costa Rica y las zonas sismicas respectivas. De acuerdo con la
zonificacion sismica propuesta en la figura 2.1, y mostrada aqui como figura C2.5,
cada distrito del pais queda definido dentro de una de las tres zonas sismicas. Los

cambios de zonificacion de zona Il a zona Il y de zona Il a zona IV se muestran en
la tabla C2.1.
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Tabla C2.1: Cambios en zonificacion de CSCR 2002 a CSCR 2010
Por canton y distrito
Provincia Canton Distrito Zona
4. Puriscal 9. Chires Y,
3. San Juan de Mata Y
16. Turrubares
5. Carara \
1. San Isidro del General IV
1. San José
3. Daniel Flores Y,
19. Pérez Zeleddn 6. Platanares v
7. Pejibaye v
9. Baru Y,
1. Alajuela 14. Sarapiqui [l
3. Grecia 6. Rio Cuarto 11
1. Quesada I
2. Florencia 1]
2. Alajuela 3. Buenavista I
10. San Carlos 4. Aguas Zarcas [
5. Venecia 11
7. Fortuna 1l
9. Palmera 1l
2. LaVirgen [l
4. Heredia 10. Sarapiquf
3. Horquetas [
4. Boruca IV
5. Pilas IV
3. Buenos Aires
6. Colinas o Bajo de Maiz vV
7. Changuena v
6. Puntarenas
1. Cortés %
5. Osa 2. Palmar [V
4. Bahia Ballena Y,
6. Aguirre Todos v
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8. Coto Brus 3. Aguabuena vV
6. Puntarenas 9. Parrita Todos IV
11. Garabito Todos v
1. Guapiles 1]
2. Pococi

2. Jiménez 1]
3. Florida 1l
4. Germania 1l

3. Siquirres
5. Cairo 1]

7 Limodn

6. Alegria 11
1. Guacimo 1l
2. Mercedes I

6. Guacimo
3. Pocora 1l
4. Rio Jiménez I

En la figura C2.6 se muestra la zonificacion del CSCR 2010 sobrepuesta con los
resultados del estudio Norsar (Laporte et al. 1994b) para periodos de retorno de 500
y 1000 anos. Se observa que, al igual que en el CSCR 2002, la nueva zonificacién
sigue aproximadamente las tendencias mostradas en dicho estudio.

Se puede observar de las figuras C2.2 y C2.6 que en el estudio Norsar (Laporte
et al. 1994b) la peninsula de Nicoya tiene valores de aceleracién pico menores que
la peninsula de Osa, pero aun asi ambas constituyen la zona IV. La cercania de la
peninsula de Nicoya a la zona de subduccién en la costa del Pacifico Norte de Costa
Rica fue el factor que influyd mas en la inclusion de la peninsula de Nicoya en la
zona V. Este segmento de la zona de subduccién es uno de los mas activos de
toda Centroamérica y durante las Ultimas décadas se ha experimentado un periodo
de quietud sismica lo cual puede inducir una inminente reactivaciéon de la misma
en las proximas décadas. Los resultados de los estudios de sitio especifico para la
peninsula de Nicoya muestran intensidades de amenaza congruentes con la zona
IV para sitios cerca de la costa externa, pero menores y cercanos a la intensidad
de la zona Il para sitios en el centro de la peninsula y hacia el Golfo de Nicoya.
La ocurencia de los megasismos de subduccion recientemente registrados en
Pert en 2001, Sumatra en 2004, Chile en 2010 y Japdn 2011 apoya una posicion
conservadora para dejar la peninsula de Nicoya en una zona de sismicidad alta.
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Figura C2.6. Curvas de isoaceleracion en roca, %g, estudio Norsar,
Laporte et al. (1994b) y zonificacién sismica CSCR 2010.

Al igual que para el CSCR 2002, esta zonificacion del 2010 implica que para las
edificaciones que estén en el limite entre dos zonas y especificamente aquellas que
estén emplazadas parte en una zona y parte en otra, se debe utilizar en el disefno el
valor de solicitaciéon sismica correspondiente a la zona de mayor amenaza sismica.

Sismicidad reciente y eventos sismicos de importancia

En las paginas a continuacion se comentan los sismos mas importantes que
afectaron el territorio costarricense en el lapso 2002 — 2010.
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En las figuras C2.7 y C2.8 se muestra la sismicidad de Costa Rica para el lapso
1541 —marzo 2011 sobre el mapa tectdonico presentado por Denyer et al. (2003), asi
como el relieve topografico mas importante para Costa Rica. Las fallas cuaternarias,
en rojo, son las que han mostrado actividad reciente. Las fallas terciarias se
muestran en negro. Los sismos someros (profundidad < 25 km) se muestran con
circulos llenos y los profundos (profundidad > 25 km) con circulos vacios. En la
figura C2.7 se muestran los sismos de M, = 5. En la figura C2.8 se muestran
sismos de M, = 6; en esta figura se han rotulado los sismos a partir de 1995
para distinguirlos individualmente. La localizacion de los sismos esta dada por el
International Seismological Centre del Reino Unido en sus registros a marzo de
2011. Esta es una figura de trabajo de un estudio de amenaza sismica de abril de
2011 de Laporte y Soto. A continuacion se mencionan los sismos de M,, = 6 que
han influenciado los estudios de amenaza sismica en la Ultima década.

Figura C2.7. Sismicidad mayor que M, 5 para el territorio costarricense desde
1541. Los circulos llenos implican profundidades < 25 km y circulos vacios implican
profundidades > 25 km. Las fallas cuaternarias se muestran en rojo y las terciarias en
negro (Denyer et al., 2003). Se muestra el relieve topografico mas importante del pais.
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Figura C2.8. Sismicidad mayor que M, 6 para el territorio costarricense desde
1541. Los circulos llenos implican profundidades = 25 km vy circulos vacios
implican profundidades > 25 km. Las fallas cuaternarias se muestran en rojo y
las terciarias en negro (Denyer et al., 2003). Se muestra el relieve topografico
mas importante del pais y se han rotulado los sismos a partir de 1995.

El dia 20 de noviembre del 2004 ocurrié un sismo de M, = 6.3 con epicentro
cerca del poblado de Damas, Quepos. Su intensidad en el area mesosismica fue
de VIl y de V en el Valle Central. Hubo danos importantes en varias estructuras
(varios colapsos de edificaciones en pilotes) y en carreteras y caminos. Se observd
el fenémomeno de licuacién en algunas localidades. Se reportaron siete muertes
principalmente por infartos y una por accidente de trafico. Rojas et al. (2004)
interpretaron la distribucion de las réplicas y los mecanismos focales y concluyen
que el evento fue generado por la falla Damas, de orientaciéon NNE, al oeste del
promontorio de Quepos, aunque estudios posteriores parecieran asociarlo con la
falla Paquita. El mecanismo focal indica una falla normal con una ligera componente
de rumbo sinistral.

El terremoto de Cinchona del 8 de enero de 2009 ilustré claramente el potencial
danino de un sismo de magnitud media, M, = 6.2, a profundidad somera, en un
entorno topografico abrupto. Elinforme oficial de la Comisién Nacional de Prevencién
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de Riesgos y Atencién de Emergencias (CNE) reporta 25 muertos, 5 desaparecidos,
100 heridos, 125 000 afectados y $485 millones en pérdidas (aprox. 1.5% del PIB). El
sismo se localizd a una profundidad de 4.5 km, en las coordenadas 10.192° N -84.179°
W. La intensidad méaxima estimada fue de IX (MM), en sitios muy localizados como
Cinchona y Montana Azul, donde se estima que hubo aceleraciones cercanas a
1.0 g. La intensidad en otras poblaciones afectadas fue entre VIl y VIl en Varablanca,
Poasito, Cartagos y Cariblanco. Los mecanismos focales del evento muestran un
desplazamiento casi puramente transcurrente dextral (NW-SE) con una pequena
componente normal, y se asocian a la falla El Angel, con rumbo NNW vy casi 9 km de
largo, ubicada en el flanco este del volcan Poés, con la generacién de este evento.

Dos sismos corticales asociados con la falla Media y recalculados a M = 6.5
ocurrieron respectivamente el 30 de julio de 2002 y el 25 de diciembre de 2003. El
primer sismo ocurrié a una profundidad de 4.2 km vy se localizd a 20 km al sureste
de Punta Burica (coordenadas: 7.891° N, -82.973° W). Este evento fue sentido en
casi todo el territorio costarricense y en el oeste de Panama. El sismo de diciembre
2003 tuvo una profundidad de 26 km vy se localizé 7 km al este de Puerto Armuelles
(Panama), en las coordenadas 8.364° N, -82.817°W. La intensidad maxima MM fue
de VIl en Puerto Armuelles.

El ltimo sismo cortical mayor que M = 6.0 que afecto recientemente al territorio
de Costa Rica fue el que ocurri6 el 9 de noviembre de 2001, en la margen oceéanica del
Caribe, al noreste del limite entre Costa Rica y Panama. Se le calculé una magnitud de
M, = 6.1,y se ubicé en las coordenadas 9.812° N -82.209° W a 10 km de profundidad.
Esta asociado al Cinturén Deformado del Norte de Panama.

Entre los sismos de subduccién recientes se pueden mencionar los de: el 1 de
junio de 2010, M = 6.0 (coordenadas 9.426° N, -84.212° W, con profundidad de 53
km); el del 16 de junio de 2002 de M = 6.4 (coordenadas 8.784° N, -83.992° W, con
profundidad de 35 km); el del 21 de julio de 2000 de M = 6.2 (coordenadas 9.418°
N, -85.324° W, con profundidad de 42.2 km) y el del 21 de agosto de 1999 de M
= 6.9 (coordenadas 9.258° N, -84.056° W, con profundidad de 45 km). El del 2000
se ubicé a unos 28 km al SW de Cabo Velas, pero el resto frente a la costa pacifica
central y sur.

Descripcion geoldgica, tecténica y
geogréﬁca de las zonas sismicas

La descripcion geoldégica, tectdonica y geografica de cada una de las zonas a
continuaciéon fue preparada por el gedlogo Gerardo Soto para estos comentarios
(Soto, 2011). Estas zonas se describen con base en las caracteristicas de las rocas
que constituyen su basamento y relleno geoldgico, asi como sus caracteristicas
tecténicas intrinsecas y de las &reas adyacentes que las influyen. El aspecto
geografico es en realidad un reflejo de la morfodindmica, principalmente interna
(tecténica), pero también influenciada por la dindmica externa (sedimentacién vy
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anatomia de las cuencas). Las siguientes caracterizaciones se basan principalmente
en los mapas regionales tecténicos y geoldgicos de Costa Rica (Denyer et al., 2003,
2009; Denyer & Alvarado, 2007).

Zona II: Comprende la vertiente norte y caribe norte, conocidas como las
llanuras de San Carlos y Tortuguero. Las cuencas desaguan desde la cordillera de
Guanacaste hacia el lago de Nicaragua, o desde las cordilleras de Tilaran y Volcanica
Central hacia el rio San Juan o hacia el Mar Caribe en el noreste del pais.

El basamento de rocas afines al Complejo de Nicoya se encuentra a 2 o0 mas
kilbmetros de profundidad y el relleno ulterior es de rocas sedimentarias de edades
Paleoceno-Mioceno, de unos 65 a 5 millones de anos (65-5 Ma) en el sector norte
y Paleoceno-Pleistoceno (unos 65-0.1 Ma) en el sector caribe norte. Las rocas del
Arco de Sarapiqui, que fue un arco volcénico activo en el Mioceno (unos 20-5 Ma),
se encuentran principalmente en el sector central. El sector norte de la Cordillera de
Guanacaste comprende rocas volcanicas del arco activo, con edades de menos de
2 Ma. También las rocas volcanicas del trasarco, en el sector de Tortuguero, tienen
edades menores que 2 Ma. La secuencia en general esta sobreyacida por aluviones
y flujos de detritos sedimentados tras la intensa erosion del arco, en las llanuras
aluviales, con espesores de decenas a centenas de metros. En el sector noroeste,
también hay sedimentos lacustres en la cuenca del lago de Nicaragua, mientras en
el extremo noreste hay sedimentos marinos y transicionales estuarinos.

Desde el punto de vista geotectdnico, incluye la parte trasera del arco volcanico
de la cordillera de Guanacaste y gran parte del sector trasarco costarricense.

La tectdnica activa actual probablemente se asocia con la distensiéon terminal del
area del graben de Nicaragua, con pocas estructuras activas, como en el sector mas
externo del arco volcénico (falla Cano Negro) y en general, baja sismicidad cortical.
Algunos focos sismicos aledanos se encuentran en el nido de Parismina, en el sector
marino colindante al este de la zona, y sismicidad en el &rea del lago de Nicaragua.
Hay ademas epicentros de sismicidad de subduccion profunda, generalmente de
baja a mediana magnitud, pero con focos con méas de 100 km de profundidad.

Zona lll: Comprende el sector pacifico de la cordillera de Guanacaste, y la
totalidad de las cordilleras de Tilaran, Volcanica Central y Talamanca, asi como las
areas de valles del Tempisque, Central, de Los Santos, de El General - Coto Brus, el
sector oriental del golfo de Nicoya y toda la vertiente del Caribe central y sur.

El grueso de las rocas es volcanico, que van en edades desde el Mioceno hasta
el presente (25-0 Ma), o bien plutéonicas del Oligoceno-Plioceno (29-2 Ma), que
ejemplifican la evolucién del arco magméatico, desde cordilleras antiguas hasta el
arco activo presente. Las rocas que aparecen en los valles citados son de cuencas
sedimentarias desarrolladas desde el Paleoceno hasta el Pleistoceno (Ultimos
65 Ma) y coronadas por rellenos aluviales espesos del Pleistoceno-Holoceno,
especialmente en los valles del Tempisque, El General y Coto Brus, y en la vertiente
del Caribe central y sur.
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Desde el punto de vista morfotectonico, comprende casi todo el arco interno
(todas las cordilleras, excepto la vertiente norte de la de Guanacaste) y gran parte
de las cuencas antearco pacifico y trasarco caribe de Costa Rica.

La tectdnica activa incluye fallas transversales al arco, asi como muchas paralelas
a él, tanto en el margen Caribe como en el frontal hacia el antearco. La mayoria
de estas fallas son transcurrentes, pero también las hay inversas en la base de las
cordilleras. Uno de los sistemas de fallas mas conspicuos dentro de la zona lll es el
Cinturén Deformado del Centro de Costa Rica (detallado por Montero, 2001), que
afecta principalmente el Valle Central, la cordillera Volcanica Central y alrededores.
Forma un sistema difuso y ancho entre la placa Caribe y la microplaca de Panama,
que atraviesa la region central de Costa Rica, desde la Fosa Mesoamericana (margen
pacifico) hasta el Cinturon Deformado del Norte de Panamé (margen caribe). Sus
fallas neotectdnicas se originaron como el resultado del estado de esfuerzos
producto de la colision de la Serrania Oceéanica del Coco con la placa Caribe frente
al sur de Costa Rica. Por su parte, el limite norte entre la microplaca de Panama vy
la placa Caribe es un cinturdn de fallas y pliegues inversos en la zona entre el arco
magmatico y el trasarco y vendria a ser una continuacion en tierra del Cinturén
Deformado del Norte de Panama. Esta estructura es un ancho cinturén arqueado
de plegamiento y corrimiento que se extiende paralelo a la costa caribe desde el
golfo de Uraba en Panama hasta Limén en Costa Rica. Los mecanismos focales son
predominantemente de sobrecorrimiento. En nuestro pais, corre paralelo a la costa
del Caribe desde Limon hacia el sur de Costa Rica y causa intensas deformaciones
en un cinturén de plegamiento y corrimiento en el sector trasarco del Caribe sur.

Zona IV: Comprende las areas peninsulares del pacifico costarricense (Nicoya,
Osa y Burica, exceptuando Descartes y Santa Elena), y los promontorios de
Herradura y Quepos. Asimismo, las &reas de filas paralelas a la costa desde la
desembocadura del rio Tarcoles hacia el sureste.

Las rocas que constituyen el nucleo de las peninsulas y promontorios son del
basamento regional (Complejo de Nicoya y otros complejos igneos bésicos) y las mas
antiguas del pais, de naturaleza ignea oceanica (basaltos y gabros principalmente)
con rocas sedimentarias subordinadas (principalmente radiolaritas) y cuyas edades
van desde el Jurasico hasta el Eoceno (unos 180-46 Ma). Sobreyace al basamento
toda una espesa y compleja secuencia de rocas sedimentarias de diversas cuencas
desarrolladas desde el Cretacico Superior hasta el Pleistoceno (los ultimos 100 Ma)
y que en términos generales son de ambientes profundos las méas antiguas y de
ambientes sedimentarios someros las mas jévenes. Sedimentos aluviales, marinos
y transicionales (estuarinos y deltaicos) con espesores decamétricos se encuentran
en la periferia costera, sobreyaciendo a todas las secuencias descritas.

Desde la perspectiva morfotectonica, comprende los sectores del antearco vy
gran parte de las cuencas del antearco, que se han desarrollado principalmente en
un ambiente de subduccion aledano a la fosa.
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Tectonicamente, la zona |V esté afectada por la zona de subduccion (la placa del
Coco se subduce bajo la Caribe y lamicroplaca de Panama en la Fosa Mesoamericana)
que corre paralela a la costa pacifica. En el punto triple, al sur de la peninsula de
Burica, se encuentran las placas del Coco, Caribe y Nazca. La zona de subduccién
que genera sismos (llamada usualmente “zona sismogenética”) se divide en tres
secciones principales: Nicoya, Central y Sur (Osa). Estas se caracterizan porque la
edad de la placa y sus caracteristicas de rugosidad superficial, asi como el angulo
al que se subducen los tres sectores son diferentes. La placa del Coco presenta
montes submarinos subduciéndose en el sector Central y en el Sur se subduce
la Serrania Oceanica del Coco, con montes de varios hectdmetros a kildmetros
de alto. Por esto, las caracteristicas de la sismicidad varian dentro del sistema de
subduccioén, y con frecuencia los epicentros de los sismos mayores se ubican bajo
las peninsulas. Al sur de Burica, donde interaccionan las tres placas mencionadas,
se da la Zona de Fractura de Panama, una estructura muy activa con caracteristicas
de falla de movimiento transcurrente entre las placas Nazca y del Coco.

La falla Media es la continuacién en tierra de la Zona de Fractura de Panama, que
corre con rumbo casi NS. Se extiende por la peninsula de Burica hacia el norte y luego
hacia el noreste adentrdndose en Panama. Es de alto angulo y de desplazamiento
de rumbo dextral con componente inversa. El Ultimo movimiento se circunscribe
al Cuaternario. Esta falla acomoda la deflexion de la Fosa Mesoamericana a lo
largo del borde oriental de la placa del Coco (Corrigan et al., 1990). Afecta rocas
pleistocénicas y pliocénicas de la formacién Charco Azul y al basamento cretacico
tardio (Complejo de Nicoya). El limite noroeste de la falla es la cabecera del rio
CorotU, en la peninsula de Burica. Al sur, la falla se despliega en varios ramales que
entran al mar, por lo que su limite sudeste no se ha determinado.

El conjunto de la subduccion con sus tres modalidades y la Zona de Fractura
de Panamd, hace que el sector del antearco hacia el continente, presente una
serie de filas levantadas tectonicamente (desde el promontorio de Quepos hacia
el sur) , como frentes de plegamiento y sobrecorrimiento, con fallas inversas y de
desplazamiento de rumbo, algunas con neotecténica muy activa, sobre todo en el
sector fronterizo con Panama.

Ca.2 Sitios de cimentacion

En el articulo 2.2 se comentan los cuatro tipos de sitio considerados y en la tabla
2.2 del CSCR 2010 se describen los rangos de los parametros geotécnicos que los
caracterizan. Estas cuatro categorias se escogieron con base en la categorizacion
de sitios de cimentacion utilizados en la mayoria de los codigos sismorresistentes
presentados en los EE.UU. (UBC 1997 SEAOC 1999, NEHRP 2007 IBC 2009 y
ASCE/SEI 7-10, 2010 entre otros). Estos sitios se detallan y comentan en Dobry
et al. (2000). Esta publicacién contiene los valores de coeficientes espectrales
de periodo corto (C,) y periodo largo (C) propuestos para la construccion de
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los espectros elasticos que toman en cuenta los efectos de respuesta de sitio.
Estos dos coeficientes C_y C, definen las formas espectrales elasticas para las
diferentes zonas sismicas vy los diferentes sitios, y son la base para la construccién
de las formas espectrales elasticas de varios cédigos sismorresistentes, incluidos
los mencionados anteriormente. Las versiones CSCR 2002 y 2010 utilizan estos
coeficientes para generar las formas espectrales elésticas e inelasticas de diseno
que se muestran en el capitulo 5.

Los tipos de sitio S, S,, S,y S, corresponden aproximadamente a los perfiles
de suelo S;, S, S,y S.. Sin embargo, se consideré que el rango del valor N (de la
prueba SPT) 16 - 50 asociado al perfil S, es muy amplio por lo que los tipos de sitio
S,y S, se caracterizaron en este rango, como se muestra en la tabla 2.2 del CSCR
2010. También se excluy¢ la categoria S, (roca muy dura), definida por el ASCE 7-10,
por considerarse que no es un tipo de sitio comun en Costa Rica.

Existen suelos de comportamiento muy detrimental al ser sujetos a solicitacion
sismica que escapan de la caracterizacién anterior. El ASCE 7-10 designa este tipo
de suelos como S_. Se requiere para ellos una evaluacion geotécnica especifica con
un subsecuente andlisis de comportamiento dindmico del depdsito. Entre estos
suelos se encuentran las suelos vulnerables a la falla potencial o colapso tales como
los suelos licuables, las arcillas muy sensibles (‘quick clays’) y los suelos débilmente
cementados. También se encuentran en esta categoria los suelos muy organicos
y las turbas de mas de 3 metros de espesor, los estratos de arcillas muy plasticas
(indice de plasticidad Pl = 75) con espesores mayores que 8 metros y los estratos
profundos de arcillas de consistencia blanda a media de espesores mayores que 30
metros. Este tipo de sitio de cimentacién no se incluyd en el CSCR 2010 ya que no
es posible estandarizar espectros para esta condiciéon. Si se llegara a presentar esta
condiciéon se recomienda, como en el ASCE 7-10, un estudio de respuesta dindmica
para la generacién de los correspondientes espectros de diseno.

El tipo de sitio debe ser establecido a partir de datos geotécnicos debidamente
sustentados. El estudio geotecnico que se requiere para establecer las propiedades
del sitio debe ser funcion de la importancia de la estructura y las condiciones
especificas del sitio de acuerdo al Cédigo de Cimentaciones de Costa Rica (ACG,
2009). En lugares en donde las propiedades del suelo no se conozcan con suficiente
detalle como para determinar apropiadamente el perfil geotécnico del sitio, se
debe usar el tipo S,. No es necesario suponer un tipo de sitio S, a menos que el
ingeniero responsable del diseno lo considere apropiado, o bien en el caso en que
el tipo S, sea establecido a partir de datos geotécnicos. Estos cuatro tipos de sitios
obviamente no podran incluir todas las litologias que aparecen en el pais, pero
proporcionan una categorizacion que facilita la escogencia de la forma espectral
mas apropiada. Para efectos del CSCR 2010, la velocidad de onda es el parametro
que, de manera mas confiable, define el tipo de sitio geotécnico. Se recomienda,
por lo tanto, para estructuras de cierto tamano e importancia realizar un estudio de
prospeccion geofisica que brinde la velocidad de onda cortante en el sitio para los
30 m superficiales.
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Los sismos de México de 1985 y de Loma Prieta de 1989 generaron gran cantidad
de registros de movimientos fuertes del terreno, en especial acelerogramas, en sitios
de suelos blandos. Estos registros proporcionaron informacién fundamental para
establecer el procedimento de caracterizacion de sitio, asi como para determinar
los correspondientes factores que definen la forma espectral de respuesta elastica
de los cédigos anteriormente mencionados. Por ejemplo, los registros de estos dos
sismos demostraron que los sitios blandos son capaces de amplificar (y no solamente
atenuar, como se creia anteriormente) las aceleraciones moderadas provenientes
del basamento de roca (ver figura C2.9). Generalmente las amplificaciones mayores
suceden en los periodos fundamentales del depdsito. Sin embargo, durante
movimientos muy fuertes donde se espera un comportamiento altamente no lineal
del suelo, los depdsitos blandos atentan la magnitud de la sacudida.
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Figura C2.9: Relaciones entre aceleraciones maximas en roca y otros
tipos de sitios de cimentacién, Tomado de Dobry et al., 2000.

El parametro mas influyente en el comportamiento de un depdsito es el promedio
ponderado de la velocidad de onda cortante. Comunmente un depdsito puede estar
compuesto por varias capas de diferentes caracteristicas. En caso de estratos de
suelo someros o medios, de espesores menores que 30 metros, todo el depdsito es
importante para larespuesta global sismica. En depdésitos mas profundos, de contextura
rigida, el movimiento en la superficie tiende a ser regido por las caracteristicas de
los primeros 30 a 50 metros del depdsito, por lo que puede ser caracterizado por el
promedio ponderado de la velocidad cortante de los 30 m superficiales. Los depdsitos
muy profundos de consistencia media a blanda no se pueden caracterizar de esta
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manera. Como se menciona en el parrafo a continuacién, deben ser evaluados
mediante un estudio especifico de respuesta dinamica para el depdsito.

La velocidad de onda que caracteriza los 30 metros superficiales del sitio debe
evaluarse como el promedio ponderado de los valores de los diferentes estratos
que aparecen a esta profundidad:

V.(30) = 30/zh /v,

donde h. y v, son respectivamene los espesores y velocidades de los estratos
que componen los 30 metros superficiales del sitio.

En el caso en que no se tengan velocidades de onda cortante para el sitio,
la caracterizacion se puede hacer mediante otros parametros geotécnicos. De
preferencia se pueden utilizar el valor del nimero de golpes de la prueba de
penetracion estandar para suelos no cohesivos vy el valor de resistencia no drenada
para suelos cohesivos. Sin embargo, para proyectos de gran magnitud, la velocidad
de onda cortante es el parametro mas indicado para la caracterizacién de un sitio.

Para categorizar los sitios de acuerdo con el articulo 2.2, se deben tomar en
cuenta los diferentes suelos que los componen y sus respectivas propiedades
geotécnicas. Las litologias que se incluyen en los tipos de sitio S, S,, S,y S, pueden
ser compuestas por suelos o rocas (para el caso de S,), suelos cohesivos y suelos
no cohesivos (para el caso de S,, S,y S,) 0 suelos cohesivos (para el caso de S,).
Las propiedades geotécnicas que se incluyen en cada categoria se deben aplicar de
acuerdo con lo que corresponda en cada caso especifico.

Para caracterizar un sitio el SEAOC (1999) sugiere un procedimiento que aqui se
presenta adaptado a las definiciones usadas en esta norma:

Paso 1. Asegurarse que el sitio no pertenece a ninguna de las categorias de suelos
detrimentales mencionadas anteriormente. Si este es el caso, se recomienda llevar
a cabo un estudio especifico de respuesta dinamica del depdsito para, a partir de
sus resultados, evaluar las caracteristicas futuras del movimiento del terreno para
diseno; alternativamente, deben implementarse medidas correctivas o desechar el
sitio.

Paso 2: Si el estrato es arcilloso, verificar su espesor y sus caracteristicas. Si
el espesor es mayor que 12 metros y con las caracteristicas para S, mostradas
en la tabla 2.2, califica como S,. Si el estrato de arcilla blanda (Cu < 0.25 kg/cm?,
humedad w =40%, Pl = 20) mide 3 m o mas, entonces también califica como S,.
Para espesores menores que 3 m de arcilla, las caracteristicas promedio de los 30
m superficiales del estrato se utilizan para caracterizar el sitio (paso 3).

Paso 3: Dependiendo de la informacién disponible para los 30 metros superficiales
del sitio, determinar si el estrato corresponde a S, S, 0 S, (tabla 2.2), dando prioridad
a los valores de velocidad de onda cortante. En caso de no contar con informacion
apropiada, suponer el tipo de sitio como S,,.
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Cz2.3 Sacudida sismica

La solicitacién sismica con potencial destructivo considerada para el diseno de
estructuras normales es la sacudida del terreno correspondiente a una probabilidad
de excedencia del 10% para una vida Util de 50 anos, o un periodo de retorno de 475
anos. A esta solicitacién se le define como sismo fuerte. De acuerdo con el ATC 34
(ATC, 1995) la mayoria de los cédigos alli examinados respetan esta recomendacion.

Se reconoce la necesidad de disefar con una solicitacion mayor las estructuras
de ocupacion esencial o riesgosa, ya que estas instalaciones deben permanecer
operativas después de un sismo mayor. Esta sacudida se define como sismo
extremo y sera 25% mayor que el sismo fuerte cuantificado en términos de la
aceleracion pico efectiva de diseno. Al comparar este nivel de solicitacidon con los
resultados de los estudios de amenaza sismica consultados, corresponde a un
periodo de retorno de 1200 a 1500 anos.

Por otro lado, para estructuras de poca ocupacion o de almacenamiento de
materiales no riesgosos, se pueden bajar los requisitos para su diseno sismico. La
solicitacion para este caso se denomina sismo moderado y es un 25% menor que
el sismo fuerte cuantificado en términos de la aceleraciéon pico efectiva de disefo.
Al comparar este nivel de solicitacion con los resultados de la amenaza sismica,
corresponde a un periodo de retorno de 150 a 200 anos.

Cz2.4 Aceleracion pico efectiva de disefio

Varios parametros pueden ser utilizados para caracterizar los movimientos
fuertes del terreno: aceleraciéon pico, velocidad pico, aceleracion pico efectiva o
bien sus correspondientes valores espectrales. La aceleracién pico horizontal ha
sido el pardmetro més utilizado para caracterizar el movimiento fuerte del terreno.
Lo anterior a pesar de que son los parametros espectrales los que mejor describen
el movimiento del terreno y su potencial de transmisién de energia hacia las
edificaciones.

La aceleracién pico es un parametro que se registra directamente con los
acelerégrafos (aparatos para la medicion y registro de los movimientos fuertes
del terreno), pero los valores espectrales requieren ser calculados por medio de
funciones transformadas de frecuenciade la historiaen el tiempo de las aceleraciones
registradas (acelerogramas). El énfasis que se le ha dado a la aceleracion pico
horizontal proviene histéricamente de la facilidad de obtener este parametro en
relaciéon con su contraparte espectral. Por lo tanto, el método convencional de
estimar espectros de diseno consiste en multiplicar la aceleracion pico horizontal
por una forma espectral normalizada. La mayoria de los procedimientos para evaluar
el movimiento fuerte del terreno se han enfocado en la prediccion de la aceleracion
pico horizontal. La gran cantidad de féormulas de atenuacién que se han generado
para este parametro, y no para los otros, ilustra este punto.
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Adicionalmente, los valores pico, tanto de aceleracion como de velocidad,
son parametros muy volatiles que durante un sismo suceden solo una vez y
por fracciones de segundo. En el caso de la aceleraciéon, los valores méaximos
ocurren usualmente a frecuencias muy altas que no corresponden con el rango
de frecuencias naturales de las estructuras mas usuales. Muchos estudios sobre
los efectos de sismos concluyen que la aceleracion pico no es el pardmetro que
se puede correlacionar adecuadamente con el nivel de dano de las estructuras.
La aceleracion pico se puede relacionar con los procesos de ruptura iniciales de
un sismo pero no con otros parametros mas usuales con los que se caracterizan
los sismos. Por otro lado, las aceleraciones pico en el “campo cercano” son casi
independientes de la magnitud del sismo; en efecto se han registrado en el “campo
cercano” aceleraciones pico muy altas generadas por sismos tanto grandes como
pequenos.

No es realista obtener una descripcion apropiada del movimiento del terreno
mediante un solo pardmetro; sin embargo, la aceleracién pico efectiva, que se
asocia con el valor de pseudoaceleracion de un movimiento del terreno, esta mas
estrechamente relacionado con la respuesta estructural y el potencial de dano de
un sismo y es ademas un parametro mas estable y adecuado.

El concepto de aceleracion pico efectiva originalmente propuesto por Newmark
describia una magnitud de aceleracion que podia ser utilizada para generar el nivel
apropiado de movimientos del terreno en el rango de periodos de interés ingenieril
al escalar formas espectrales normalizadas (Reiter, 1990). Varias definiciones
fueron propuestas para describir este pardmetro como escala del movimiento del
terreno. Una de estas es la de Bolt y Abrahamson (1982), en la que se requiere de la
construccion de un histograma con el nimero de picos que ocurren en una historia
de aceleraciones para los rangos de amplitud de aceleracion pico. La aceleracion
efectiva corresponde al 90 percentil del histograma.

La definicion de la aceleracion pico efectiva que se utilizd proviene del ATC 3-06
(ATC, 1984) y refleja el movimiento del terreno para periodos en el rango de 0.1 a
0.5 segundos, donde se dan los valores espectrales mayores de aceleracién. Se
calcula dividiendo el promedio de las ordenadas espectrales de aceleracion para el
5% de amortiguamiento para ese rango por la constante 2.5.

Los acelerogramas obtenidos en Costa Rica durante los Ultimos 25 anos
muestran un potencial destructivo de bajo a moderado cuando se les compara con
el potencial destructivo de eventos sismicos de referencia como los de México
1985, Chile 1985, Loma Prieta 1989, Northridge 1994 y otros (Santana y Teran-
Gilmore, 1994). Este hecho puede observarse revisando el emplazamiento de los
acelerégrafos con respecto a las zonas de mayor impacto de los eventos sismicos
mas grandes ocurridos en Costa Rica (Santana, 1991). Se han obtenido muy pocos
acelerogramas dentro del “campo cercano”

Los valores de aceleracién pico efectiva indicados en la tabla 2.3 para el tipo
de sitio S, corresponden a los valores promedio obtenidos de las curvas de iso-
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amenaza del estudio de NORSAR (Laporte et al., 1994b), estimados para un periodo
de retorno de 500 anos.

En el 2006 se realizd una investigacion con la base de datos de movimientos
del terreno de América Central (Laporte, 2006). El banco de datos de movimientos
fuertes de Centroamérica (Douglas et al., 2004) compild, documentd y analizé 308
registros de El Salvador (87), Nicaragua (52) y Costa Rica (169) desde 1966 hasta
1996. Un proyecto conjunto entre el Engineering and Physical Sciences Research
Council del Reino Unido y la Agencia Noruega para la Cooperacién para el Desarrollo
(NORAD) llamado “Dissemination of European strong motion data’/ con el apoyo
de la Comision Europea, permitié al Doctor John Douglas del Imperial College
adaptar un software para accesar y manipular bases de datos de movimientos
fuertes del terreno. Este software, SMDN (Strong Motion Datascape Navigator)
fue desarrollado originalmente por Ambraseys et al. (2004) para manipular bases de
datos europeas y del Oriente Medio.

Durante la década de 1990 la agencia NORAD apoyd un proyecto de investigaciéon
llamado Reduction of Natural Disasters in Central America, RONDICA. Este proyecto
se menciond en parrafos anteriores en el apartado C2.1, ya que el estudio de
amenaza sismica regional para Costa Rica (Laporte et al., 1994b), que proporcioné
la base de la zonificacion sismica de Costa Rica para las versiones 2002 y 2010 del
CSCR, también formé parte de este proyecto de investigacion. En este marco de
trabajo varios investigadores centroamericanos trabajaron en NORSAR (Norwegian
Seismic Array: Instituto Noruego que mantiene la red sismoldgica de ese pais y
que se dedica a la investigacién de las ciencias sismoldgicas y geofisicas) y bajo la
tutela de investigadores noruegos recolectaron una base de movimientos fuertes
del terreno. Los registros fueron digitalizados y analizados y posteriormente fueron
incluidos en el formato de Douglas et al. (2004). También estos registros han sido
la base para generar relaciones de atenuaciéon para valores pico de aceleracion y
valores espectrales de pseudo velocidad para la regién Centroamericana y han sido
utilizadas en los estudios de amenaza sismica regionales (Laporte et al., 2004b) y
de sitio especifico (tabla del anexo A).

Laporte (2006) investigd la base de datos de movimientos del terreno de
Centroamérica anteriormente descrita y evalud la razén entre la aceleracion pico
efectiva (APE) y la aceleracion pico (PGA) de acuerdo con rangos de magnitud y de
acuerdo con los componentes (promedio tres componentes, promedio horizontal,
promedio vertical y promedio global) de los acelerogramas. También analizé esta
razén de acuerdo con tipos de sitio en el registro de los acelerogramas. Sus
resultados ilustran que, conforme aumenta la magnitud, hay una tendencia en
aumentar esta razon hasta estabilizarse en un valor de 0.88 para las magnitudes
mayores. Observd que los valores menores ocurren en los promedios de las
componentes verticales, salvo en las magnitudes mayores. El valor promedio global
para todas las magnitudes es de 0.797. La investigacion no concluyé nada especifico
de la agrupacioén por tipo de sitio, ya que la informacion geotécnica existente de los
sitios de registro era muy pobre.
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Las diferencias entre aceleracién pico efectiva y aceleracion pico generadas por
registros de sismos de diferentes magnitudes se explican en parte por la definicion
misma de aceleracion pico efectiva. Los espectros de los sismos pequenos por
lo general tienen gran parte de su movimiento en ciclos de periodos cortos vy, por
lo tanto, ya en el rango de interés para la aceleracion pico efectiva las ordenadas
espectrales no son muy altas. Esto significa que a partir de 0.2 segundos las
ordenadas espectrales son de valores bajos y traen abajo el promedio considerado
para la aceleracion pico efectiva. En este caso se esperan diferencias significativas
entre la PGA vy la APE. Sin embargo, los sismos mayores tienen mas potencial de
dano y mas energia (componente espectral) en el rango de interés de la APE vy
las diferencias entre los valores de la PGA y APE son pequefas. Aunque sismos
cercanos menores a distancias cortas y sismos mayores a distancias intermedias
puedan tener aceleraciones pico similares, el contenido de energia y movimiento
es diferente para los diferentes sismos y esta diferencia se refleja mejor con el APE
que con el PGA (Musson, 2002).

Las aceleraciones pico efectivas registradas en los diferentes tipos de suelo (por
ejemplo, enlos sitios de cimentacion S, S,y S, del CSCR 2010) sufren modificaciones
con respecto a las que se registran en afloramientos rocosos (sitios de cimentacién
S, en el CSCR-2010). Estos efectos han sido extensamente estudiados desde hace
varias décadas. En general se ha encontrado que las aceleraciones registradas en
roca son modificadas por los diversos estratos de suelo y que estas modificaciones
pueden ser amplificaciones muy significativas cuando las aceleraciones en roca
son relativamente bajas (del orden de 0.2g o inferior), pero tienden a disminuir,
al punto de llegar a ser deamplificaciones, cuando las aceleraciones en roca son
elevadas (del orden de 0.40g o superior). La razén para este comportamiento esta
en la respuesta de los estratos del suelo al paso de las ondas sismicas desde la
base rocosa hacia la superficie, que puede ser esencialmente eldstica y con poca
disipaciéon de energia cuando las aceleraciones en roca son bajas, pero que exhibira
un comportamiento no lineal, con disipacion de energia histerética significativa,
ante aceleraciones elevadas en roca, en cuyo caso se obtendra una amplificacion
moderada, llegando incluso a reducirse las aceleraciones.

Latabla2.3delCSCR2010recoge este comportamientoal presentaraceleraciones
pico efectivas para las tres zonas sismicas del pais y los cuatro tipos de sitios
de cimentacion. Los valores de esta tabla fueron tomados de recomendaciones
para los incrementos o decrementos de las aceleraciones en diferentes sitios de
cimentaciones, en relacién con los valores en roca, de los cédigos norteamericanos
previamente mencionados. Para ilustrar este comportamiento, se incluye la figura
C2.9 tomada de Dobry et al. (2000) (también ver la tabla 3(a) de esa publicacion).
En esta tabla, los coeficientes F_.para sitios B, C, Dy E, y para A, de 0.20, 0.30 y
0.40, corresponden precisamente a los factores que incrementan o reducen las
aceleraciones en roca (sitio S,) en las zonas sismicas |l, Il y IV de la tabla 2.3 del
CSCR 2010.
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Consideraciones
generales

La seccion 2, Determinacion de cargas y analisis de edificaciones, comprende
los capitulos 3 al 7 los cuales gufan el proceso de célculo de las cargas vy los
procedimientos para el andlisis estructural. El capitulo 3 define algunos conceptos 'y
criterios generales del diseno sismorresistente utilizados en los capitulos siguientes.
Se trata de un capitulo corto, con cinco articulos bastante auto explicativos que se
comentan a continuacion.

C3.1 Requisitos de los sistemas sismorresistentes.

Toda edificacion posee un sistema estructural, entendido como “el sistema
conformado por todos aquellos elementos, componentes y uniones responsables
de brindar su estabilidad y firmeza ante las diversas acciones producidas por el
entorno” Una parte fundamental de este sistema son los sistemas sismorresistentes,
los cuales deben contar con la resistencia, rigidez y ductilidad necesarias para ser
capaces de resistir los efectos de la sacudida sismica de disefo, procurando que
la edificacion alcance el desempeno deseado. Para esto es muy conveniente que
el sistema estructural posea redundancia, es decir, que exista mas de una posible
trayectoria para transferir las cargas desde su origen hasta los cimientos, de manera
que la posible falla de un elemento o componente no ponga en peligro la integridad
de toda la estructura.

Ademas, el sistema estructural debe ser capaz de alcanzar, como minimo, su
ductilidad global asignada, es decir, el valor de ductilidad global que se asigna para
efectos de calcular la carga sismica con la que se disena la estructura o, en caso de
que se utilicen los métodos alternos de anélisis del articulo 77, su ductilidad global
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requerida. Para su integridad estructural, es necesario que los desplazamientos
del sistema estructural asociados con la ductilidad global asignada o, cuando
corresponda, su ductilidad global requerida, satisfagan los limites definidos en el
articulo 7.8 y que produzcan deformaciones internas en los elementos estructurales
que, aun excediendo los limites del comportamiento elastico, puedan ser
resistidos por los materiales estructurales sin pérdida sensible de su capacidad.
Para este propdsito los respectivos capitulos de la seccién 3, Requisitos para el
dimensionamiento y detalle de edificaciones, presentan los requisitos de disefio
generales y especificos para los distintos materiales estructurales.

C3.2 Consideraciones para desarrollar la
ductilidad del sistema estructural.

Para que el sistema estructural sea capaz de alcanzar la ductilidad global asignada,
o la ductilidad global requerida, segin corresponda, no es necesario que todos
sus elementos, componentes y uniones sean ductiles. Pueden existir elementos,
componentes o uniones fragiles, incapaces de mantener su capacidad bajo
deformaciones que excedan el rango elastico. Lo esencial es que, durante el sismo,
el sistema estructural se desplace de manera que solo ocurran deformaciones
inelasticas en los elementos, componentes o uniones ductiles de sus sistemas
sismorresistentes.

Las trayectorias de las fuerzas sismicas en los sistemas sismorresistentes
deben ser identificadas por el profesional responsable del diseno. Estas trayectorias
pueden combinar sus elementos, componentes y uniones ductiles y fragiles de
tres posibles maneras: en serie, en paralelo o con combinaciones de las anteriores.

En sistemas o subsistemas sismorresistentes con trayectorias de fuerzas
sismicas en serie, para desarrollar la ductilidad global asignada o la ductilidad global
requerida, segun corresponda, es necesario que los elementos, componentes
y uniones ductiles de cada sistema (o subsistema) sismorresistente siempre
alcancen su capacidad ultima antes que alguno de sus elementos, componentes
y uniones fragiles. De esta manera, los elementos, componentes y uniones
ductiles se deforman inelasticamente y actian como fusibles que previenen la falla
indeseable de los elementos, componentes y uniones fragiles, permitiendo que
pueda desarrollarse la ductilidad global asignada o la ductilidad global requerida,
segun corresponda, del sistema estructural mediante deformaciones inelasticas de
los elementos, componentes y uniones ductiles exclusivamente. En consecuencia,
todos los elementos, componentes y uniones fragiles deben ser capaces de
soportar las fuerzas sismicas en el rango elastico.

En cambio, en sistemas o subsistemas sismorresistentes con trayectorias
de fuerzas sismicas en paralelo, todos sus elementos, componentes y uniones
deben ser capaces de deformarse de manera compatible con los desplazamientos
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presentes durante la accién sismica, sin que pierdan su capacidad de resistir las
cargas gravitacionales presentes durante el sismo. En consecuencia, en este
caso, todos los elementos, componentes y uniones fragiles deben ser capaces
de soportar esos desplazamientos en el rango elastico, para no menoscabar su
capacidad estructural.

Un ejemplo de un sistema sismorresistente con elementos, componentes
0 uniones en serie puede ser una edificaciéon tipo marco con columnas ductiles
en cada piso unidas en sus extremos a diafragmas de entrepiso fragiles, pues
la trayectoria de las fuerzas de sismo pasa, en serie, del diafragma de entrepiso
superior a las columnas vy al diafragma de entrepiso inferior y asi sucesivamente.
Si las columnas son ductiles, alcanzaran su capacidad en flexocompresion y se
deformaran plasticamente, limitando de esa manera los cortantes transmitidos a
los diafragmas fragiles, los cuales estaran protegidos si su capacidad estructural es
mayor a las fuerzas cortantes que les transmiten las columnas.

Un ejemplo de sistema sismorresistente con elementos, componentes o uniones
en paralelo puede ser el caso de un piso en que todos sus elementos estructurales
verticales (columnas, muros, elementos de arriostre) estadn unidos a sus diafragmas
de entrepiso superior e inferior. Si, para simplificar, suponemos que esta edificacion
es simétrica, los diafragmas de entrepiso se desplazaran en su plano sin rotar sobre
su eje vertical, por lo que todos estos elementos deberan resistir desplazamientos
de traslacion y deformaciones laterales iguales. En este caso, si algunos de los
elementos estructurales verticales o inclinados son fragiles, deben ser capaces de
ajustarse a esas deformaciones sin exceder su limite elastico, para no menoscabar
su capacidad estructural ni la del sistema sismorresistente al que pertenecen.

(3.3 Sobrerresistencia.

El concepto de sobrerresistencia SR, ausente en las versiones de 1974 vy
1986, fue incorporado por primera vez en la versién del CSCR 2002. Todo sistema
estructural disenado para las combinaciones de cargas del articulo 6.2, posee en la
realidad una mayor capacidad debido a factores tan diversos como la redundancia
de sus sistemas sismorresistentes, los requisitos minimos incorporados en el
diseno, la presencia efectiva de elementos y componentes no considerados en
el andlisis, las dimensiones reales de los elementos y componentes estructurales
y los valores reales de sus propiedades mecanicas. Al reconocer la diferencia
entre las capacidades sismorresistentes real y nominal que posee todo sistema
estructural, el Cédigo permite reducir, por este valor, la magnitud de la demanda
sismica, representada por el coeficiente sismico C, definido en el capitulo 5.
Obsérvese que en realidad la sobrerresistencia representa una mayor capacidad
sismorresistente real del sistema estructural y no una menor demanda sismica,
pero el efecto numérico de incrementar la capacidad o disminuir la demanda es
equivalente. La figura C71 complementa este comentario.
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C3.4 Factor incremental.

Esimportante senalar que los elementos, componentes y uniones fragiles, por su
incapacidad para deformarse mas alla de su limite elastico sin pérdida sensible de su
resistencia, no sonrecomendables en edificaciones ubicadas enambientes sismicos.
Sin embargo, aunque dificil, es posible alcanzar comportamiento sismorresistente
ductil en sistemas estructurales que contengan algunos elementos, componentes
o uniones fragiles, siempre y cuando estos permanezcan en el rango eléstico
durante el sismo, sin alcanzar su capacidad estructural. Buscando este objetivo,
el Cddigo requiere que los elementos, componentes o uniones fragiles sean
disenados para las demandas derivadas del analisis estructural, incrementadas por
un factor incremental, £/, que eleve su capacidad por encima de los requerimientos
impuestos por el sistema estructural.

Para alcanzar este objetivo, en sistemas sismorresistentes con trayectorias de
fuerzas sismicas en serie, el factor incremental, F/, debe aumentar la capacidad
estructural de los elementos, componentes y uniones fragiles por encima de
la demanda resultante del andlisis estructural. Una mejor proteccion para estos
elementos, componentes y uniones se obtiene aplicando los conceptos del diseno
por capacidad (Park y Paulay, 1975; Paulay y Priestley, 1992; Bruneau, Uang y
Whittaker, 1998; Priestley, Calvi y Whittaker, 2007) pues, en lugar de utilizar las
fuerzas internas derivadas del andlisis estructural, se calculan las fuerzas que pueden
desarrollarse en estos elementos, componentes y uniones fragiles en funcién de
los limites a la capacidad de los elementos ductiles a los cuales estan integrados.

En sistemas sismorresistentes con trayectorias de fuerzas sismicas en paralelo,
el factor incremental, F/, debe ademas considerar que los elementos, componentes
y uniones fragiles sean capaces de ajustarse a los desplazamientos inelasticos del
sistema estructural sin exceder su limite elastico.

La tabla 6.2 del inciso 6.2.2 define los valores del factor incremental, F/, para
ambos casos.

C3.5 Consideraciones sobre
diafragmas de entrepiso.

El comportamiento de los sistemas de entrepiso como diafragmas rigidos en
su propio plano, capaces de distribuir las fuerzas sismicas entre los sistemas
sismorresistentes de acuerdo con sus respectivas rigideces y capacidades, es muy
importante para desarrollar una adecuada respuesta integral del sistema estructural.
Para alcanzar este propdsito, es necesario que el profesional responsable disene
los diafragmas para que sean capaces de resistir las fuerzas inducidas en ellos
y verifique que tengan la rigidez requerida para ser considerados rigidos, segun
criterios del articulo 4.6. Salvo que el diseno del profesional responsable les permita
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desarrollar alguna ductilidad, los diafragmas se consideran componentes fragiles,
por lo que deben ser disenados para fuerzas sismicas incrementadas por el factor
incremental, FI.

C3.6 Efectos de la componente vertical del sismo.

Para estructuras cuya flexibilidad vertical sea significativa, debe considerarse el
efecto de la excitacion en esa direccién, incluyendo su efecto en la respuesta y
diseno de la edificacién o de alguno de sus elementos, componentes y uniones.

Los valores para la aceleracion vertical de un sismo son muy variados y dependen
de la magnitud del sismo, de la distancia al hipocentro y del tipo de suelo, entre
otros. Se han registrado valores muy altos de aceleracién vertical, especialmente
en sismos cercanos. La respuesta de la edificacion a la componente vertical genera
espectros de respuesta muy diferentes a los espectros de respuesta derivados con
la componente horizontal de un sismo. Al dia de hoy, no se tiene la informacién
necesaria en nuestro pais para incluir en el Cédigo espectros de diseno para
aceleracion vertical. Por esta razon, no se incluye valor alguno para la aceleracion
vertical o para un coeficiente sismico vertical, por lo que se recomienda realizar
estudios especificos cuando las condiciones lo ameriten. En ausencia de estudios,
se recomienda que la intensidad del movimiento vertical no sea menor que 2/3 de
la intensidad del movimiento horizontal.

La consideracion de la flexibilidad de la estructura, elementos y componentes es
importante en el modelado de la estructura, segun se menciona en el inciso 7.2.3.

La participacion de las componentes direccionales del sismo se hace conforme
al articulo 73 y las combinaciones para obtener la carga ultima es la indicada en el
inciso 6.2.1.
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Clasificacion de las
estructuras y sus
componentes

El capitulo 4 clasifica las edificaciones segun factores tales como su nivel de
importancia (articulo 4.1), su sistema estructural (articulo 4.2), la regularidad en
planta y en altura de la estructura (articulo 4.3), la ductilidad de sus elementos,
componentes y uniones (inciso 4.4.1) para asi definir una ductilidad global asignada
para la estructura (inciso 4.4.2 y tabla 4.3). Este valor es un dato fundamental para el
célculo del coeficiente sismico (capitulo 5). El capitulo también considera aspectos
de irregularidad para determinar el tipo de analisis (articulo 4.5) y concluye con un
articulo referente a diafragmas vy los requerimientos para poder considerarlos como
infinitamente rigidos (articulo 4.6).

C4.1 Clasificaciéon de las edificaciones
segun importancia y definicién
de objetivos de desempefio

Se define como objetivo de desempeno (SEAOC, VISION 2000) el par
formado por un nivel especifico de sacudida sismica y el correspondiente nivel de
desempeno que debe satisfacer la edificacion. En todo diseno sismorresistente es
necesario definir al menos un objetivo de desempeno, acorde con la importancia de
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la edificacion considerada y las consecuencias que una posible falla conlleva para
Sus ocupantes.

El Cédigo establece, en la tabla 4.1, cinco clases de edificaciones segun su
importancia, denominadas con las letras A, B, C, D, E, y asigna a cada una de
ellas un factor de importancia, /, con valores de 0.75, 1.0 o 1.25 que multiplica a la
aceleracion pico efectiva de diseno en el célculo del coeficiente sismico (ecuacién
[5-1]). Tal y como lo define el inciso 2.4.b, estos valores estan relacionados con los
niveles de sacudida sismica (articulo 2.3) y su correspondiente aceleracién pico
efectiva de diseno (articulo 2.4). Los valores de la tabla 2.3 son para un periodo de
retorno de 475 anos, que corresponde a un sismo fuerte para una estructura con
una vida Util de 50 anos y una probabilidad de excedencia del 10% (inciso 2.3(a)).
Para estos casos el correspondiente factor de importancia es / = 1.0. De acuerdo
con el articulo 2.3 y el inciso 2.4.b, los sismos extremos tienen una aceleracion pico
efectiva 25% mayor que la de los sismos fuertes (factor de importancia / = 1.25) y
los sismos moderados tienen una aceleracion pico efectiva 25% menor a la de los
sismos fuertes (factor de importancia / = 0.75).

Para la redaccion del CSCR 2010 se estudié la relacién entre los niveles de
aceleracion y los consecuentes periodos de retorno. Para el territorio costarricense,
la relacidon esta resumida en la tabla que sigue, basada en multiples estudios de
amenaza sismica probabilisticos realizados por la Ing. Maria Laporte en nuestro pais
(ver referencias en los comentarios al capitulo 2):

TABLA C4.1: Promedio de los resultados de estudios de amenaza

sismica normalizados para PGA,_,, ... para 74 sitios en Costa Rica
= anos

FEilosD de: 6o, 7 Coeficiente = PGA [ ./PGA _, ;.-
anos i =500 arios
50 0.543
100 0.656
200 0.791
500 1.000
715 1.091
1000 1.183
2000 1.390
5000 1.705
10000 1.974

Los valores de 0.75, 1.00, 1.25 y 1.50 de este coeficiente, tres de los cuales
compatibles con el factor de Importancia de la tabla 4.1 del CSCR 2002, se
extrapolaron para obtener los siguientes periodos de retorno:
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TABLA C4.2: Extrapolacién de los resultados de estudios
de amenaza sismica para 74 sitios en Costa Rica

Periodo de retorno, Ti, Coeficiente = PGA /PGA __ .
ahos ' SOl
162 0.75
500 1.00
12653 1.25
2753 1.50

Siguiendo el anélisis de los resultados de los estudios de amenaza sismica
para todo el pais, se prepard la siguiente tabla 3 que muestra probabilidades de
excedencia de las sacudidas con periodos de retorno de 2753 y 1253 anos para
vidas Utiles de 50, 75, 100, 150 y 200 anos. Los periodos de retorno de 2753y 1253
corresponden a la solicitaciéon de estructuras normales (periodo de retorno de 500
anos) multiplicados respectivamente por factores de importancia de 1.25y 1.5.

TABLA C4.3: Probabilidades de excedencia de las sacudidas con periodos de
retorno de 2753 y 1253 anos para vidas Utiles de 50, 75, 100, 150 y 200 afnos

Vida util Probabilidad de excedencia de | Probabilidad de excedencia de

(anos) un evento conT = 2753 anos | un evento conT = 1253 anos
50 0.018 0.039
75 0.027 0.058
100 0.036 0.077
150 0.053 0.113
200 0.070 0.148

Con base en esta informacion y tomando en cuenta los requisitos para el
cumplimiento de los objetivos de desempeno indicados en la tabla 4.2, se decidid
disminuir el factor de importancia de | = 1.5 a | = 1.25 para las estructuras de los
grupos Ay B.

La tabla 4.1 presenta una columna con los factores de importancia, /p,
correspondientes al diseno de sistemas y componentes no estructurales (capitulo
14). Estos factores exceden a los factores / en 0.25 para asi proveer a los
componentes y sistemas no estructurales de un mayor factor de seguridad sobre el
sistema estructural y reducir asi su probabilidad de dano.

En lo que respecta a niveles de desempeno, el Cédigo establece dos niveles:
nivel de seguridad de vida y nivel operativo (SEAOC, VISION 2000). En el nivel
de desempeno de seguridad de vida se debe proteger la vida de los ocupantes y
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transeulntes, aunque se acepta que, por efectos del sismo, la edificacién pueda
sufrir danos estructurales y no estructurales. El nivel operativo es mucho mas
estricto, pues no solo busca preservar la vida de ocupantes y transelntes sino
que procura que los danos estructurales y no estructurales causados por el sismo
sean minimos, de tal manera que la edificaciéon continte siendo funcional o vuelva
a serlo en un breve periodo. Los pardmetros de verificacion de estos dos niveles
de desempeno se establecen mediante limites a las derivas o desplazamientos
relativos entre pisos (articulo 7.8), los cuales tendran una limitacion especial para el
nivel operativo y una limitaciéon normal para el nivel de seguridad de vida (tabla 7.2).

Los objetivos de desempeno correspondientes a cada uno de los cinco grupos
en que se clasifican las edificaciones segun importancia se definen con detalle en
el inciso 4.1.2 del Codigo. Estos objetivos se pueden resumir en la matriz siguiente:

Nivel de desempefio sismico

Operativo Seguridad
de vidas
S 2 u
£ [T B
g
T
-
& S C D
[ w -
©
[-)
v -]
T &R
—_ 5 e
S 31
= s~

Figura C4.1. Objetivos de desempefno segun importancia.

Adicionalmente a los mencionados limites en los desplazamientos relativos,
la tabla 4.2 rechaza la posibilidad de que las estructuras de los grupos A, By C
presenten condiciones de irregularidad severa (inciso 4.3.4). Asimismo, exige
proveer ductilidad local 6ptima (inciso 4.4.1.b.i) para las estructuras del grupo A,
a menos que el profesional responsable pueda demostrar, al utilizar métodos
técnicamente aceptados de respuesta inelastica, que una ductilidad local moderada
es suficiente para desarrollar la ductilidad global requerida.
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C4.2 Clasificacion de los sistemas estructurales

El sistema estructural espacial de un edificio estda compuesto por uno 0 mas
subsistemas vinculados mediante diafragmas de piso o de techo. La clasificacion
del sistema estructural estd basada en sus propiedades geométricas, fisicas vy
estructurales, las cuales determinan el tipo de comportamiento de la edificacién
ante cargas laterales.

La asignacion de los factores de ductilidad para cada tipo de estructura esta
basada en los resultados de investigaciones analiticas y experimentales sobre los
diferentes tipos de estructuras y su capacidad para deformarse mas alla del limite
elastico, asi como en el comportamiento observado durante sismos pasados.

Para poder clasificar los sistemas estructurales como tipo marco, tipo dual o
tipo muro, deben ser construidos con materiales estructurales cuyas propiedades
y comportamiento sean conocidos, tales como concreto reforzado, mamposteria
reforzada, acero o madera.

C4.2.1 Tipo marco

Las estructuras tipo marco resisten las cargas verticales y las fuerzas
sismicas por medio de marcos o porticos compuestos por vigas, columnas y sus
correspondientes uniones. Cuando el disefo es adecuado, este tipo de estructura
permite alcanzar niveles de ductilidad relativamente altos debido a sus mayores
niveles de redundancia, a que sus elementos fallan predominantemente en flexion, a
los detalles estructurales asignados a los elementos, componentes y unionesy a su
regularidad, tanto en altura como en planta. El detallado correspondiente al concepto
de "viga débil-columna fuerte” permite lograr niveles de desempeno superiores, de
ahi que se pretenda lograr este concepto en el detalle. Adicionalmente se requiere
que los nudos de unién viga-columna tengan un comportamiento adecuado; razéon
por la cual se prohiben explicitamente los sistemas constituidos exclusivamente
por columnas vy losas planas.

C4.2.2 Tipo dual

Cuando el sistema estructural contiene marcos combinados con muros de corte
o elementos diagonales de riostras se clasifica como dual. Esto significa que las
cargas verticales y las fuerzas sismicas son resistidas por la acciéon conjunta de
los muros de corte, marcos arriostrados y marcos o poérticos ductiles. La mayor
rigidez de los muros y de los marcos arriostrados causa que resistan la mayoria de
la fuerza sismica y por lo tanto el comportamiento de estos sistemas gobierna el
comportamiento de la edificacion.
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En general los muros y los marcos arriostrados tienen menor ductilidad que
los marcos ductiles, esto por tener menos puntos donde disipar energia y por el
comportamiento propio de sus elementos.

Para que un sistema estructural sea considerado como dual, el sistema de
porticos ductiles debe participar en la disipacién de energia. Para lograr esto se
requiere que la capacidad de cortante por piso de las columnas cuando se tiene la
rotulacion en sus extremos o se alcance su capacidad a cortante, sea al menos el
25% de la fuerza cortante total de diseno obtenida del anélisis para dicho piso.

C4.2.3 Tipo muro

Este tipo de sistema estructural resiste las cargas verticales y las fuerzas sismicas
mediante muros de corte o marcos arriostrados.

En consecuencia, la ductilidad de estos sistemas estructurales depende del
comportamiento que presenten los muros o los sistemas arriostrados. En general,
estos sistemas presentan menor ductilidad que los marcos ductiles. Usualmente
el comportamiento ineldstico de estos sistemas tiende a concentrarse en los
primeros niveles, lo que reduce la redundancia, limita la disipacion de energia a
estos niveles, y evita que el resto de la estructura participe en esta disipacion.
Consecuentemente los valores de ductilidad asignados a este tipo de estructura
son menores que aquellos donde se tiene alta redundancia y disipacion de energia
mediante flexién en vigas ductiles.

C4.2.4 Tipo voladizo

Cualquier sistema estructural sismorresistente que resista las fuerzas sismicas
mediante elementos, sea columnas o muros, que trabajen esencialmente en
voladizo clasifica en este tipo. Los elementos en voladizo tienen una redundancia
reducida al minimo y su comportamiento inelastico se concentra en la base, de ahi
que una vez iniciada la disipacion de energia en la base, la rigidez lateral disminuye
a niveles que pueden comprometer la estabilidad de la edificacion debido al efecto
P - A. Por estas razones en este tipo de edificacién se pretende que la respuesta
sismica sea esencialmente elastica; se admite una ductilidad ligeramente mayor
que 1.0 Unicamente en estructuras regulares y con detallado de elementos que
conduzcan a ductilidades locales éptimas.

C4.2.5 Tipo otros

Se incluyen en este tipo de edificaciones aquellos sistemas estructurales cuyas
caracteristicas o cuyos materiales no permiten ser clasificados en alguno de los
tipos anteriores.
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Las edificaciones diferentes a las clasificadas en los tipos anteriores en general
carecen de informacién experimental y de informacién documentada durante
sismos anteriores, por lo que los niveles de ductilidad asignados seran similares
a los de las estructuras tipo voladizo. El profesional responsable del diseno podr,
mediante experimentacion o mediante calculo analitico, demostrar que es posible
homologar la estructura a alguno de los tipos anteriormente descritos y asignarle la
ductilidad correspondiente a esos otros tipos, segun la tabla 4.3.

C4.3 Clasificacion de estructuras segin
la regularidad para efectos de
asignacion de la ductilidad global

Esta clasificacién de las edificaciones se hace para realizar su diseno segun el
desempeno esperado.

El conocimiento del verdadero comportamiento aumenta a medida que la
edificacion es mas regular, y por ende se puede admitir mayor incursion en el rango
inelastico, es decir, que en estructuras regulares se admiten mayores demandas
de ductilidad que en estructuras irregulares. Los valores de ductilidad global se
sugieren para lograr un comportamiento adecuado a pesar de las irregularidades de
la edificacion.

En este inciso se mencionan los requerimientos de regularidad que inciden
en la seleccion de la ductilidad global asignada segun la tabla 4.3. Otros aspectos
de irregularidad que no interfieren en esto pero si en el tipo de andlisis a realizar
se mencionan en el articulo 4.5. Este concepto de dividir los requerimientos de
regularidad en términos de si afectan o no la seleccion de ductilidad o el tipo de
analisis constituye un cambio importante de este cédigo con respecto al CSCR 2002.

C4.31 Regularidad en altura

En este inciso se definen los requerimientos de regularidad en altura para
poder clasificar al edificio como regular. Estos tienen la intencidon de minimizar
concentraciones de esfuerzos y brindar mejores condiciones para que la edificacién
tenga un buen comportamiento en el caso de un sismo.

La regularidad requiere continuidad de los elementos verticales de los sistemas
resistentes desde la cimentacién hasta el nivel superior de cada uno estos, con el
propdésito de disminuir la transmision de fuerzas cortantes de un eje de resistencia
a otro a través del diafragma de piso, asi como de evitar que las fuerzas axiales
gravitacionales y sismicas tengan que ser transmitidas de las columnas de los
niveles superiores a las de los niveles inferiores, a través de vigas.
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La utilizacién de un diafragma rigido permite que todos los elementos verticales
o inclinados que lleguen a este puedan participar en la resistencia lateral del edificio.

El requisito de cortante de cada piso pretende evitar la existencia de pisos
“débiles” en cualesquiera de las direcciones horizontales, ya que esto puede
concentrar el dano en algunas zonas de la estructura con demandas de ductilidad
local mayores que las utilizadas en el diseno.

C4.3.2 Regularidad en planta

En este inciso se definen los requisitos de regularidad en planta para poder
clasificar al edificio como regular. Estos tienen la intencion de minimizar
concentraciones de esfuerzos y brindar mejores condiciones para que la edificacién
tenga un buen comportamiento en el caso de un sismo.

La regularidad en planta requiere que la excentricidad sea menor que el 5% de
la dimension respectiva en planta del nivel considerado, ecuaciones [4-1] y [4-2]. La
excentricidad se calcula con las ecuaciones [4-3] y [4-4].

Para efectos de calcular las rigideces de los elementos resistentes verticales o
inclinados relacionados con estas ecuaciones, cuando las direcciones principales
de estos no coinciden con la direccién x o la direccion y de las ecuaciones, se
permite descomponer cada componente principal de la rigidez del elemento en las
direcciones (x, y) globales.

Sise recurre al andlisis dindmico, las ecuaciones [4-1] y [4-2] pueden ser obviadas,
pero se debe verificar que en cada nivel y para cada modo de oscilacion predominante
en la direccion x o en la direccion vy, la diferencia entre los desplazamientos de los
extremos de la edificacién no supere el 30% del desplazamiento del centro de
masa para cada direccion. Para efecto de este péarrafo, se entiende por modo de
oscilaciéon predominante en una determinada direccién, el modo de oscilaciéon con
mayor porcentaje de masa modal efectiva en esa direccion.

Se requiere que el edificio tenga resistencia lateral en dos ejes diferentes en cada
direccion ortogonal. Esto permite que el edificio no solo tenga resistencia y rigidez
lateral en ambas direcciones ortogonales, sino también resistencia y rigidez torsional
en el caso que se presenten excentricidades en el edificio. Como se comenta en
el inciso C4.3.3, el incumplimiento de este requisito reduce sustancialmente la
resistenciay larigidez torsional de la estructura y hace que cualquier comportamiento
no lineal de la misma comprometa seriamente su desempeno.

Se requiere ademads que los centros de masa y de rigidez estén alineados de piso
a piso de manera que las fuerzas sismicas de los pisos superiores no introduzcan
torsiones en los pisos inferiores y viceversa.
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(C4.3.3 Irregularidad moderada

El Codigo enfatiza en la necesidad de lograr estructuraciones regulares o, a lo
mas, de irregularidad moderada, ya que cuando se presenta el comportamiento
elastoplastico en estructuras de irregularidad grave, el desempeno de la estructura
tiende a ser inadecuado.

Toda estructura que no cumpla con alguno de los parametros indicados en
los articulos anteriores, clasificara como edificaciéon irregular moderada, siempre
y cuando no se excedan los pardmetros indicados en 4.3.4 y se cumpla con el
requisito 4.3.2.b.

El incumplimiento del requisito 4.3.2.b reduce sustancialmente la resistenciay la
rigidez torsional de la estructura y hace que cualquier comportamiento no lineal de
la misma comprometa seriamente su desempeno.

Las estructuras con irregularidad moderada se disenan para una ductilidad global
menor o igual que la usada en estructuras regulares.

C4.3.4 Irregularidad grave

El incumplimiento del inciso 4.3.2.b (por las razones expuestas en el inciso
C4.3.3) y lo indicado en este inciso 4.3.4 conducen a la clasificacion de la edificacion
como irregular grave.

El requisito de rigidez y de capacidad de cortante de cada piso pretende evitar la
existencia de pisos “suaves” y pisos “débiles” en cualesquiera de las direcciones
horizontales, ya que esto puede concentrar el dano en algunas zonas de la estructura
con demandas de ductilidad local mayores que las utilizadas en el disefo.

Grandes excentricidades deforman y cargan sustancialmente algunos elementos
de la periferia de la edificacién, por lo cual la excentricidad debe tener un limite en
la etapa de diseno.

C4.3.5 Excepciones

Las excepciones mencionadas en este inciso reconocen que las mismas no son
importantes para determinar la regularidad de la edificacion (ni su ductilidad global
asignada).
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C4.4 Ductilidad de los sistemas
estructurales y sus componentes

La escogencia de la ductilidad global de disefo para un sistema estructural es
de suma importancia en la determinacion de la demanda sismica. Esto puede verse
claramente en cualesquiera de las figuras 5.1 a 5.12.

Se reconoce que la ductilidad de un sistema estructural no solo depende del tipo
estructural, sino de otros factores, considerados en forma independiente al tipo
estructural, tales como ductilidad local y regularidad en planta y en altura.

C4.41 Elementos, componentes y
uniones ductiles y fragiles
Se clasifican los elementos, componentes y uniones como fragiles y ductiles.

Los elementos, componentes y uniones fragiles deben ser disenados con una
demanda incrementada por el factor incremental, F/, con la intencién de buscar que
el comportamiento sismico del sistema estructural sea dictado por los elementos
ductiles sin llegar a falla alguna de los elementos, componentes y uniones fragiles. Es
decir, ladisipacion de la energia inelastica es tomada por los elementos, componentes
y uniones ductiles, mientras que los fragiles permanecen en el rango eléstico. Para
que esto pueda darse, es necesario ademas que los elementos, componentes y
uniones fragiles puedan tolerar los desplazamientos de la estructura.

Se recalca la importancia del disefo de los elementos, componentes y uniones,
cuya ductilidad local es determinante para el comportamiento y la ductilidad global de
cada sistema estructural. La ductilidad local escogida, la cual depende del detallamiento
para cada tipo de material, puede ser 6ptima o moderada. Se brindan detalles para
clasificacion en cada uno de estos tipos de ductilidad en los capitulos 8, 9, 10y 11.

C4.4.2 Sistemas estructurales ductiles y frdgiles

Se hace énfasis en que en la definicion de la ductilidad global asignada de la tabla
4.3, deben escogerse los elementos, componentes y uniones cuya ductilidad local
sea determinante para asegurar el comportamiento ductil del sistema estructural.
Por lo tanto, algunos elementos, componentes y uniones podrian ser disefados
elasticamente, sin el detalle correspondiente a la ductilidad local escogida, siempre
y cuando se demuestre que la ductilidad global de la edificacion no estara regida
por la ductilidad local de estos elementos, componentes y uniones, y ademas, que
sean capaces de tolerar las deformaciones que les impone la estructura sin afectar
la integridad del sistema estructural.
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El sistema estructural de una edificaciéon es ductil o fragil dependiendo de si los
elementos, componentes y uniones determinantes en su comportamiento sismico,
son ductiles o fragiles.

Los sistemas estructurales fragiles no se comportan en forma ductil, o sea que
no poseen la capacidad de deformarse inelasticamente manteniendo su integridad
estructural. Tomando en cuenta que el sismo de diseno puede ser excedido, el
comportamiento de un sistema estructural fragil puede ser muy deficiente con la
posibilidad de tener un colapso total o parcial. Esto contradice los objetivos de
desempeno indicados en el inciso 4.1.2. Por esta razon, los sistemas estructurales
fragiles no son permitidos para ningun tipo de edificacion. En edificaciones
existentes, cuando los estudios de diagndstico evidencien que el sistema estructural
es fragil, esto se debe indicar, y es necesario que cualquier adecuacion estructural
corrija esta situacion.

Es también por esta razén que este coddigo indica que todo sistema estructural
debe poseer una ductilidad global intrinseca minima de 1.5. Esto debe ser demostrado
por el profesional responsable, a menos que se utilice la tabla 4.3 para determinar
la demanda sismica junto con los requisitos de diseno y detallado de este cédigo.

C4.4.3 Ductilidad global asignada

La tabla 4.3 indica la manera en que se determina la ductilidad global asignada
para una edificacion, la cual depende de los siguientes aspectos: a) tipo de sistema
estructural (articulo 4.2), b) regularidad en planta y en elevacién (regular, irregular
moderado o irregular severo, articulo 4.3) y ¢) ductilidad local (6ptima o moderada,
inciso 4.4.1).

A diferencia del CSCR 2002, no todos los tipos de irregularidad influyen en la
seleccion de la ductilidad global asignada. Como se menciona en el articulo 4.5,
existen irregularidades que solo influyen en la seleccién del tipo de andlisis a realizar.

Con excepciéon del caso en que en una de las direcciones se disefa para que la
edificacion permanezca en el rango eldstico (ductilidad global asignada igual a uno),
la ductilidad global asignada debe ser la misma en ambas direcciones de analisis
e igual a la menor de estas. Esto es asi porque la edificacién es en la realidad una
estructura en tres dimensiones. Por lo tanto, su respuesta sismica tridimensional
esta gobernada por su ductilidad mas critica.

La ductilidad global asignada indicada en la tabla 4.3 es solo una estimacién de
la ductilidad global intrinseca. Los métodos alternos indicados en el articulo 7.7
permiten hacer una mejor estimacion de este valor.

Durante los anos de aplicacion del CSCR 2002 se han disenfado e investigado
multiples sistemas estructurales y se ha podido calibrar la tabla 4.3.

Para los sistemas estructurales tipos dual y muro se determind que la presencia
de la ductilidad local ¢ptima, alin con la existencia de una estructura con irregularidad
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local moderada, permitia desarrollar una ductilidad global asignada de 3 y 2,
respectivamente.

Para el sistema estructural tipo marco se concluyd que el poseer una ductilidad local
moderada, aun para una estructura regular, no necesariamente permitia desarrollar
una ductilidad global asignada de 4, por lo que se decidio reducir su valor a 3.

Comentarios a las notas de la tabla 4.3:

Ca

Cb

Cc

Cd

Comunmente, el problema del concreto prefabricado esta en las uniones, por
lo que se limita a estos sistemas a un valor maximo de ductilidad global y =
1.5. No obstante, algunos sistemas prefabricados con uniones bien detalladas
podrian tener un valor de p mayor. El Cédigo permite al disefador utilizar
una ductilidad global mayor que 1.5 para sistemas estructurales constituidos
principalmente por elementos de concreto prefabricado, siempre y cuando,
existan pruebas experimentales y célculos analiticos que demuestren que el
sistema estructural puede desarrollar dicha ductilidad global.

Las irregularidades graves tienden a conducir a un mal comportamiento
sismico por lo que, en lo posible, se deben evitar. Para cuando no se
puedan evitar, se incrementan sustancialmente los valores de demanda
al obligar a que se disene elasticamente (u = 1.0). Tal como se menciona
en el inciso 4.4.2, estas estructuras deben poseer una ductilidad global
intrinseca minima de 1.5.

El hecho de no tener un diafragma rigido que integre los diferentes sistemas
sismorresistentes hace que la distribucién de fuerzas sismicas a estos sea
diferente a la que se obtendria si el diafragma fuera rigido. Si la flexibilidad
del diafragma fuera muy alta, a tal punto que su rigidez fuera despreciable,
cada sistema sismorresistente actuaria independientemente, razéon por la
cual podria disenarse con las fuerzas sismicas correspondientes a su area
tributaria. Asimismo, las deformaciones de los sistemas sismorresistentes a
nivel de entrepiso pueden ser muy diferentes, sobre todo si algunos de ellos
incursionan en el rango inelastico. Por estas razones, es conveniente disenar
los sistemas estructurales que no posean diafragma rigido con una ductilidad
global asignada baja (u<1.5) y verificar que el diafragma pueda tomar las
deformaciones relativas entre los diferentes sistemas sismorresistentes.
Los articulos 3.5 y 4.6 mencionan el concepto de diafragma rigido aplicado
a entrepisos y no a techos livianos. Estos Ultimos, como se menciona en el
articulo C3.5, no inciden en esta restricciéon de ductilidad global asignada, por
lo que edificaciones con techos livianos podrian tener ductilidades globales
mayores que 1.5, si cumplen con los requisitos respectivos de este cédigo,
en especial con el concepto de diafragma rigido en todos los entrepisos.

No es razonable asignar ductilidad y sobrerresistencia, SR, a las fundaciones
de un voladizo ya que las fuerzas sismicas reales pueden ser mayores que
las fuerzas de diseno y su falla puede provocar el colapso de la estructura.
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Ce

Cf

Cg

Ch

Ci

El Cédigo enfatiza la necesidad de contar con algun tipo de ductilidad en el
sistema estructural, por lo que se indica que este debe tener una ductilidad
global intrinseca de 1.5, como minimo. Utilizar una ductilidad global
asignada igual a 1.0 para establecer un nivel de fuerzas de diseno elastico
no implica que se esté incumpliendo con este requisito. En este caso, ese
nivel de fuerzas junto con los otros requisitos de diseno y detallamiento
brindan la ductilidad global intrinseca minima requerida. En otras palabras,
el hecho que este codigo acepte utilizar una ductilidad global asignada igual
a 1.0 para el calculo de las fuerzas sismicas no implica que acepte que el
sistema estructural sea fragil.

El sistema estructural tipo otros incluye todo lo que no esta descrito en
los otros sistemas estructurales mencionados en el Cddigo. Por lo tanto,
a menos que el profesional responsable del diseho pueda demostrar que
el sistema tiene una ductilidad mayor, debe utilizar 4 = 1.0. Tal como se
menciona en el inciso 4.4.2, estas estructuras deben poseer una ductilidad
global intrinseca minima de 1.5.

Latabla10.5asignaductilidadeslocalesaalgunos sistemas sismorresistentes
de acero y define ductilidades globales asignadas a algunos sistemas
estructurales. En estos casos, esta tabla 10.5 sustituye a la tabla 4.3, para
efectos de determinar los valores de la ductilidad global asignada.

Las estructuras de acero de los tipos marcos ordinarios (OMF) y marcos
ordinarios arriostrados (OCBF) no tienen muchos requisitos de detalle y su
uso tiene las limitaciones descritas en las notas 1, 2 y 3 de la tabla 10.5.

A criterio del profesional responsable del diseno, las tapias pueden ser
disefadas como sistemas estructurales o como sistemas o componentes
no estructurales (capitulo 14). Cuando se consideren sistemas estructurales,
se puede utilizar alguna ductilidad (4 = 1.5) ya que el comportamiento
difiere al de un voladizo convencional en que no toda la longitud de la tapia
se mueve en la misma direccion al mismo tiempo (modo de oscilacion
ondulado en planta).

C4.5. Aspectos de irregularidad para

determinar el tipo de anélisis

Los requisitos de este articulo eran utilizados en el CSCR 2002 para modificar
la regularidad en planta o altura y por tanto influian en la seleccién de la ductilidad
global asignada a la edificacién. En el CSCR 2010 se considera que estos requisitos
no influyen en la escogencia de la ductilidad global asignada pero si en el tipo de
analisis que se debe realizar.

Si se cumplen las relaciones indicadas en las ecuaciones [4.7] y [4.8], la relacion
entre frecuencia rotacional y frecuencia lateral es mayor que 1.41 (Kan y Chopra
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1977), de manera que los efectos de la torsién en planta no son incrementados por
la respuesta dinamica. Por lo tanto, si se incumplen estas ecuaciones, se requiere
realizar un analisis tridimensional dinamico de la estructura.

En el célculo de las rigideces torsionales, debe prestarsele particular atencion
a los ductos de pared delgada, en el sentido de considerarlos abiertos o cerrados
segun mejor modele la realidad.

Si se incumple alguna de las condiciones mencionadas en el inciso 4.5.b, un
analisis estatico podria no representar apropiadamente la respuesta sismica del
edificio. En estos casos, se considera que un analisis tridimensional dinamico no es
necesario, por lo que se permite realizar un analisis bidimensional dindmico en dos
dimensiones ortogonales.

Se permite un anélisis estatico si, ademas de cumplir con los tres requisitos del
inciso 4.5.b, se cumple con el inciso 7.4.2. Este analisis se debe realizar en cada una
de las dos direcciones ortogonales.

Las excepciones mencionadas en este articulo pretenden eliminar la posibilidad
que partes no importantes de la edificacion puedan influir en la selecciéon del tipo
de analisis a realizar.

(C4.6. Diafragmas

El comportamiento de los diafragmas de entrepiso es uno de los mas complejos
y aun poco entendidos aspectos del comportamiento sismico de las edificaciones.
Los diafragmas de entrepiso son elementos estructurales determinantes en el
comportamiento sismorresistente de la edificacién. Estos elementos sirven a la
transferencia de fuerzas horizontales hacia los elementos resistentes verticales e
inclinados [Gardiner y Bull 2008].

Es necesario visualizar los mecanismos de transmision de cargas vy el flujo de
fuerzas entre sus diferentes elementos para dimensionar todos los componentes
del diafragma. Se debe prestar atencién en particular al dimensionamiento
de las cuerdas o elementos de borde que trabajan esencialmente a traccion-
compresién y por lo tanto se debe garantizar el anclaje de las barras de refuerzo y
el confinamiento del concreto. De igual importancia son los elementos colectores
y el acero de refuerzo de las sobrelosas de concreto y su anclaje a los elementos
sismorresistentes verticales e inclinados.

Las irregularidades en la geometria de los diafragmas presentan desafios para el
detallado de los componentes, debido a la concentracion de esfuerzos que generan,
produciendo altas deformaciones y concentracion de dano. Esto es de particular
importancia cuando la configuraciéon del diafragma presenta entrantes o reducciones
mayores que el 15% de su dimensiéon en planta y cuando los diafragmas presentan
aberturas o discontinuidades mayores que el 50% de su &rea bruta.
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Es usual que los diafragmas sean idealizados como infinitamente rigidos durante
la etapa de analisis y disefo, aun cuando no lo sean, lo cual puede conducir a
resultados no conservadores [Barron y Hueste 2004]. Es necesario entonces definir
qué es un diafragma flexible y qué es un diafragma rigido, pues la respuesta de la
edificaciéon ante cargas laterales depende de ello. Se considera que un diafragma
es rigido, para efectos de distribuir las fuerzas cortantes de piso y momentos
torsionales, si la deformacion lateral maxima del diafragma en su propio plano
es menor o igual a dos veces el promedio de las derivas maxima y minima del
diafragma, como se muestra en la figura C4.2. En forma alternativa se permite
obviar la revision de deformaciones en el diafragma de entrepiso y suponer que
es infinitamente rigido si presenta longitud total limitada, razén de aspecto menor
a tres y espesor minimo de losa o sobrelosa de concreto. Con esto se pretende
de forma simplificada asegurar que el diafragma tenga la rigidez necesaria. Se ha
demostrado que las deformaciones de los diafragmas son muy sensibles a factores
como la longitud, la razdén de aspecto v la rigidez efectiva [Nakaki 2000].

Los requisitos actuales de detallado para el armado de los diafragmas de entrepiso
no permiten el desarrollo de gran ductilidad, por lo que el comportamiento preferido
para los diafragmas es el de una respuesta elastica, previniendo la cedencia por
flexion del diafragma. Estos elementos son considerados elementos fragiles y para
su dimensionamiento o diseno se deben utilizar las fuerzas incrementadas por el
factor incremental, F/ [FEMA 450, Fleishman-Restrepo 2004].

Deriva promedio Deformacion
de elementos maxima del
verticales (DPEV) diagrama (DMD)

NOTA: Diafragma es flexible si (DMD)>2(DPEV)
y rigido si (DMD)<2(DPEV)

Figura C4.2. Diafragmas rigidos y flexibles
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Coeficiente sismico

El coeficiente sismico, C, se define en la ecuacion [5-1] como el producto de
la aceleracion pico efectiva de diseno, a_, el factor de importancia, /, y el factor
espectral dindmico, FED, dividido entre la sobrerresistencia, SR. Este coeficiente
equivale a un espectro de diseno de aceleraciones para valores de ductilidad y
amortiguamiento constantes.

La aceleracion pico efectiva de diseno estd definida en el capitulo 2 y se obtiene
de la tabla 2.3, segun la zonificacién sismica y el sitio de cimentacion.

El factor de importancia de una edificaciéon, indicado en la tabla 4.1, pretende
asignar, de acuerdo con la ocupacion o funcion, un nivel de sacudida sismica
definido en el articulo 2.3, acorde con los objetivos de desempeno indicados en el
inciso 4.1.b.

La sobrerresistencia esta definida en el capitulo 3 como la razén entre la
capacidad real sismorresistente y la capacidad nominal sismorresistente. La
capacidad real sismorresistente normalmente es mayor que la capacidad nominal
sismorresistente debido a varias razones, entre ellas: diferencia entre la resistencia
real de los materiales utilizados y los especificados, diferencia entre lo especificado
por el disefador y la demanda considerada, redundancia presente en las estructuras
y otras.

La sobrerresistencia constituye un aumento en la capacidad de una estructura.
Aunqgue se podria comparar la capacidad real sismorresistente de la edificacion, es
decir, la capacidad nominal aumentada por SR, con su demanda, en este cddigo
se compara la capacidad nominal de la edificacién con la demanda dividida por SR.
Es por esta razdon que el coeficiente SR aparece en el denominador en la ecuaciéon
[5-1].
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El factor espectral dindmico, FED, define la forma del espectro y se presenta
en las figuras 5.1 a 5.12, para diferentes sitios de cimentacién, zonas sismicas y
ductilidades globales asignadas. Este factor fue introducido en el CSCR-2002 y no
ha sido modificado para esta version.

El amortiguamiento del sistema estructural se supuso constante e igual al
5% del amortiguamiento critico, valor bastante caracteristico para edificaciones
comunes. El profesional responsable del diseno puede suponer otros valores de
amortiguamiento con el debido respaldo técnico, pero debe modificar el FED de
manera correspondiente.

Derivacion de los FED elasticos

Los FED elasticos (ductilidad unitaria) de este cédigo se basaron en los espectros
de diseno propuestos por la Asociacién de Ingenieros de California (SEAOC 1999),
los cuales son similares a los del Uniform Building Code (UBC 1997) vy a los del
Internacional Building Code (IBC 2000). Sin embargo, estos fueron modificados
con base en conceptos basicos descritos por Newmark y Hall (1973,1982) y Chopra
(20071).

Los valores de aceleracion, velocidad y desplazamiento del terreno (a, v,y d,
respectivamente), asi como los valores de respuesta en las zonas de aceleracion,
velocidad y desplazamiento (S, S y S, respectivamente) y la forma final del
espectro de diseno, fueron determinados tomando en cuenta lo siguiente:

a) Valor de amortiguamiento del sistema estructural (§) del 5%.

b) Aceleracion del terreno igual a la aceleracion pico efectiva, a, = a_,, expresada
como fraccion de la gravedad.

c) Zona de transicion, periodos cortos: T=7 = 0.0303segy T, = 0.125 seg.

d) Valores maximos de S, (S, =2.54a)y S, asi como valor de T, segun SEAOC
1999, para diferentes tipos de sitios de cimentacién y de zona sismica. El
valor de T, se define como el periodo en el que se tienen valores maximos
concurrentes de Sy S,

S,
v, = ,
2.07
f) Relacion @ =6.
v
0

9)S,= 1864,



Coeficiente sismico

C5/3

1000.0
— [ T TTTTII [T TTTI [T TTTTH [T TTTTH
- / ]
000
‘0
100.0 C S d
f H J‘o' —]
207 S —
— * 5 : 2 —
) — : - : e —
@ | 4 o N 186 p—
K : : :
Q° 2.50 . .
EE . b 5 5 -
< d : . !
£ : s i :
o 100 : : . p
s S W : : (e g =
g = NG i : 5 f
8 — O ; : o
. : S -
g — : ({3}7 : 0 &‘?’S _
o : %, 1 <O
g I o X Y, é ]
2 ° NS & N
— a : 2%, &
: « P N
: NG &
: @, N
10— \'
— O -
- 50.0} ]
- S ]
0.1 I L L L [ R
0.01 0.1 1.0 10.0
PERIODO, T, seg.
Zorl1a de z d Zona de Zonal de Zona d‘e 2 d Zor'1a de
peioder | vamican | sty oo L] v | P
Ta= Tb = Tc Td Te Tf
0.0303 seg 0.125 seg

Figura C5.1 Derivacion de espectros elasticos del CSCR 2002 y CSCR 2010. Ejemplo
con sitio de cimentacion S, y zona sismica lIl.

100.0



C5/4 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

Estas consideraciones se resumen a continuacion, con base en la figura C5.1:

Zona de periodos cortos T=i= 0080586y S, =g,
Peric T<T<T =0.125seg : S _lineal (en
y de transicion Qo b g
gréfico log-log) de a_,a 2.5 a_.
Zona de aceleracién constante T,<T=<T:.S5=2ba,
T.<T=<T,.:5 =207v,
Zona de velocidad constante (T, corresponde a periodo de inicio de

zona de desplazamientos constantes).

Zona de desplazamiento constante | T =< T=T = 10seg: S ,= 1.86 d,

Zona de transiciéon y de

p No se consideraron periodos 7> T.
periodos largos e

Influencia del tipo de sitio de cimentacion
en los espectros elasticos

Para zonas sismicas con aceleraciones bajas, entre mas suave es el suelo, mayor
es el valor de la aceleracion pico efectiva a_, ya que existe una tendencia a que se
amplifique la senal sismica. Sin embargo, para zonas sismicas con aceleraciones
altas, el suelo tiende a responder inelasticamente y puede no darse el incremento
o suceder lo contrario (ver tabla 2.3).

En cuanto a los FED elasticos, en los suelos suaves, se extiende el periodo T, en
el que inicia el descenso de las aceleraciones (ver figura C5.2).

Influencia del tipo de zona sismica
en los espectros elasticos

En general, para un mismo sitio de cimentacion, entre mas alta sea la zona sismica
(zona sismica IV > zona sismica Il > zona sismica ll), mayor es el valor de la aceleracion
pico efectiva a_.. Excepcion a esta regla lo constituye el sitio de cimentacion tipo S, ya
que, debido a las razones explicadas en el punto anterior, al pasar de la zona sismica
Il 'a la zona sismica IV, mantiene su valor de a_, (ver tabla 2.3).

En cuanto a los FED elasticos, para los sitios de cimentacion S,, S, y S, no existe
diferencia en la forma espectral para las zonas sismicas Il, Il y IV. Sin embargo, para
el sitio de cimentacion S, al pasar de la zona sismica Il a las zonas sismicas Il y
IV, se extiende el periodo T en el que inicia el descenso de las aceleraciones (ver
figura C5.3).
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Derivacion de los FED inelasticos

Se realizaron estudios para la construccion de los FED inelasticos de disefno a
partir de los FED elasticos, todos tomando en consideracion factores de reduccion
R, en funcién del periodo (Miranda y Bertero 1994; Newmark y Hall 1973 y 1982;
Newmark y Ridell 1980, y Ridell y Newmark 1979). Se seleccion6 la metodologia de
Newmark-Hall (Newmark 1973 y Newmark 1982), tomando en cuenta su sencillez y
que los valores sugeridos por estos autores son adecuados para el amortiguamiento
utilizado (§=5%). Los valores de reduccién utilizados son:

a) Parala zona de aceleracion: R=,2u-1.
b) Parala zona de velocidades: R = u.
c) Parala zona de desplazamientos: R = u.

Para cada zona sismica (lI, lll y IV) y para cada sitio de cimentacion (S,, S,, S,y S,)
y para las ductilidades consideradas (1, 1.5, 2, 3, 4, 6), el cdédigo presenta los FED
elasticos e inelasticos en las figuras 5.1 a 5.12.
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Cargas y factores
de participacion

C6.1 Cargas gravitacionales

C6.1.1 Carga permanente

La carga permanente de una edificacion participa con toda su inercia, por lo que
se debe considerar en su totalidad para el célculo de las fuerzas sismicas.

a)

La carga permanente esta compuesta por los pesos propios de la totalidad de
los componentes de la estructura, ya sea que formen parte o no del sistema
sismorresistente, asi como los pesos de la totalidad de los elementos no
estructurales fijos a la estructura.

Los pesos de los sistemas y componentes arquitectdnicos, eléctricos y
mecanicos que estén fijos a la estructura y que se desplazan con esta, forman
parte de la carga permanente. Tanto los elementos como sus conexiones a la
estructura deben ser disefados segun las especificaciones del capitulo 14.

El peso de los productos liquidos y sélidos contenidos en depdsitos fijos a
la estructura seran considerados parte de la carga permanente suponiendo
el depodsito lleno. Se puede considerar porcentajes de llenado menores a la
totalidad siempre y cuando se justifigue mediante un analisis probabilistico.
En el caso de los liquidos, el efecto de la masa oscilante del depdsito se
puede considerar para el andlisis y el diseno de los elementos estructurales.
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C6.1.2 Carga temporal

Las cargas temporales, propias del uso del edificio, son cargas de intensidad
variable en el tiempo.

Los valores de las cargas temporales minimas a considerar estan dados en la
tabla 6.1 y han sido tomados de la reglamentacion internacional, donde han sido
determinados teniendo en cuenta su naturaleza probabilistica y la simplificacion de
los modelos de analisis que se emplean en el diseno. La variaciéon de la intensidad
en el tiempo de las cargas temporales es mucho maés significativa que la de las
cargas permanentes, por lo que tienen diferentes factores de modificacion en las
combinaciones de carga.

C6.1.3 Carga sismica

El peso de cada nivel W, para efectos del calculo de la carga sismica, esta
compuesto por la carga permanente mas una fraccién de la carga temporal. Esa
fraccion depende de la naturaleza de la carga temporal, de su variabilidad en el
tiempo y de la manera en que se sujete a la estructura.

a) Las cargas temporales fijas aportan toda su inercia al movimiento y es muy
probable que se encuentren en la edificacion durante el sismo de disefo, por
lo que la fraccién a incluir en el peso es de 1.0.

b) La carga temporal de bodegas aporta parte de su inercia al movimiento
sismico, pero es poco probable que el valor maximo se presente durante el
sismo de diseno. Por lo tanto, se utiliza una fraccion de 0.25.

c) Lacargatemporal en edificios de oficinas, vivienda y otros usos no esta sujeta
al piso, por lo que tiende a deslizar y a ofrecer poca inercia al movimiento.
Adicionalmente, la carga temporal de disenfo es un valor maximo, por lo que
tiene poca probabilidad de estar presente durante el sismo de diseno. Por las
razones anteriores, la fraccién a utilizar en el peso de piso es de 0.15.

d) La carga temporal en azoteas, marguesinas y techos tiene probabilidad casi
nula de estar presente durante el sismo y en la gran mayoria de los casos no
esta sujeta a la estructura. Por lo tanto, la fraccién a utilizar en el peso es de
cero.

Es importante enfatizar que las fracciones anteriores son valores minimos por lo
que el disenador debe considerar aquellas condiciones de variabilidad de carga o de
su fijacion a la estructura que requieran que dichas fracciones sean incrementadas.

Para efecto de calcular la carga sismica, no se permite la reducciéon de carga
temporal segun el articulo 6.3. Segln se menciona en este inciso, para el célculo
de la carga sismica se utiliza una fraccién de la carga temporal, por lo que no se
permite una reduccion adicional por el factor 7.
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Para el célculo de la carga sismica de cada nivel se deben considerar todos los
pesos que ofrecen inercia en dicho nivel. Es decir, si hay elementos verticales
sujetos a dos niveles, la fuerza inercial se distribuye de manera simplificada, en
partes iguales entre los niveles donde estan apoyados dichos elementos. Si hay
elementos sujetos a un solo nivel, la totalidad de sus efectos inerciales se transmite
al nivel de donde se sujeta.

Es necesario calcular la distribucién en planta de las cargas permanentes y
temporales a fin de calcular la ubicacion del centro de masa. Cuando por efectos de
la excentricidad sea necesario realizar un analisis dinamico tridimensional, se debe
calcular el momento polar de inercia o su masa rotacional /. Este momento polar
de inercia debe tener unidades congruentes con las de las masas traslacionales
calculadas a partir de los pesos de piso.

C6.2 Participacion de las diferentes acciones

C6.21 Combinaciones para obtener la carga dltima

Las combinaciones para obtener la carga ultima representan solicitudes con
poca probabilidad de ser excedidas en la vida Util de la estructura.

Las cargas gravitacionales multiplicadas por el factor de modificacion tienen una
probabilidad del orden del 5% o0 menos de ser excedidas.

Los valores maximos de las diferentes acciones tienen poca probabilidad de que
se presenten simultaneamente.

Las combinaciones dadas por las ecuaciones [6-1] y [6-2] estan dirigidas a lograr
un buen desempeno bajo condiciones de cargas gravitacionales.

El factor 7, de la ecuacion [6-5] se utiliza en las ecuaciones [6-2] y [6-3] para tomar
en cuenta que la carga temporal tiene poca probabilidad de estar presente en su
totalidad, por lo que puede reducirse segun las indicaciones del articulo 6.3.

El factor 7, se utiliza en la combinacion [6-3] para considerar el hecho de que la
carga temporal maxima puede no estar presente durante el evento sismico.

Debe existir un limite para la reduccién de la carga temporal por ambos factores
f,y f, simultaneamente, el cual se establece en 0.5.

Las acciones permanentes intervienen en todas las combinaciones ya que
siempre estan presentes. Las acciones temporales intervienen en las ecuaciones
[6-2] y [6-3], pero no necesariamente con sus valores méaximos. En la ecuacion [6-4]
las acciones temporales no intervienen y las acciones permanentes se presentan
ligeramente reducidas. Esta ultima combinacion se propone para considerar los
efectos adversos que puedan tener el sismo y el empuje cuando se tiene la menor
carga gravitacional posible. Esto tiene importancia en el anélisis de la inestabilidad de
cimentaciones y en el diseno de aquellos elementos cuya carga axial sea relevante.
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Las acciones sismicas, en todas las combinaciones donde se incluyen, tienen un
factor de modificacion de carga igual a 1.0, ya que las probabilidades de excedencia
de dicha accién ya fueron consideradas en la demanda sismica descrita en el capitulo
2. Por otro lado, el disefo sismorresistente esta gobernado por desplazamientos
que aceptan la incursion en el rango inelastico, es decir que agotan la capacidad
elastica de los elementos y sacan provecho de la ductilidad.

(C6.2.2 Factor incremental FI

Segln se menciona en el articulo C3.4, es recomendable evitar el uso de
elementos, componentes y uniones fragiles en edificaciones ubicadas en ambientes
sismicos. Sin embargo, cuando no es posible evitarlos, es necesario disenarlos
para que permanezcan en el rango elastico durante el sismo, sin que alcancen su
capacidad estructural. Su disefo consiste en aumentar las demandas derivadas
del andlisis estructural por un factor incremental, Fl, asi como el considerar las
regulaciones de diseno especificadas en las otras secciones del Cddigo. Para la
determinacion del factor incremental, F/, se tomaron en cuenta las siguientes
consideraciones, ademas de las indicadas en el articulo C3.4:

a) Eltipo de trayectoria de fuerzas: en serie o en paralelo (ver articulo C3.2).

b) La sobrerresistencia del componente fragil y su relacion con respecto a la
sobrerresistencia, SR, del sistema estructural.

¢) La inclusién de un factor de seguridad adicional para que los elementos,
componentes y uniones fragiles permanezcan en el rango elastico cuando se
alcancen los desplazamientos maximos inelasticos del sistema estructural.

C6.2.3 Caso especial: redundante de postension

Las acciones provenientes de los efectos de postension en estructuras
hiperestaticas tienen un nivel de variacion en el tiempo y una dispersion de sus
magnitudes ligeramente mayor a la de las cargas gravitacionales permanentes.
Por lo tanto, su factor de modificacion en las combinaciones propuestas es de
1.1 cuando su efecto aumente el valor de la combinacion y 0.9 cuando su efecto
disminuya el valor de la combinacion.

C6.2.4 Disefio para carga dltima

La metodologia del Codigo estéd basada en el método de diseno por resistencia,
denominado LRFD (“Load and Resistance Factor Design’ por sus siglas en inglés).
No se permite el método de diseno por esfuerzos permisibles (o de trabajo).
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C6.3 Reduccion de carga temporal

Este articulo permite pero no obliga a reducir las cargas temporales. La reduccion
aqui presentada esté basada en el International Building Code (IBC 2006). Cuando
las cargas temporales sean bajas (menores que 200 kg/m?) no se permite su
reduccion.

La reduccioén de carga temporal se realiza por medio de un factor f,que multiplica
a la carga temporal en las ecuaciones [6-2] y [6-3]. En la ecuacién [6-5] se indica la
relacion entre este factor 7,y el término de reduccion de carga temporal A, el cual
se define en las lineas posteriores a dicha ecuacion.

El concepto de la reduccion de carga temporal esta basado en que la probabilidad
que toda esta carga temporal esté presente al mismo tiempo es menor conforme el
area tributaria del elemento estructural sea mayor.

La influencia de la carga temporal en el disefo de los elementos horizontales
es mayor que en la de los verticales, por o que se es mas conservador para los
elementos horizontales, limitando el porcentaje de reduccién a 40%, en vez de
60% para los verticales.

La relacién “carga permanente / carga temporal” también influye en el
porcentaje de reduccién de carga temporal. Entre mayor sea esta relacion, mayor
es el porcentaje de reduccion permitido, ya que la carga temporal influye menos en
el diseno de los elementos estructurales.

Excepciones:

Ca De la misma manera que no se permite reducir la carga temporal cuando
esta sea menor o igual a 200 kg/m?, la carga temporal no puede reducirse
a un valor menor que 200 kg/m?.

Cb Alos elementos estructurales que soportan areas peguefas (menores que
14 m?) no se les permite reducir su carga temporal. Esto se debe a que la
probabilidad que esta area pequena tenga toda la carga es alta.

Cc Los casos especiales de pisos de estacionamiento y pisos con carga
temporal alta (como bodegas) tienen una probabilidad alta de estar con
toda su carga temporal en algin momento de su vida Util, por lo que para
un piso no se permite reduccién alguna. En el caso de dos 0 mas pisos,
esta probabilidad es un poco menor, por lo que se permite una reduccion,
siempre basada en los criterios del articulo 6.3, pero con un limite maximo
mas exigente del 20%.

Cd Los sitios de reunién publica también tienen una probabilidad alta de estar
ocupados al 100% de la carga temporal en algin momento de su vida Util
por lo que no se permite reduccion de carga temporal alguna.
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Métodos de analisis y
desplazamientos limite

C 7.1 Generalidades

Ca

Los métodos de analisis identificados como método estatico y método
dindmico son propuestos para el calculo de las fuerzas internas, las
deformaciones y los desplazamientos en la edificacion que genera el
sismo. El cdlculo de las fuerzas internas y de los desplazamientos laterales
se realiza mediante el anélisis elastico para una demanda sismica que
considera que la estructura se deforma en el rango inelastico y que posee
una sobrerresistencia SR. El comportamiento ineldstico es considerado
mediante una reducciéon de fuerzas en funcion de la ductilidad global
asignada u, la cual se define en la tabla 4.3. Adicionalmente se toma en
consideracion el factor de importancia /.

La ductilidad global asignada, que es deseable que sea menor que la
ductilidad global intrinseca que la estructura es capaz de desarrollar,
modifica los valores del factor espectral dinamico FED, de la ecuacion
[5-1]. Esta modificacion considera la reduccién que sufre la fuerza maxima
elastica en funcién del nivel de desplazamiento inelastico que la estructura
pueda tolerar, el cual también depende de la ductilidad global asignada.
Como las fuerzas sismicas también estan reducidas por el factor SR, los
desplazamientos resultantes del analisis elastico deben ser incrementados
a su valor de diseno multiplicandolos por los factores SRy u segun se
indica en el articulo 76.
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Cb

Cc

Se admite utilizar métodos alternos de analisis inelastico para realizar
verificaciones del disefo y evaluaciones del desempeno o, inclusive,
para realizar modificaciones al diseno. Para esto, el Coédigo propone dos
métodos, a saber: el método de capacidad espectral y el método no lineal
dindmico de respuesta en el tiempo. Ambos métodos tienen sus ventajas
relativas y pueden ser utilizados indistintamente. Las indicaciones de dichos
métodos se encuentran en el articulo 7.7. Asimismo, el Cédigo permite que
el profesional responsable del disefo utilice cualquier otro método que
también modele el comportamiento ineldstico de la edificacion, siempre
que cuente con el adecuado respaldo técnico.

Los desplazamientos y las deformaciones laterales de la estructura
deben ser limitados segun las disposiciones del articulo 7.8. Estas son
limitaciones propias de la estructura y de sus componentes estructurales
y no estructurales; por lo tanto, son independientes del método de analisis
utilizado.

C7.2 Modelado de la estructura

(C7.21 Aspectos generales

Ca

Cb

En el andlisis estructural, el modelo para el calculo de desplazamientos y
acciones internas debe considerar, como minimo, los grados de libertad
correspondientes a desplazamientos laterales, incluyendo posibles
rotaciones en planta, asi como las rotaciones de las uniones rigidas de la
estructura.

Los desplazamientos verticales de las uniones, causados por deformacion
axialdelos murosylascolumnas, son usualmente pequenos, especialmente
en edificios de poca altura, y deben ser considerados si su efecto
modifica significativamente las fuerzas internas y los desplazamientos
laterales. De manera alternativa, el disenhador puede tener en cuenta esos
desplazamientos desde la definicion misma del modelo. Conviene que el
modelo estructural considere la secuencia constructiva de la edificacion, ya
que la respuesta puede ser significativamente afectada por la deformaciéon
axial de las columnas y muros.

Si se desea que los entrepisos sean considerados como diafragmas
infinitamente rigidos en su plano, es decir, que mantienen su forma original
sin deformaciones en el plano, antes, durante y después de la aplicacion
de las fuerzas sismicas, las cuales son trasmitidas por estos diafragmas
a los sistemas sismorresistentes, es necesario verificarlo. La verificacion
de la rigidez de los entrepisos y su capacidad para trasmitir fuerzas puede
realizarse mediante modelos planos que incluyen apoyos laterales en



Métodos de andlisis y desplazamientos limite C7/3

Cc

Cd

Ce

Cf

los sistemas sismorresistentes. En esta verificacidon debe observarse lo
comentado en los articulos 3.4, 3.5y 4.6 y el inciso 6.2.2.

Las vigas que sean parte de diafragmas rigidos pueden considerarse con
rigidez axial infinita, es decir, sin deformaciones axiales a lo largo de su
longitud.

La rigidez torsional de ductos de pared delgada compuestos por muros
continuos debe ser explicitamente considerada en el modelo. En aquellos
ductos que contengan aberturas, cuando existan dinteles que vinculen de
manera efectiva los muros del ducto y que posean resistencia y rigidez
adecuadas, puede utilizarse la rigidez calculada de acuerdo a secciones
cerradas de pared delgada. En caso contrario, esta rigidez se calcula de
acuerdo a secciones abiertas de pared delgada.

Para entrepisos que puedan considerarse como diafragmas rigidos,
el modelo de andlisis puede considerar las masas traslacionales en las
direcciones ortogonales horizontales y el momento rotacional de inercia
concentrados por nivel y ubicados en su centro de masa. Este modelo se
aplica al analisis tridimensional del edificio. En los casos que lo admita el
inciso 72.1.f y el articulo 7.3, en edificaciones sin acoplamiento torsional
puede utilizarse solamente la masa traslacional, realizando anélisis
separados en cada direccién ortogonal.

La existencia de escaleras, rampas u otro tipo de elemento que vincule
diferentes niveles del edificio introduce resistencias y rigideces adicionales
que deben ser consideradas en el anélisis. Estos elementos pueden
causar modificaciones en la respuesta sismica, que de no ser incluidos
en el anélisis, pueden causar diferencias apreciables en los resultados del
diseno.

Una solucion alternativa, para evitar la incidencia de estos elementos, puede
ser apoyarlos en un nivel y permitirles libre movimiento horizontal en el
otro nivel. Esta solucién debe ser congruente con el proceso constructivo.

El modelo estructural procura reflejar las condiciones reales de la estructura,
por lo cual las dimensiones reales de elementos, nudos de unién y
zonas rigidas deben ser incluidas de la manera mas realista posible. Es
particularmente importante incluir los efectos de carga axial en elementos
esbeltos o muy cargados axialmente, asi como los efectos de cortante
en elementos poco esbeltos (chatos) y los efectos de torsion en ductos
continuos y en elementos de secciones apreciables.

La flexibilidad de los apoyos puede incidir significativamente en el analisis
ya que las deformaciones de los apoyos incrementan los desplazamientos
laterales de piso y afectan la consecuente distribucion de fuerzas internas.

Para edificios con diafragmas rigidos, la regularidad en planta permite
reducir al minimo la rotacién en planta durante un sismo, ya que los modos
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torsionales estan desacoplados de los modos traslacionales; por lo tanto,
es posible recurrir a modelos planos que consideran Unicamente un grado
de libertad de traslacion por nivel para cada direccion ortogonal de la
estructura. Para edificios con diafragmas rigidos, la excentricidad en planta,
presente en estructuras irregulares en planta, genera modos traslacionales
con acoplamiento torsional que son excitados durante un sismo, por lo
que el anélisis debe ser realizado con al menos tres grados de libertad
por nivel: dos traslaciones horizontales del centro de masa y una rotacion
en planta. En los casos en que los diafragmas de piso no sean rigidos, de
acuerdo con el articulo 4.6, el modelo debe considerar la deformacién del
diafragma, incluyendo grados de libertad adicionales, segun se requiera.

Cg Los efectos P - A pueden ser considerados en el modelo de anélisis de
manera explicita, para lo cual es necesario realizar un anélisis de segundo
orden, es decir, que la rigidez de la estructura se vuelve dependiente de
la carga gravitacional y de los desplazamientos laterales. Salvo que algun
articulo del Cdédigo lo exija, el andlisis de segundo orden puede obviarse
tomando en cuenta que los desplazamientos calculados segun el articulo
7.6 deben cumplir con los limites impuestos en la tabla 7.2.

C7.2.2 Propiedades de las secciones

Durante el sismo las secciones de los elementos pueden sufrir modificaciones
tales como pandeo local, agrietamiento, etc. Estas modificaciones deben ser
consideradas en el calculo de las propiedades geométricas de las secciones de
los elementos. La seccion 3 del Coédigo indica algunas maneras de considerar
las propiedades geométricas de las secciones para los diferentes materiales
estructurales.

Cr.2.3 Flexibilidad vertical de estructura,
elementos y componentes

En general, en edificios y otras edificaciones semejantes, la flexibilidad
vertical no es significativa y la estructura simplemente reproduce, sin mayores
amplificaciones, las aceleraciones verticales del terreno. En estas condiciones, los
factores incrementales aplicados a las cargas gravitacionales, segun el articulo 6.2,
cubren las posibles fuerzas verticales de inercia. Sin embargo, conforme al articulo
3.6, en aquellas edificaciones, elementos o componentes cuya flexibilidad en el
sentido vertical sea significativa, debe considerarse el efecto de esta componente
en el sismo de diseno, conforme se indica en el articulo 73. Adicionalmente, el
profesional responsable del diseno debe asegurar que el modelo incorpore este
efecto en el modelo global de la edificacion, asi como en el de aquellos elementos
y componentes que sean significativamente flexibles en la direccion vertical. Una
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forma de lograr este Ultimo propdsito es introduciendo grados de libertad verticales
adicionales en el interior de estos elementos o componentes, subdividiéndolos asi
en varios subelementos o subcomponentes.

C7.2.4 Nudos de unién

Los nudos de unién viga-columna y viga-muro deben ser los Ultimos elementos
en fallar en una estructura pues su falla compromete sensiblemente la estabilidad
de la misma; por lo tanto, se pueden considerar en el analisis como elementos
infinitamente rigidos y disefarlos para esta condicion. En este caso, sus
dimensiones deben ser iguales a las reales, de manera que la longitud deformable
de los elementos se considera a partir de las caras de los nudos.

La flexibilidad del nudo puede ser considerada en el andlisis para permitir la
deformacion propia del nudo segun las condiciones en que se encuentra; sin
embargo, se debe mantener la invariabilidad del dngulo de unién de los ejes del
nudo.

(C7.2.5 Rigidez de los apoyos

Dependiendo de las dimensiones de los elementos de fundacion y de las
condiciones de flexibilidad del terreno, los apoyos del modelo estructural en el
terreno pueden ser considerados como rigidos (empotramiento perfecto) o como
flexibles. Cuando se consideren rigidos, se debe proveer cimientos que garanticen
la condicion de rigidez supuesta en el modelo estructural, tales como zapatas,
pilas, pilotes, vigas de amarre, etc., los cuales deben ser disenados para resistir las
fuerzas sismicas generadas en estos apoyos rigidos.

Por el contrario, cuando las condiciones de flexibilidad del terreno y las
dimensiones de los cimientos asi lo justifiquen, los apoyos del modelo estructural
en el terreno deben modelarse como flexibles, con rigideces calculadas segun
dimensiones de los cimientos y condiciones de flexibilidad del terreno entre otros,
conforme a los articulos 13.5y 13.9.

C7.3 Componentes direccionales

La solicitacion sismica es un evento espacial con componentes de movimiento
traslacionalde un punto cualquieraentresdirecciones ortogonales (hormalmente dos
direcciones ortogonales contenidas en un plano horizontal y una direccion vertical,
ortogonal a las dos anteriores). En el plano horizontal, el &ngulo de incidencia critico
de la sacudida sismica, entendido como el d&ngulo con respecto a las direcciones
ortogonales de la estructura que produce su respuesta maxima, varia con el tipo
de sacudida y con el tipo de edificacién. Se hace la observacion que aun en el caso
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de que este angulo de incidencia sea cero, es decir que la direccion critica de la
sacudida coincida con uno de los ejes ortogonales del edificio, debe considerarse la
otra componente horizontal de la sacudida sismica, ortogonal a la primera.

Para los casos de los métodos estatico y dindmico de los articulos 74 y 75, la
combinaciéon de los efectos en cada direccion ortogonal horizontal, tal y como lo
propone el Cédigo, calculando la suma vectorial de los efectos en una direccion
mas 30% de los efectos en la otra, aproxima los valores maximos de la respuesta
segun el dngulo de incidencia critico. En edificaciones regulares con sistemas
sismorresistentes paralelos u ortogonales entre si, la respuesta en una direccion
no incide apreciablemente en su respuesta en la otra direccién, por lo que en estos
casos puede omitirse la combinacién del 30% de la maxima respuesta en la otra
direccion.

Conforme al articulo 3.6, para edificaciones, elementos o componentes cuya
flexibilidad en el sentido vertical sea significativa debe considerarse el efecto de la
componente vertical del sismo. Las caracteristicas de esta componente dependen
de multiples factores tales como distancia epicentral, profundidad del hipocentro
y propiedades fisicas del sitio por lo que, si esta componente fuese relevante, es
recomendable un estudio especifico para el sitio. En ausencia de estos estudios,
y COMO una primera aproximacion, suele utilizarse el espectro para componentes
horizontales multiplicado por 2/3. Cuando se considere la respuesta en la direccion
vertical, a cada una de las dos combinaciones definidas en el parrafo anterior debe
agregarseles un 30% del efecto de la componente vertical. Adicionalmente, debe
considerarse otra combinacién con un 100% de este efecto vertical y un 30% de
los efectos correspondientes a cada una de las dos direcciones horizontales.

C7.4 Método estdtico

(C7.4.1 Descripcion general

El método estatico es una aproximaciéon al meétodo de analisis modal,
también conocido como andlisis espectral de respuesta (Chopra, 2011) que
este codigo presenta como método dinamico en el articulo 75. La aproximacion
consiste en considerar Unicamente un primer modo de oscilacién y aproximarlo
como proporcional a la altura, y calcular asi las fuerzas sismicas laterales y sus
correspondientes desplazamientos y fuerzas internas mediante un analisis elastico
y lineal. Ademas, se considera la masa inercial total de la estructura (no solo la
del primer modo), para lo cual se calcula el cortante basal como el producto del
coeficiente sismico C, por el peso total de la edificacion.

Logicamente, para que estas aproximaciones produzcan resultados aceptables,
deben satisfacerse varias limitaciones, las cuales se definen en el inciso 7.4.2.
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Aunqgue la estructura puede estar en el rango inelastico, el diseno se basa en un
andlisis eldstico vy lineal considerando un coeficiente sismico C reducido mediante
consideraciones de sobrerresistencia y ductilidad global asignada, y afectado por
el factor de importancia /, segun se indica en el capitulo 5. Las consideraciones de
sobrerresistencia y ductilidad global asignada también se toman en cuenta para
estimar los desplazamientos inelasticos a partir de los elasticos (articulo 7.6).

Debe observarse que bajo el cortante basal estimado segun el método estatico
propuesto, la suposicion de otra distribucion de cortante en altura (otra distribucion
de fuerzas aplicadas en cada nivel) puede dar como resultado un momento en la base
menor al indicado por este método. Por lo tanto, si algln evento sismico excede el
sismo de diseno, esto podria conllevar a que la demanda de cortante en la base exceda
su capacidad en cortante, mientras que la demanda de momento basal siga siendo
menor que su capacidad en flexion. Por lo tanto, si se quiere que esto no ocurra, el
profesional responsable del disefo debe tomar este aspecto en consideracion.

C7.4.2 Limitaciones

Debido a su caracter aproximado, este método solo se aplica a edificaciones de
cinco pisos 0 menos vy altura no superior a 20 metros que sean regulares en altura
y en planta, segun incisos 4.3.1 y 4.3.2, respectivamente. En efecto, la distribucion
de cortante basada en la suposicion de un primer modo de oscilacién con valores
proporcionales a la altura no tiene validez en edificios irregulares en altura. Lo mismo
ocurre en edificaciones que, debido a su irregularidad en planta, presenten efectos
de acoplamiento lateral-torsional. El limite del niUmero de pisos a cinco y de la altura
de la edificacién a veinte metros se debe a que la participacion de otros modos
de oscilacion, ademas del primero, es importante en la respuesta de edificios que
excedan estos limites.

C7.4.3 Cortante en la base

Como se comenta en C74.1, para incluir la masa inercial total de la estructura en
lugar de la masa efectiva del primer modo, el cortante en la base se calcula como el
producto del coeficiente sismico por el peso total de la edificacion.

Debido a que el coeficiente sismico depende del periodo de la estructura y que
inicialmente no se conoce su valor, puede estimarse conforme a las indicaciones
del inciso 7.4.5.

C7.4.4 Distribucion de fuerzas sismicas por nivel

La distribucion de fuerzas aplicadas en cada nivel, segun la ecuaciéon [7-2],
supone una configuracién lineal del primer modo y considera la masa inercial total
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de la edificacion. Estas fuerzas se aplican en los respectivos centros de masa de
cada nivel.

C7.4.5 Estimacion del periodo del primer
modo de vibracién

Para calcular el periodo del primer modo se utiliza el método de Rayleigh
(Chopra, 2011). Este método requiere calcular los desplazamientos elasticos
correspondientes a un conjunto de fuerzas laterales de sismo para lo cual se hace
una estimacion inicial del FED utilizando alguna de estas dos opciones: a) estimar
el FED correspondiente a un periodo aproximado de la edificacién, suponiendo
una fraccion del niumero de pisos que, a su vez, depende del tipo de estructura
(marco de acero, marco de concreto, tipo dual o tipo muro), o b) suponer que el FED
corresponde al mayor valor de todo el rango de periodos.

C7.4.6 Recdlculo del periodo del primer
modo de vibracién

Con las fuerzas laterales de sismo obtenidas con cualquiera de las opciones del
inciso anterior, se calcula el periodo de la edificacion conforme al método de Rayleigh
(Chopra 2011), ecuacion [7-3]. Esta ecuacion calcula una excelente aproximacion al
periodo del primer modo de oscilacion que se utiliza para recalcular el FED vy, de
ser necesario, escalar los valores de las fuerzas y desplazamientos encontrados
inicialmente, multiplicandolos por el factor (FED__ /FED. . )

nuevo inicial’ *

C7.5 Método dinamico
C7.5.1 Generalidades

El Cédigo denomina método dindmico al método de superposicién modal
espectral, también conocido como andlisis espectral de respuesta (Chopra, 2011).
El inciso 75.1 describe en detalle el método, el cual calcula las fuerzas internas y
los desplazamientos laterales de una edificacién que es sometida a una demanda
sismica mediante un anélisis eldstico-lineal. Para realizar todos estos célculos se
recomienda utilizar algoritmos disponibles en programas comerciales de computo
que cuenten con el debido respaldo tecnolégico.

Un detalle a tener en cuenta con este método es que utiliza el principio de
superposicion, propio de un analisis elastico y lineal, pero los coeficientes sismicos
utilizados para el célculo de la respuesta maxima correspondiente a cada modo de
oscilacién han sido reducidos por consideraciones de la ductilidad global asignada y
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la sobrerresistencia de la estructura (ver Capitulo 5), propios de un comportamiento
inelastico y no lineal. A pesar de que no existe justificacion tedrica para este
procedimiento, se considera aceptable entanto conduce a disenos que han demostrado
ser adecuados para resistir los sismos de diseno que el Codigo prescribe.

C7.5.2 Modelo de analisis

Ca

Cb

Cc

Edificaciones regulares en planta

Todo sistema estructural es tridimensional; no obstante, en edificaciones
regulares en planta en las que no existe acoplamiento lateral-torsional, es
posible descomponer el problema tridimensional en sendos problemas
bidimensionales en dos direcciones horizontales ortogonales entre si,
simplificando considerablemente el anélisis. Este inciso describe de
manera prolija el procedimiento a seguir y las consideraciones que deben
ser tomadas en cuenta cuando se presenta esta condicion.

Edificaciones irregulares en planta

Parasistemasestructurales que seanirregulares enplanta, hayacoplamiento
lateral-torsional, por lo que debe realizarse un andlisis en tres dimensiones
de manera que puedan considerarse los efectos de torsién en planta en la
respuesta del edificio. Para diafragmas de entrepiso rigidos en su propio
plano, sus desplazamientos en el plano pueden ser representados por tres
grados de libertad, dos traslaciones ortogonales horizontales y una rotaciéon
en planta. Para asegurar la condicion diagonal de la matriz de masa, los
grados de libertad de traslacién horizontal deben colocarse en el centro de
masa de cada entrepiso, aunque estos no necesariamente estén ubicados
en un mismo eje vertical.

Para asegurar la rigidez y capacidad de los diafragmas de entrepiso, deben
satisfacer las indicaciones de los articulos 3.5y 4.6.

Edificaciones con entrepisos sin diafragmas rigidos

Para diafragmas de entrepiso que no sean rigidos, debe tomarse en cuenta
su flexibilidad en el analisis, tal como se describe en el articulo 4.6, ya
que tiene influencia en la distribucion de fuerzas internas en la estructura.
Asimismo, el diseno del entrepiso y de los sistemas sismorresistentes
debe tomar en cuenta las consideraciones del articulo 3.5.

Debe tenerse presente que los diafragmas flexibles son altamente
indeseables, no solo por el hecho de que complican excesivamente el
analisis estructural sino porque, al no permitir una deseable distribucion de
fuerzas sismicas hacia aquellos sistemas sismorresistentes mas idoneos,
sea por rigidez, capacidad o ductilidad, debilita sensiblemente la capacidad
del sistema estructural para enfrentar los efectos de la sacudida sismica.
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C7.5.3

NUmero minimo de modos a considerar

La masa efectiva modal se define como la cantidad que, multiplicada por
la gravedad g (el peso efectivo) y por el coeficiente sismico C, da lugar
al cortante en la base correspondiente a cada modo de oscilaciéon. La
masa efectiva es muy adecuada para definir el nimero minimo de modos
a considerar pues la suma de estos valores para todos los modos es
numéricamente igual a la masa total de la edificacién y sus magnitudes
decrecen significativamente para los modos superiores. Un numero
minimo de modos que corresponda a una masa efectiva acumulada de al
menos 90% en cada direccion horizontal asegura la inclusiéon de los modos
superiores que inciden de manera significativa en la respuesta.

Determinacion de la carga sismica
y combinacion modal

Este inciso establece la metodologia para la determinacion de la carga
sismica CS, tanto para edificaciones regulares como irregulares en planta,
con diafragmas rigidos o sin ellos. En todos los casos, para cada direccion
horizontal ortogonal del sismo y para cada modo de oscilacion deben
calcularse los valores maximos de todas las variables de interés, sean
estos desplazamientos absolutos o relativos, acciones internas en los
elementos o reacciones en los apoyos.

Para cada direccién horizontal del sismo la combinacion de los valores
maximos obtenidos para cada una de estas variables, en cada modo
de oscilacion, se hace dependiendo de la proximidad de los periodos
correspondientes a los distintos modos de oscilacion. Para edificios regulares
en planta, con respuestas desacopladas en sus dos direcciones horizontales,
suelen presentarse periodos claramente diferenciados, por lo que es posible
combinar los valores mencionados como la rafz cuadrada de la suma de los
cuadrados (SRSS, por sus siglas eninglés). En cambio, los edificios irregulares
en planta, con acoplamiento lateral torsional en cada direccion horizontal del
sismo, pueden presentar periodos cercanos entre si; en estos casos, debe
utilizarse la combinacién cuadratica completa (CQC). Estas combinaciones
brindan valores maximos probables y se basan en principios de la dinamica
estructural (Chopra, 2011). Obsérvese que la combinacion CQC equivale a la
combinacion SRSS para aquellos casos en que los periodos estan claramente
diferenciados pues el coeficiente p, tiende a cero.

Habiendo obtenido los valores maximos probables de todas las variables
de interés para cada componente horizontal de sismo, las combinaciones
indicadas en el articulo 73 permiten estimar los valores maximos
de la respuesta causados por la superposicion de los efectos en las
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dos direcciones ortogonales horizontales. Cuando su participacién es
significativa, debe anadirse ademas la direccién vertical del sismo.

C7.6 Calculo de desplazamientos y derivas

Como se ha comentado, los métodos estatico y dindmico descritos en los
articulos 74 y 75 representan la accion sismica mediante fuerzas obtenidas a partir de
coeficientes sismicos que consideran reducciones por efecto de la ductilidad global
asignada u (ver figuras 5.1 a 5.12) y SR (donde SR = 2 para estructuras tipo marco,
dual o muro y SR =1.2 para estructuras tipo voladizo u otros, ver capitulo 5) y calculan
los desplazamientos correspondientes mediante un analisis elastico v lineal. Como la
demanda sismica calculada con estos coeficientes ha sido reducida por el factor SR,
la capacidad nominal sismorresistente esta afectada por este factor. Por definicion, la
capacidad real sismorresistente es SR veces la capacidad nominal. Es claro entonces
que, a su vez, los desplazamientos calculados con estos analisis elasticos deben
ser incrementados por SR para obtener los desplazamientos eldsticos asociados
con la capacidad real sismorresistente de la estructura. Adicionalmente, estos
desplazamientos deben ser multiplicados por u para calcular los correspondientes
desplazamientos inelasticos. Lo anterior se ilustra en la figura C7.1.

Desplazamientos
inelasticos relativos

Punto de cedencia
(calculados con

Cortante equivalente *
arrla base ecuacion [7.11])
SRV,
1 1
1
e i !
i Respuesta inelastica :
iy desplazamientos i
Capacidad | inelasticos relativos i
nominal i !
sismorresistente V, ! i
(elastica) ! !
i i
i i
1 1
i i
] i Desplazamientos
i i relativos
>
A, SR A, A =u SR A,

Figura C 7.1. Calculo de los desplazamientos ineldsticos a partir de los valores de
desplazamientos elasticos para los métodos estatico y dindmico (articulos 74 y 7.5).
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Debe notarse que los valores de SR dados en el capitulo 5 son aproximaciones
conservadoras a las verdaderas sobrerresistencias de la edificacion, por lo que su
capacidad real sismorresistente podria ser diferente (probablemente mayor) a lo
aqui descrito.

Este célculo aproximado de los desplazamientos ineldsticos presupone que en
cada uno de los pisos se desarrolla la ductilidad global asignada. Lo anterior es
valido para calcular los desplazamientos inelasticos relativos A, entre los niveles
superior e inferior de un piso cualquiera, pero resulta conservador para calcular los
desplazamientos inelasticos absolutos 4., en los sistemas estructurales tipo marco,
dual y muro, pues es muy poco probable que en todos y cada uno de sus pisos se
desarrolle esta ductilidad simultaneamente.

Por consiguiente, en estructuras de mas de un piso, para calcular los
desplazamientos inelasticos absolutos en estos sistemas estructurales, se introduce
un factor de desplazamiento ineldstico «, cuyo valor es de 0.7 Por razones obvias,
para estructuras de un piso, asi como para sistemas estructurales tipo voladizo y
otros, se asigna siempre un valor a = 1.0 (ver tabla 7.1).

C 7.7 Métodos alternos de andlisis
771 Generalidades

El calculo de desplazamientos inelasticos del articulo 7.6 es aproximado y no
permite conocer a cabalidad la respuesta inelastica de la estructura ni los niveles de
deformacion internay demandas de ductilidad local de sus elementos, componentes
y uniones. Estos datos son indispensables para poder cuantificar los indicadores de
dano u otros parametros que permitan calcular los niveles de desempeno de la
edificacion ante un determinado nivel de sacudida sismica.

Para obviar esta importante limitacién, el Cédigo presenta en el articulo 7.7 dos
métodos alternos de analisis, los cuales, por ser métodos no lineales, permiten
estimar la respuesta inelastica de la estructura y evaluar el desempefno de la
edificacion. Estos métodos se denominan método de capacidad espectral y método
no lineal dinamico de respuesta en el tiempo. Conviene recordar que, en el inciso
7.1.b, el Codigo permite la utilizacién de otros métodos no lineales, incluyendo los
métodos de diseno basado en desplazamientos, en contraposicion de los métodos
de diseno basado en fuerzas, siempre y cuando cuenten con un sélido respaldo
técnico.

7,72 Método de capacidad espectral

El método de capacidad espectral es un método no lineal estatico que ha sido
propuesto como una alternativa simplificada de analisis para evaluar la respuesta
no lineal de la estructura, sin tener que resolver sus ecuaciones dinamicas del
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movimiento. En su versién original (SEAOC, 1995; ATC, 1996; FEMA, 1997 y FEMA,
2000) este método adolece del defecto de utilizar espectros elasticos de diseno
con un incremento en su amortiguamiento para aproximar espectros inelasticos
de diseno. Esto es asi pues los codigos norteamericanos en los que se baso el
método, no consideran explicitamente la ductilidad global de la estructura en la
definicién del coeficiente sismico. Sin embargo, se ha demostrado que el uso de
espectros elasticos de diseno con valores incrementados de amortiguamiento
produce resultados incorrectos que no estan del lado de la seguridad (Chopra y
Goel, 1999).

El CSCR-2002 y el CSCR-2010 sacan ventaja del hecho de que la ductilidad
global de la estructura esta explicitamente considerada en el célculo del coeficiente
sismico (ver capitulo 5) y proponen un método de capacidad espectral mucho mas
racional, que conduce a resultados mas precisos, mediante el uso de espectros
inelasticos de ductilidad constante, expresados en gréaficos S - S (Gutiérrez, 2006).
El procedimiento para andlisis para cada direccion horizontal del sismo consiste en
once pasos, los cuales se comentan a continuacion:

Ca. Para propésitos de diseno, los espectros de aceleraciones S, , tanto
elasticos como inelasticos para ductilidad constante, se obtienen a partir del
coeficiente sismico C. Para este célculo debe utilizarse SR = 1.0 pues, como
se ha comentado, la verdadera demanda sismica no debe ser reducida por
este factor. El coeficiente sismico C asf calculado se debe multiplicar por la
aceleracion de la gravedad g, para obtener los espectros de aceleraciones
S, expresados en unidades de aceleracion (ecuacion [7-9]).

Cb. Deacuerdoconlosprincipiosestablecidosdeladindmicaestructural (Chopra,
2011), el espectro de desplazamientos de cedencia S i correspondiente al
espectro de aceleraciones S,_,se obtiene dividiendo este ultimo valor por la
correspondiente frecuencia w al cuadrado. Légicamente, el valor de debe
multiplicarse por la ductilidad u para obtener el correspondiente valor del
espectro de desplazamientos inelasticos S, Como w = 27 / T, siendo T el
periodo, el calculo del espectro inelastico de desplazamientos corresponde
a la ecuacion [7-10].

Cc. La informacion contenida en los espectros de diseno ineldsticos para
ductilidad constante de aceleracion S, y de desplazamiento S, puede
ser convenientemente representada en un espectro S-S con S, en la
ordenada y S en la abcisa. Esto puede hacerse para cualquiera de las
tres zonas sismicas y de los cuatro tipos de sitios de cimentacién que
contempla el Cédigo, cuyos FED estan representados en las figuras 5.1
a 5.12. A manera de ejemplo, la figura C7.2 representa el espectro S-S,
correspondiente a la zona Il y sitio tipo S,, cuya aceleracion pico efectiva,
segun la tabla 2.3, es 0.33g = 3.24 m/s?, precisamente el valor de S, en
T=0 en la figura C7.2.
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Figura C7.2. Espectro S_ - S, correspondiente a zona Il y sitio tipo S,

Estos espectros constituyen una forma novedosa de representar la
demanda sismica y permiten, de manera muy conveniente, compararla
con la capacidad de la estructura mediante los procedimientos que se
comentan a continuaciéon. Los valores numéricos de los doce conjuntos de
espectros S-S, correspondientes a las tres zonas sismicas y los cuatro
tipos de sitio, para un factor de importancia / = 1 se presentan al final de
este capitulo (tablas C7.1 a C712 vy sus correspondientes figuras).

Como su nombre lo indica, el andlisis no lineal estatico con incremento
monotoénico de fuerzas laterales (conocido en inglés como anélisis tipo
“pushover”) permite evaluar la respuesta ineldstica de la estructura ante
fuerzas laterales cuasi-estaticas que representan la accién sismica y
que se incrementan monotdnica y proporcionalmente desde cero hasta
alcanzar los desplazamientos laterales correspondientes a los niveles
de desempeno definidos para la estructura. Este tipo de anélisis ha sido
ampliamente descrito en la literatura (SEAOC, 1995; ATC, 1996; FEMA,
1997 y FEMA, 2000) e incorporado a programas comerciales de analisis
por computadora. Las fuerzas laterales correspondientes a cada piso
son proporcionales al primer modo de oscilacion de la estructura y se
incrementan monotdénicamente manteniendo esa proporcién, aun cuando
la estructura incursiona en el rango inelastico. Si se desea, se pueden
efectuar anélisis adicionales utilizando otras formas de proporcionalidad de
las fuerzas correspondientes a cada piso (por ejemplo fuerzas constantes
o proporcionales a los pesos).

Aunque la representacion usual de este andlisis es mediante un gréafico de
fuerza cortante en la base versus desplazamiento lateral de la estructura
en su nivel superior o techo (figura C7.3), en realidad para cada par “fuerza
cortante en la base - desplazamiento en el techo” el algoritmo de cémputo
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dispone informacién completa sobre los niveles de fuerzas, deformaciones
internas y correspondiente dano de todos y cada uno de los elementos,
componentes y uniones que son determinantes para el comportamiento
del sistema estructural.

En este grafico denominado curva de capacidad nominal sismorresistente
de la estructura, es posible introducir una aproximacion bilineal para asi
definir el punto de cedencia equivalente, correspondiente al cambio de
pendiente entre estas dos rectas (SEAOC, 1995; ATC, 1996; FEMA, 1997
y FEMA, 2000).

Los cortantes en la base asi calculados representan capacidades Ultimas
nominales. Sin embargo, las capacidades reales son aln mayores debido
a factores tales como capacidad real de los materiales, dimensiones
reales de los elementos y componentes estructurales, contribuciéon de los
elementos y componentes “no estructurales’ naturaleza tridimensional
de la estructura, etc. En consecuencia, el sistema estructural posee una
sobrerresistencia sobre los valores nominales calculados y representados
en la curva de capacidad nominal. Esta sobrerresistencia se estima en un
20% por lo que, para obtener la curva de capacidad real sismorresistente,
los cortantes en la base de la curva de capacidad nominal sismorresistente
deben incrementarse por un factor SR = 1.2 (figura C7.3).

A
Cortante Punto de
en la base cedencia
/equival_e_n:t(i__ /, N
| S Capacidad i \
’ 1

1 . ,
' intrinseca de
1 la estructura

Ductilidad global intrinseca U ;, = ACI/A
A

CE

CE

A

cl

Desplazamiento del techo

Figura C7.3. Curva de capacidad de la estructura. Estimacion del punto de cedencia
equivalente, de la capacidad intrinseca de la estructura y de su ductilidad global intrinseca.
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Mediante el analisis no lineal estatico con incremento monoténico de
fuerzas laterales (o andlisis tipo “pushover”) también es posible determinar
el punto de la curva de capacidad del sistema estructural correspondiente
al estado en el cual aquellos elementos, componentes y uniones, asf
como los sistemas no estructurales, que son determinantes para definir el
desempeno de la edificacién (también llamados primarios), alcanzan niveles
de deformaciones (o de fuerzas, tratandose de elementos, componentes o
uniones fragiles) correspondientes a los niveles de desempeno asignados
a la edificacion (nivel de seguridad de vida en edificaciones del grupo B,
D v E o nivel operativo en las del grupo Ay C, segun el articulo 4.1). Por
lo tanto, el desplazamiento lateral asi definido y las correspondientes
fuerzas y deformaciones internas, determinan la capacidad intrinseca de
la estructura para el correspondiente nivel de desempeno. Al dividir este
desplazamiento lateral por el valor correspondiente al punto de cedencia
equivalente, se obtiene la ductilidad global intrinseca u ,, de la edificacion
(figura C7.3). Noétese que los desplazamientos, en particular el del punto de
cedencia equivalente y el de capacidad intrinseca de la estructura son los
mismos para las curvas de capacidad nominal y capacidad real; tampoco
se modifican las deformaciones internas correspondientes.

Se debe tener presente que, conforme lo estipula el inciso 4.4.2, la
ductilidad global intrinseca minima para seguridad de vida de cualquier
edificacion nueva debe ser 1.5. Adicionalmente, en un sistema estructural
bien concebido es conveniente, pero no necesario, que la ductilidad global
intrinseca u ,, sea igual o mayor a la ductilidad global asignada a la estructura
u, establecida en la tabla 4.3 del Cddigo, la cual se utiliza para definir el
coeficiente sismico C vy las correspondientes fuerzas sismicas de disefo
cuando se utilizan los métodos estatico o dinamico, los cuales, como se ha
comentado, utilizan analisis lineales elasticos.

Puede demostrarse, mediante principios establecidos de la dinamica
estructural (Chopra, 2011), que los valores de fuerza cortante en la base
y del desplazamiento en el techo, utilizados para representar la curva de
capacidad de la estructura, pueden ser respectivamente expresados en
términos de valores de S,y S, mediante cambios de escala. En efecto,
el cortante en la base es proporcional al espectro de aceleraciones vy el
desplazamiento inelastico en el nivel superior lo es al espectro inelastico
de desplazamientos, conforme a las siguientes ecuaciones.

S,=AV, (C7-1]

donde,
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Co.

(C7-2]

U ((PN )1 [C7-3]

donde,

=
[;Wk (295

En estas ecuaciones:

[C7-4]

S,y S, son valores espectrales de aceleracion y desplazamiento inelastico
correspondientes respectivamente a cada valor de V, y A de la curva
de capacidad.

techo

V,y A, son el cortante en la base y el desplazamiento en el techo en

techo”

cada punto de la curva de capacidad.
(p,),: valores del primer modo en el nivel k.

W,: peso asignado al nivel k para efectos sismicos, conforme al articulo 6.1
del Cédigo.

g: constante de la gravedad.

La curva asfobtenida, ahora expresada en coordenadas S, - S, se denomina
curva de capacidad espectral (sea nominal o real) de la estructura.

Debe tenerse presente que estas transformaciones suponen que la
respuesta inelastica de la estructura esta determinada fundamentalmente
por su primer modo de oscilacién. Si en el andlisis se han utilizado otras
formas para distribuir las fuerzas, esos valores deben sustituir a los valores
del primer modo de oscilacién en las ecuaciones C72, C7.3y C74.

La transformacion de la curva de capacidad a la curva de capacidad
espectral es muy conveniente pues permite visualizar, en un mismo grafico,
la demanda sismica, representada por el espectro S, - S, y la capacidad
real, representada por la curva de capacidad espectral real. De estos dos
graficos puede determinarse el punto de desempeno de la estructura, en
términosde S,y S,
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Este es el punto de la curva de capacidad espectral real donde la ductilidad
global, calculada al dividir ese valor de S, por el correspondiente al punto
de cedencia equivalente, coincide con la ductilidad global obtenida de los
graficos del espectro S, — S, mediante interpolacion. La ductilidad global
asi determinada se denomina ductilidad global requerida o demanda de
ductilidad pues es la ductilidad que el sismo de diseno demanda a la
estructura. A manera de ejemplo, en la figura C74 el punto de desempefo
S,~ 0.1 m, corresponde a una ductilidad global de 1.7 la cual se obtiene
tanto de dividir ese valor de 0.1Tm por el 0.06m del punto de cedencia
equivalente (0.1/0.06 = 1.7) como de calcularla como interpolacion entre las
curvas correspondientes a ductilidades de 1.5y 2 en los espectros S, - S,

Espectro S,-Sq (zonu I, sitio tipo S»)

8 Y e =1
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\
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Figura C7.4. Determinacion grafica del punto de desempeno.

Tal y como se comento en el inciso Ce anterior, en un sistema estructural
bien concebido es conveniente, pero no indispensable, que la ductilidad
global requerida o demanda de ductilidad, calculada conforme al inciso
anterior, no exceda la ductilidad global asignada, determinada segun la tabla
4.3y utilizada en el calculo del coeficiente sismicoy de las correspondientes
fuerzas sismicas. Es decir, no es conveniente que el sismo requiera de la
estructura una ductilidad mayor que la que se utilizé para su diseno.
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Ci.

CJ.

Ck.

Sin embargo, lo que es un requisito indispensable es que la ductilidad
global requerida o demanda de ductilidad esté convenientemente alejada
de la ductilidad global intrinseca de la estructura para seguridad de vida. El
factor de 0.7 (70%) toma en cuenta el caracter analitico del calculo de la
ductilidad global intrinseca y pretende cubrir las incertidumbres que puedan
presentarse en la estructura real. Obsérvese que, para un valor minimo de
este parametro de 1.5 (inciso 4.4.2) la ductilidad global requerida no puede
exceder de 0.7 x 1.5 = 1.05, lo cual justifica los valores unitarios definidos
para la ductilidad global asignada de ciertas estructuras en la tabla 4.3 y sus
notas. El factor 0.7 solo aplica para el objetivo de desempeno de seguridad
de vida, ya que a nivel operativo no se esperan grandes demandas de
ductilidad.

Habiendo calculado los valores S, y S, correspondientes al punto de
desempeno, esposible determinar el cortante enlabasey el desplazamiento
en el techo correspondientes a ese punto mediante una transformacién
inversa a la contenida en las ecuaciones del inciso Cf.

-5
A [C7-5]

Arecho =[771 ((p/\/ )1] Sd [C7-6]

Los desplazamientos absolutos y relativos para todos los niveles,
correspondientes al punto de desempeno, se obtienen de la informacién
generada en el anélisis tipo pushover correspondiente a ese punto. Estos
desplazamientos inelasticos relativos no pueden exceder los limites
definidos en el articulo 7.8 para cada categoria de edificacion y sistema
estructural.

Dadoqueenelinciso7.7.2.d, paraestimarlacapacidadreal sismorresistente de
la estructura se incrementé su capacidad nominal por una sobrerresistencia
SR = 1.2, si se desea calcular la capacidad nominal sismorresistente en el
punto de desempeno se debe dividir el valor real por el mismo factor SR
= 1.2. Loégicamente, las fuerzas vy las deformaciones internas, asi como las
reacciones en los apoyos, corresponden a esta capacidad nominal.

En todo caso, debe tenerse presente que, conforme al inciso 1.1.c, “el
disefo sismorresistente es un diseno gobernado por desplazamientos y
deformaciones internas’/ por lo que son estos los parametros que controlan
el diseno.
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C7.7.3 Método no lineal dindmico de
respuesta en el tiempo

Elmétodo nolineal dindmico de respuesta en el tiempo €s, en principio, el método
de andlisis de mayor precisiéon, pues la estructura es modelada considerando el
comportamiento inelastico de sus elementos, componentes y uniones y se procede
a efectuar andlisis dinamicos no lineales, para varios acelerogramas congruentes con
el espectro de diseno, para obtener la historia de desplazamientos, deformaciones
y fuerzas internas para cada uno de estos acelerogramas, los cuales se promedian
para obtener los valores estimados.

Sin embargo, a pesar de que el analisis produce informaciéon muy detallada de la
respuesta estructural, los resultados deben ser utilizados con suma cautela por las
incertidumbres inherentes al modelo y por la excesiva sensibilidad ante variaciones
en los datos que representan la sacudida sismica del terreno. Para edificios con
acoplamiento lateral torsional significativo, se requiere de programas de computo
qgue consideren la naturaleza tridimensional de la respuesta.

El procedimiento de analisis es muy complicado vy, para aproximar la realidad
adecuadamente, se requieren modelos de la estructura muy refinados. Sin
embargo, su nivel de detalle y sofisticacion puede inducir a una falsa confianza en los
resultados. La realidad es que pequenas variaciones en el modelo o en la historia de
aceleraciones pueden modificar la respuesta significativamente. Por estas razones
es dificil obtener buenas predicciones analiticas, capaces de reproducir la respuesta
observada en terremotos reales.

Su aplicacion en un principio estuvo limitada principalmente a la investigacion,
para reproducir en modelos analiticos el comportamiento experimental observado
0 para evaluar otros modelos analiticos menos complicados, tales como el método
estatico (articulo 74), el método dinamico (articulo 75) o el método de capacidad
espectral (inciso 7.72) del Cédigo. Pese a que aun hace falta mucha investigacion,
tanto en los aspectos del modelado de la estructura, como en la representacion de
los posibles movimientos del terreno vy su incidencia en la respuesta, un creciente
grupo de académicos y profesionales lo consideran una alternativa viable y hoy
en dia esta siendo utilizado tanto para el diseno de edificios nuevos como para la
evaluacion y adecuacion de edificios existentes. El tema sigue siendo objeto de
debate (Maison, 2005; Goel y Chopra, 2005).

Ca. Por tratarse de un método no lineal dinamico de respuesta en el tiempo,
para analizar la estructura no pueden utilizarse espectros de diseno, sino
que se requiere utilizar acelerogramas. Por congruencia con la demanda
sismica que define este cddigo, los acelerogramas a utilizar, sean
obtenidos de registros reales o generados artificialmente, deben producir
espectros de respuesta elasticos, para un 5% de amortiguamiento critico,
que aproximen los espectros de diseno derivados a partir de la informacién
del capitulo 5, utilizando el procedimiento del inciso 772 (a) parau =1y
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Cb.

Cec.

Cd.

Ce.

SR =1. Como los espectros correspondientes a acelerogramas presentan
“crestas y valles” con respecto al espectro de disefo que pretenden
representar, es necesario utilizar varios acelerogramas (el Cédigo exige un
minimo de tres) para que sea su promedio el que efectivamente aproxime
al espectro de diseno en los periodos significativos de la estructura.

En estructuras sin acoplamiento lateral torsional es posible realizar
analisis bidimensionales no lineales de respuesta en el tiempo de manera
independiente para cada una de sus direcciones horizontales. En estos
casos se puede utilizar los mismos acelerogramas en cada direcciéon. Sin
embargo, en estructuras con acoplamiento lateral torsional, se debe modelar
la estructura tridimensional y aplicar sucesivamente los acelerogramas
horizontales en cada direccién horizontal. Los programas de computo que
se utilizan deben ser capaces de modelar el comportamiento dindmico no
lineal de la estructura de la manera mas realista posible, incluyendo sus
relaciones fuerza - deformacion ante carga ciclica. En caso de estructuras
con acoplamiento lateral torsional, estos programas deben considerar el
analisis no lineal tridimensional.

Como se ha utilizado un minimo de tres acelerogramas, los valores
maximos que resulten de cada analisis para cada una de las variables de
interés (desplazamientos, deformaciones, fuerzas internas, reacciones y
cualquier otro parametro que se utilice como indicador de dano o para
evaluar el desempeno) deben a su vez promediarse para estimar el maximo
probable.

Losdesplazamientosrelativosentre niveles queresultan de estos promedios
son valores inelasticos que deben satisfacer los limites establecidos en el
articulo 78. En edificios con acoplamiento lateral torsional estos valores
deben evaluarse en los puntos mas criticos entre niveles adyacentes.

Debe verificarse que los valores correspondientes a las deformaciones
internas de los elementos y componentes ductiles, y cualquier otro
parametro asociado con el dano estructural, se mantengan por debajo de
los valores correspondientes a sus limites de deformacién congruentes
con los objetivos de desempeno. Para elementos y componentes fragiles
(articulo 4.4), debe revisarse que no se excedan sus fuerzas internas limite.

C 7.8 Consideraciones y limites de

desplazamientos y deformaciones

De los comentarios a los articulos 7.4, 7.5y 7.7 resulta evidente que con cualquiera
de los cuatro métodos de andlisis que presenta el Cédigo es posible estimar los
desplazamientos inelédsticos absolutos y relativos que puede experimentar la
edificacion durante el sismo de diseno. En caso de que la demanda de ductilidad sea
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mayor que 1.0, precisamente por excederse el rango elastico, los desplazamientos
inelasticos relativos pueden causar algun nivel de dano, tanto en los elementos,
componentes y uniones de la estructura, como en los sistemas y componentes no
estructurales (capitulo 14) que se deformen con ella.

Ca

Cb

Cc

Cd

Ce

Los limites superiores de la razén de deriva de la tabla 72 se relacionan
con los objetivos de desempeno del inciso 4.1.2 y la tabla 4.2 (ver C4.1.2).
Estos limites se denominan limitacion especial y limitacién normal y
corresponden respectivamente a los niveles de desempeno operativo y de
seguridad de vida que establece el Cddigo. Sus valores son el resultado
de investigaciones analiticas y experimentales para los distintos materiales
estructurales contemplados en la secciéon 3.

Noétese que, para edificaciones de los grupos Ay C, los limites de la razon
de deriva de la tabla 7.2, impuestos para alcanzar un objetivo de desempeno
de nivel operativo, probablemente den lugar a estructuras con mayor
rigidez e, incluso, mayor capacidad, de las que resultan de calcularlas con
la ductilidad global asignada de la tabla 4.3.

En las edificaciones de categoria B, D o E, disehadas para el nivel de
desempeno de seguridad de vida, se puede incrementar hasta en un 50%
los limites superiores de la razdn de deriva de la tabla 7.2 siempre que los
elementos, componentesy uniones se disefen para ductilidad local 6ptima.
Sin embargo, para estos nuevos limites, el efecto P — A de las cargas
gravitacionales al desplazarse la estructura puede ser muy significativo;
por consiguiente, este efecto tiene que ser considerado en el anélisis, el
cual debe ser no-lineal, para lo que se puede utilizar alguno de los métodos
alternos del articulo 77 Adicionalmente, para garantizar una adecuada
estabilidad lateral, la pérdida de capacidad estructural correspondiente a
estos limites incrementados de desplazamientos relativos, no puede ser
mayor que el 20% de la capacidad estructural maxima.

Si los muros y particiones se han supuesto desligados de los sistemas
sismorresistentes, las separaciones deberan ser capaces de permitir los
desplazamientos inelasticos relativos que resulten del analisis.

Para evitar impactos entre dos edificaciones adyacentes o entre partes de
una misma edificacién separadas por juntas de construccioén, la separacion
debe ser mayor que la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de sus
desplazamientos inelasticos absolutos. Esta disposicion supone que los
desplazamientos maximos de cada edificio o parte de una misma edificacion
no ocurren en el mismo instante ni tienen direcciones opuestas, pues esta
condicion es extremadamente improbable.

Los dispositivos y materiales de relleno que se cologuen en las juntas de
expansion deben ser capaces de permitir los desplazamientos relativos
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calculados, sea cediendo plasticamente o fracturdndose, sin afectar las
partes estructurales.

Cf  Para lograr que el sistema estructural de una edificacion se comporte
adecuadamente, de acuerdo con los objetivos de desempefio mencionados
en el inciso 4.1.2, todos sus componentes, sean estos parte o0 no de los
sistemas sismorresistentes, deben ser capaces de deformarse acorde
con los desplazamientos elésticos e inelasticos del sistema estructural,
manteniendo su integridad y estabilidad. Esto puede conllevar a un
incremento de la demanda sismica de cada componente que debe ser
tomado en cuenta. En particular, los elementos fragiles deben disenarse
para esta condicion, segun se indica en el inciso 6.2.2.

Cg Los marcos industriales de un solo nivel, de menos de 15 m de altura y
con cargas menores que 75 kg/m? se consideran estructuras que pueden
deformarse con mayor libertad que otras estructuras, sin tener que proteger
componentes de valor ligados a ellos, incluidos acabados arquitecténicos
y electromecanicos. Por esta razén se les permite desplazarse un 50%
adicional. Sin embargo, debe revisarse que los detalles provistos para estos
marcos puedan soportar las deformaciones impuestas a nivel eléstico e
inelastico. En el caso de marcos con mezzanines, debe evaluarse el tipo
de carga que contenga, de manera que clasifique dentro de los grupos D o
E de la tabla 4.1 y que su uso sea industrial.
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Requisitos para
concreto estructural

(C8.1 Generalidades

(C8.1.1 Requisitos generales

El capitulo 8 usa como referencia el cédigo ACI 318-08. Contiene disposiciones
que se consideran requisitos minimos para una estructura de concreto que debe
soportar una serie de oscilaciones en el rango inelastico sin un deterioro critico en
la resistencia.

El diseno por capacidad se presenta, entre otros lugares del capitulo, en el inciso
8.3.2 en el que se establece la relacién entre las capacidades de vigas y columnas;
en el 8.4.1, para calcular las fuerzas en los nulcleos de unién viga-columna y en
el articulo 8.7 donde se determina la fuerza cortante de diseno en funcion de la
capacidad del elemento en flexién o en flexocompresion.

Las paredes de mamposteria o de otros materiales que no son parte de la
estructura principal pueden modificar el comportamiento estructural sino se desligan
adecuadamente. La influencia de estos elementos no estructurales puede provocar
el efecto de columna corta o de piso suave.

A medida que una estructura de concreto adecuadamente detallada responde a
los movimientos fuertes del terreno, su rigidez efectiva disminuye y su capacidad
de disipar energia aumenta. Estos cambios tienden a reducir la respuesta de
aceleracionesylasfuerzaslaterales de inerciarespectoalos valores que se producirian
si la estructura permaneciera linealmente elastica y con bajo amortiguamiento. Un
tratamiento en detalle de este tema lo presentan Gulkan y Sozen (1974). Asi, el
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uso de fuerzas sismicas reducidas requiere que el sistema sismorresistente tenga
capacidad de deformarse en el rango inelastico sin pérdida significativa de su
resistencia, bajo desplazamientos alternados.

Los requisitos de diseno y detallado deben ser compatibles con el nivel de
disipacion de energia supuesto en el calculo de las cargas sismicas de diseno. Para
facilitar esta compatibilidad se hace la diferencia entre los elementos con ductilidad
local 6ptima y los elementos con ductilidad local moderada, caracteristica que afecta
el célculo de la ductilidad global asignada (tabla 4.3) y de las fuerzas de diseno.
Es esencial que las estructuras con mayor importancia o localizadas en las zonas
de mayor amenaza sismica tengan un mayor grado de ductilidad. Sin embargo, se
puede realizar el disefo para un nivel de desempeno mas alto en las zonas de menor
sismicidad para aprovechar los niveles menores de fuerzas de diseno.

Los requisitos de diseno y detallado especiales indicados en el capitulo 8 se
basan principalmente en referencias bibliograficas de experiencias de campo y de
laboratorio con estructuras monoliticas de concreto reforzado, disefadas y detalladas
para comportarse como estructuras monoliticas. La extrapolacién de estos requisitos
a otros tipos de estructuras de concreto reforzado se debe basar en la evidencia
proporcionada por experiencias de campo, ensayos o andlisis. El ACI 374.1R-05
(ACI 2005) puede ser utilizado en conjunto con el capitulo 8 para demostrar que la
resistencia y la ductilidad de un sistema de marcos propuesto igualen o excedan las
de un sistema comparable de concreto monolitico.

(C8.1.2 Resistencia de los materiales

La méxima resistencia de diseno a la compresion del concreto con agregado
liviano a emplear en los célculos de diseno estructural se limita a 280 kg/cm?, debido
principalmente a la insuficiencia de datos de campo y experimentales acerca del
comportamiento de elementos hechos con este tipo de concreto, sometidos a
inversiones de los desplazamientos en el rango no lineal. Si se desarrolla evidencia
convincente para alguna aplicaciéon especifica, se puede incrementar el limite de
resistencia maxima a la compresion del concreto con agregado liviano.

El empleo de refuerzo longitudinal con resistencia mayor que la supuesta en
el diseno conducira a fuerzas de cortante o de adherencia mayores cuando se
desarrollen momentos de cedencia. Estas condiciones pueden originar fallas fragiles
por cortante o adherencia y se deben evitar aun cuando dichas fallas puedan ocurrir
para cargas mayores que las previstas en el diseno. Por lo tanto, se impone un limite
superior a la resistencia real de cedencia del acero.

El requisito de que la resistencia Ultima en traccion del refuerzo sea mayor que su
resistencia de cedencia se basa en el supuesto de que la propiedad de un elemento
estructural de desarrollar la capacidad de rotacion es una funcion de la longitud de
la rotula pléastica a lo largo del eje del elemento. Segun se indica en el ACI 352R-
91 (ACI-ASCE, 1991), al interpretar los resultados experimentales, la longitud de la
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rétula plastica se ha relacionado con las magnitudes relativas de momento Ultimo
y de cedencia. Segun esta interpretacion, mientras mayor sea la relacion entre el
momento Ultimo y el de cedencia, mayor sera la longitud de la rétula plastica. Los
elementos con refuerzo que no cumplan dicha condicién también pueden desarrollar
rotacion inelastica, pero su comportamiento es lo suficientemente diferente como
para excluirlos de consideraciones basadas en reglas derivadas de la experiencia con
elementos reforzados con aceros que muestran endurecimiento por deformacion.

Ademads, el hecho de que el acero de refuerzo tenga la caracteristica de poseer
una resistencia Ultima en traccién bastante mayor que el esfuerzo de cedencia,
disminuye la posibilidad de que, al ser sometido a carga ciclica en el rango inelastico,
disminuya mucho la diferencia entre ambas resistencias y se produzca una respuesta
inelastica a una deformacion mucho menor que la deformacion de cedencia.

(C8.1.3 Momentos de inercia

La rigidez en flexion, El, varia a lo largo de un elemento en flexion, desde un
valor que corresponde a una seccién no agrietada donde el momento flexor es
menor que el momento de agrietamiento, a valores que corresponden a una seccion
parcialmente agrietada en secciones donde el momento flexor es mayor. Para
simplificar el andlisis, a menos que se cuente con una estimacién mas precisa del
grado de agrietamiento para las cargas de servicio, se considera satisfactorio utilizar
momentos de inercia equivalentes en el analisis para cargas de servicio. El momento
de inercia equivalente toma en consideracion la variacion de El a lo largo del miembro
y el efecto de la rigidez por traccion en el concreto. Este Ultimo efecto se da ante
cargas ligeramente mayores que la carga de agrietamiento, cuando estad presente
una parte significativa de la fuerza de traccién entre grietas. Ante cargas mayores,
esta fuerza de traccién en el concreto es muy pequena, comparada con la fuerza de
traccion que toma el acero de refuerzo, por lo que la seccidon es practicamente una
seccion completamente agrietada.

El valor de El seleccionado para un elemento en flexocompresién procura ser una
aproximacion de la rigidez a flexion de la columna al momento de la falla, considerando
el tipo de falla y los efectos de agrietamiento, flujo plastico y la no linealidad de las
curvas de esfuerzo — deformaciéon en el momento de la falla. Puede darse una falla
del material en una seccién muy esforzada o puede ocurrir una falla por estabilidad,
que ocurre antes de que la seccion falle; este tipo de falla corresponde a un valor de
El mucho mayor.

C8.1.4 Factores de reduccion

Antes de la edicion 2002 del cédigo ACI 318, el reglamento especificaba el factor
¢ para los casos de carga axial o de flexiéon, o ambos, en términos del tipo de carga.
Para estos casos, el factor ¢ actualmente queda determinado por las condiciones
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de deformacién unitaria en las secciones transversales, en el estado de resistencia
nominal.

Se usa un factor ¢ mas bajo para las secciones controladas por compresion
que para las secciones controladas por traccién porque las secciones controladas
por compresion tienen menor ductilidad, son mas sensibles a las variaciones en
la resistencia del concreto y, en general, se presentan en elementos que tienen
mayor area tributaria que los elementos con secciones controladas por traccion. A
los elementos con espirales se les asigna un ¢ mas alto que a las columnas con aros
ya que poseen mayor ductilidad.

En el caso de muros de poca altura o de tramos de muro entre aberturas, en los
que la capacidad nominal en cortante es menor que el cortante correspondiente a la
capacidad nominal en flexion, se debe usar ¢ igual a 0.60.

En la edicion 2008 del cédigo ACI 318 se ha revisado el factor ¢ para columnas de
concreto reforzadas con espirales, en vista de su buen comportamiento cuando han
sido sometidas a solicitaciones excesivas.

C8.1.5 Empalmes de barras

En un empalme por traslapo, la fuerza en una barra se transfiere al concreto que, a
suvez, la transfiere a la barra adyacente. Esta transferencia induce fuerzas de cuarteo
en el concreto que, a su vez, se agrieta a lo largo de la barra. Donde haya barras
colocadas muy juntas, las grietas tienden a formarse entre las barras, reduciendo
el &rea superficial de contacto; si hay un confinamiento inadecuado estas grietas
se dilatan y disminuye la capacidad de adherencia entre el concreto y las barras
de refuerzo, creando una posible causa de falla. Cuando varias barras terminan en
una misma seccion los efectos de agrietamiento son acumulativos, a menos que
la distancia lateral entre los empalmes sea grande. Por lo tanto, es conveniente
escalonar longitudinalmente los empalmes de manera que no haya extremos libres
alineados en la misma seccion, a menos que las barras estén separadas a mas de 12
veces el didmetro de las barras. Se considera conveniente escalonar los empalmes
en una distancia libre de méas de 1/3 de la longitud de empalme correspondiente.

La practica recomendada es evitar el uso de empalmes en las zonas de potenciales
rotulas plasticas de los elementos que resisten efectos sismicos. Cuando se utilicen
empalmes soldados, la soldadura de refuerzo debe hacerse de acuerdo con los
requisitos del codigo ANSI/AWS D1.4 para soldar barras de refuerzo en estructuras
de concreto donde la resistencia al impacto no es un aspecto critico de diseno.

Para utilizar empalmes soldados se deben considerar las caracteristicas de
soldabilidad del acero y la compatibilidad con los procesos de soldadura. La
soldabilidad depende de la composicion quimica del acero o del concepto de carbédn
equivalente (CE). La temperatura minima de precalentamiento y entre pasos de
soldadura se fija de acuerdo con el CE vy el didametro de la barra.
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Un estudio realizado en nuestro pals (Fierro, 2001) ha puesto en evidencia la baja
confiabilidad de los empalmes soldados elaborados en nuestro medio, por lo que se
recomienda una rigurosa inspeccion y control de calidad.

C8.2 Elementos en flexién
C8.2.1 Alcance

Este articulo se refiere a vigas principales que forman parte de marcos que resisten
cargas laterales inducidas por los movimientos sismicos. Cualquier elemento de un
marco, que esté sometido a una fuerza axial mayorada de compresién que exceda
0.10 Ag f'_debe ser disenado y detallado como se describe en 8.3.

Evidencias experimentales (Hirosawa, 1978) indican que, bajo inversiones de
los desplazamientos dentro del rango no lineal, el comportamiento de elementos
continuos con relaciones longitud - altura menores que cuatro es significativamente
diferente del comportamiento de elementos relativamente esbeltos. Las reglas de
diseno derivadas de la experiencia con elementos relativamente esbeltos no son
directamente aplicables a elementos con relaciones longitud-altura menores que
cuatro, especialmente con respecto a la resistencia al cortante.

Las restricciones geométricas indicadas en 8.2.1.e y 8.2.1.f se derivaron de la
practica con marcos de concreto reforzado sismorresistentes (SEAOC, 1998).

Por las caracteristicas propias de las edificaciones de baja altura (viviendas
unifamiliares y otras), las disposiciones de esta seccion no son totalmente aplicables.
En viviendas es posible que los elementos en flexion no tengan una participacion
importante en el comportamiento sismorresistente. Para su disefo se debe recurrir
a recomendaciones especificas en los capitulos de mamposteria estructural o de
vivienda unifamiliar.

C8.2.2 Razon de refuerzo maximo

Si la falla en flexién es controlada por la traccion, de acuerdo con 8.1.4, se
asegura que la deformacion unitaria neta de traccion, ¢, sea mayor que 0.005 y que
el comportamiento de la seccién sea ductil. De esta manera se limita la razon de
refuerzo de traccién en un elemento en flexidon a una fraccion de la cantidad que
produciria una falla balanceada.

Ellimite alarazén de refuerzo de 0.025 se basa principalmente en consideraciones
sobre la congestion de acero y sobre la limitacién de los esfuerzos de cortante
en vigas de dimensiones normales. El requisito de colocar al menos dos barras
arriba y abajo tiene que ver mas con aspectos constructivos que con requisitos de
comportamiento.
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C8.2.3 Refuerzo minimo

Las disposiciones que establecen cantidades minimas de refuerzo se aplican a
aquellas vigas que, por razones de arquitectura u otras, son de seccion transversal
mayor que la requerida por consideraciones de resistencia. Con una cantidad
muy pequena de refuerzo en traccién, el momento resistente de una seccion de
concreto, usando un analisis de seccion agrietada, puede resultar menor que el
correspondiente al de una seccién de concreto simple, calculado a partir de su
modulo de rotura. La falla en este caso puede ser bastante repentina.

Para evitar dicha falla, el inciso 8.2.3 especifica una cantidad minima de refuerzo
de traccién, tanto en las regiones de momento positivo como negativo. Cuando se
usan concretos con resistencias superiores a 350 kg/cm?, el valor de la expresion
(a) puede ser insuficiente. El valor dado por la expresion (b) coincide con el de la
expresion (a) para f° igual a 312 kg/cm?.

C8.2.4 Capacidad de momento

Debido a que bajo acciones sismicas se pueden generar reversiones de momento
en los extremos de las vigas, se debe garantizar una capacidad de momento
positivo minima. Asimismo, se requiere que las vigas tengan en toda su longitud
una capacidad en flexion del 25% de su capacidad méaxima, positiva 0 negativa,
debido a la posibilidad de redistribucién de momentos.

(C8.2.5 Anclaje de refuerzo longitudinal

Los dobleces de las barras de refuerzo producen concentracion de esfuerzos que
conviene evitar en el nlcleo de unién. El efecto de adherencia que se produce entre
la barra de refuerzo y el concreto que la rodea se agrega al efecto de rozamiento
atribuible al efecto de la curvatura del gancho. Una barra curva sometida a traccién
ejerce en el concreto, del lado céncavo, una presion que depende del radio y del
angulo de curvatura. Esta presion constituye un empuje que, de ser excesivo, puede
aplastar localmente el concreto o fisurarlo en el plano del doblez.

El concreto puede soportar altas presiones localizadas, maxime si esta confinado,
pero cerca de una superficie libre una presion elevada puede producir una ruptura
explosiva. Esto es justamente lo que se puede producir cuando una barra curva
sometida a traccion tiene su plano paralelo y muy cercano a la superficie libre.
La curvatura recomendada para el gancho procura limitar esta presion y también
permite el doblado de la barra sin afectarla.

El Cdédigo, en el inciso 8.2.5 b, indica las dimensiones minimas de doblado
de las barras de refuerzo longitudinal, referidas al didmetro interno del doblez,
considerando que el método usual de doblado es alrededor de un elemento curvo
utilizado como guia.



Requisitos para concreto estructural C8/7

En el caso particular de las barras de refuerzo transversal, como es el caso de
los aros, estribos y ganchos, es usual que los diametros de doblado sean menores
que en el caso del refuerzo longitudinal. Ademas de que estas barras de refuerzo
transversal son de didmetros menores que las barras de refuerzo longitudinal, se
procura que las barras longitudinales se ajusten bien dentro del gancho, sin tendencia
al desplazamiento lateral. En el inciso 7.2.2, el reglamento ACI 318-08 indica que,
para el caso particular de los estribos (aros), el diametro interior de doblado no debe
ser menor que cuatro veces el diametro de la barra.

\— Seccion
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Figura C8.2.5. Detalle de longitud de anclaje con gancho esténdar.

Es conveniente extender la longitud de anclaje hasta la cara opuesta del nucleo
de unién y superar el valor minimo establecido en el articulo 8.5. Se debe cuidar que
la colocacion de los ganchos no provogue una congestion de acero que dificulte la
colocacién del concreto.

Es conveniente extender la longitud de anclaje hasta la cara opuesta del nucleo
de uniéon y superar el valor minimo establecido en el articulo 8.5. Se debe cuidar que
la colocacion de los ganchos no provoque una congestion de acero que dificulte la
colocacién del concreto.
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(C8.2.6 Confinamiento

Los empalmes por traslapo del refuerzo estén prohibidos en regiones en las
cuales se espera cedencia por flexién, porque no se consideran confiables en
condiciones de carga ciclica dentro del rango inelastico. La presencia del refuerzo
transversal para los empalmes por traslapo en cualquier ubicacidon es necesaria por
la posibilidad de pérdida del concreto del recubrimiento.

El refuerzo transversal se requiere principalmente para confinar el concreto y
ofrecer apoyo lateral para las barras de refuerzo en regiones en las que se espera
cedencia en compresion. En la figura C8.2.6 se muestran ejemplos de aros cerrados
de confinamiento adecuados para elementos en flexion.

Extension de 6dy, (75 mm)

& Los ganchos
\ suplementarios /

consecutivos que

enlazan la misma

barra longitudinal

deben tener sus

ganchos de 90°

en lados opuestos

Detalle A Detalle B

e N

Figura C8.2.6. Ejemplos de aros cerrados de confinamiento multiples

En el caso de elementos con resistencia variable a lo largo del vano, o de
elementos en los que la carga permanente representa una gran proporciéon de la
carga total del disefo, pueden ocurrir concentraciones de rotacion inelastica dentro
del vano. Cuando se prevé una condicién de este tipo, debe proveerse refuerzo
transversal también en regiones en las que se espera cedencia.

Debido a que se espera que se produzca pérdida de recubrimiento del concreto
superficial durante los movimientos fuertes, especialmente en las rétulas plasticas
y cerca de ellas, es necesario que el refuerzo sea provisto en la forma de aros
cerrados de confinamiento, como se define en 8.2.6, 8.3.4y 8.4.2.
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La colocacién de varillas longitudinales adicionales distribuidas en la altura del
elemento obliga a colocar amarres suplementarios segun el inciso (e), con lo cual
se mejora el confinamiento. El didametro de las varillas longitudinales adicionales
puede ser determinado en relacion con el diametro de las varillas longitudinales que
ayudan a resistir la flexion.

(8.3 Elementos en flexocompresion
(C8.3.1 Alcance

El articulo 8.3 estéa orientado principalmente a columnas pertenecientes a marcos.
Otros elementos pertenecientes al marco que no son columnas, pero gue no
satisfacen 8.2.1, deben ser disenhados y detallados de acuerdo con este articulo 8.3.

Las restricciones geométricas en 8.3.1.cy 8.3.1.d se derivan de recomendaciones
practicas.

(C8.3.2 Capacidad en flexion

El propdsito de 8.3.2 es reducir la posibilidad de formacion de rétulas plasticas
en las columnas que se consideren como parte del sistema sismorresistente. Si
las columnas no son mas resistentes que las vigas que llegan a un nudo, existe la
posibilidad de rétulas plasticas en la columna. En el peor caso se pueden producir
rétulas plasticas en ambos extremos de todas las columnas en un piso dado,
ocasionando un mecanismo de falla por piso blando que puede conducir al colapso.

Las resistencias nominales de vigas y columnas se calculan en las caras
del nudo y dichas resistencias se comparan directamente usando la ecuacion

IM. =12y M,

Al determinar la resistencia nominal de la seccién de una viga en flexién negativa
(fibrasuperiorentraccion), elrefuerzolongitudinal contenido dentro delancho efectivo
de lalosa superior que actla monoliticamente con la viga aumenta la capacidad. Las
investigaciones efectuadas en conjuntos viga-columna bajo cargas laterales indican
que el uso de anchos efectivos de losa, como los que se definen en el articulo 8.12
del ACI 318-08, permite calcular razonablemente la capacidad en flexion negativa
de la viga en las conexiones interiores para niveles de desplazamiento de entrepiso
cercanos al 2% de la altura del piso. Este ancho efectivo es conservador en los
casos en que la losa termina en una viga perimetral débil.

En el nivel superior de la estructura no se exige cumplir con los requisitos de
8.3.2 para evitar que el tamano de las columnas resulte excesivo. Se tiene presente
que esta zona es la menos critica de la edificacion.
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C8.3.3 Razén de refuerzo

El limite inferior para la cuantia de refuerzo se especifica para controlar las
deformaciones a largo plazo y para que el momento de cedencia exceda al momento
de agrietamiento. El limite superior refleja la preocupacion por la congestion del
acero y por el desarrollo de grandes esfuerzos cortantes.

(C8.3.4 Confinamiento

Los requisitos de esta seccién tienen relacion con el confinamiento del concreto y
el suministro de apoyo lateral al refuerzo longitudinal.

En 8.3.4.a se establece una longitud minima en la cual se debe proporcionar
refuerzo transversal con un menor espaciamiento en los extremos de los elementos,
en donde generalmente se produce la cedencia por flexién. Los resultados de las
investigaciones indican que la longitud se debe aumentar en el 50 por ciento 0 mas en
sitios tales como la base de la edificacién, en donde las cargas axiales y las demandas
de flexién pueden ser especialmente elevadas (Watson et.al., 1994).

Esté bien establecido el efecto beneficioso en la resistencia y la ductilidad de las
columnas producido por el refuerzo helicoidal (espiral) y por el refuerzo compuesto
por aros rectangulares cerrados debidamente configurados (Sakai y Sheikh, 1989).
Aunque existen procedimientos analiticos para el célculo de la capacidad resistente
y de la ductilidad de las columnas sometidas a inversiones de carga axial y momento
(Park, 1986), la carga axial y las demandas de deformacién durante cargas sismicas
no se conocen con suficiente exactitud como para justificar el célculo del refuerzo
transversal como una funcién de las demandas sismicas de disefno. En vez de ello,
se requieren las ecuaciones [8-2] y [8-3], con el propdsito de que la pérdida del
concreto de recubrimiento no resulte en una pérdida de la resistencia a carga axial
de la columna. Las ecuaciones [8-1] y [8-4] se aplican en el caso de columnas de gran
diametro y tienen por objeto asegurar una capacidad adecuada de curvatura en flexion
en las regiones de cedencia.

En 83.4.c y 8.3.4.g se presentan requisitos interrelacionados acerca de la
configuraciéon de aros rectangulares. El requisito de un espaciamiento que no exceda
de la cuarta parte de la dimension minima del elemento tiene por objeto obtener
un confinamiento adecuado del concreto. Las varillas longitudinales con amarres
suplementarios mejoran también el confinamiento.

En 8.3.4.c se presentan los requisitos sobre el confinamiento, aportado por los
aros, gue se requiere en las zona donde se espera que se generen rétulas plasticas
en las vigas. Las varillas longitudinales con amarres suplementarios mejoran también
el confinamiento (8.3.4.9).

Las observaciones de campo han mostrado que se producen danos significativos
en las columnas en la zona no confinada cercana a la mitad de la altura. Los requisitos
de 8.3.4.d y 8.3.4.e tienen por objeto asegurar una ductilidad relativamente uniforme
en toda la altura de la columna.
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En la base de las columnas del primer nivel de una estructura generalmente se
presenta comportamiento inelastico, por lo que se requiere un confinamiento especial
aun en elementos de ductilidad local moderada.

Los traslapos no se deben realizar en las zonas de confinamiento especial. Este
requisito es menos estricto que el del ACI, que permite traslapos solo en la mitad
central de la columna. Se busca evitar que el traslapo se ubique en la zona de formacion
de rotulas plasticas. En la longitud de traslapo es necesario colocar aros adicionales de
confinamiento.

Cuando hay una reduccion de la rigidez en pisos inferiores (como el caso de muros
interrumpidos) las columnas que lo soportan deben estar confinadas en toda su altura.

Los muros o particiones integrados al sistema sismorresistente reducen la altura
libre de las columnas de tal forma que se puede desarrollar una respuesta inelastica
considerable. Por lo tanto, se requiere que estas columnas tengan refuerzo transversal
especial en toda su longitud. Esto comprende a todas las columnas que soportan
reacciones de elementos rigidos discontinuos, como muros. El refuerzo transversal, tal
como se especifica en 8.3.4.b, 8.3.4.c y 8.3.4.g debe extenderse dentro del elemento
discontinuo por lo menos en la longitud de desarrollo del refuerzo longitudinal de
mayor diametro de la columna, de acuerdo con 8.5.

La figura C8.3.4 muestra un ejemplo de refuerzo transversal constituido por un aro
cerrado de confinamiento y tres ganchos suplementarios. Es recomendable que todos
los ganchos tengan un doblez de 135 grados.

Extension de 6 db> 75 mm Ganchos
; \ suplementarios /
\\
% ® 'k ® / /

U ° /nN ) o

I N A

Nota: x <350 mm
h, = valor maximo de x para todas las caras de la columna

Figura C8.3.4. Ejemplo de refuerzo transversal en columnas.
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(8.4 Nucleos de unidn viga-columna

(C8.4.1 Requisitos generales

El desarrollo de rétulas plasticas en las caras de los nlcleos de uniéon en marcos
de concreto reforzado estéd asociado con deformaciones unitarias en el refuerzo
longitudinal que exceden ampliamente la deformacion unitaria de cedencia. En
consecuencia, el esfuerzo cortante en el nucleo de unién generado por el refuerzo
de flexion se calcula para una resistencia de 1.25 fyen el refuerzo (8.4.1.a). Una
explicacion detallada de las relaciones de un posible desarrollo de esfuerzos mas
alla de la resistencia de cedencia en el refuerzo de traccién de vigas principales se
proporciona en el ACI-352R-91 (ACI-ASCE, 1991).

Algunas investigaciones (Meinheit y Jirsa, 1977; Briss et.al., 1978; Ehsani, 1982;
Durrani y Wight, 1982; y Ledn, 1989) han mostrado que las barras rectas en vigas
pueden deslizarse dentro del nucleo de unién viga-columna durante una secuencia
de reversiones de momento de gran magnitud. Los esfuerzos de adherencia
en estas barras rectas pueden ser muy altos. Para reducir sustancialmente el
deslizamiento durante la formacién de rotulas en las vigas adyacentes, seria
necesario tener una relacion entre el diametro de la barra y la dimensién de la
columna de aproximadamente 1/32, lo que conduciria a nucleos de uniéon muy
grandes. Con base en los resultados de los ensayos disponibles, se ha elegido el
limite de 1/20 de la profundidad de la columna en la direccién de la carga como
tamano maximo de las barras en vigas de concreto de peso normal, y un limite de
1/26 para concreto liviano. Debido a la falta de datos especificos, en la modificacion
para concreto liviano se usa el factor 1.3 del capitulo 12 del ACI 318-08. Este limite
controla razonablemente el deslizamiento potencial de las barras de la viga en el
ndcleo de unién viga-columna, considerando el nimero de incursiones inelasticas
que puedan ocurrir en el marco durante un sismo fuerte. Un tratamiento en detalle
de este tema se presenta por Zhu vy Jirsa (1983).

(C8.4.2 Refuerzo transversal

Sin importar lo bajo que sea el esfuerzo cortante calculado en un nucleo de
union, se debe proporcionar refuerzo de confinamiento (8.3.4) a través del nucleo
alrededor del refuerzo de la columna (8.4.3.a). Como se especifica en 8.4.2.b, el
refuerzo de confinamiento puede reducirse si los elementos horizontales llegan al
nucleo desde los cuatro lados.

En 8.4.2.c se hace referencia a un nucleo de unién en el cual el ancho de la viga
excede a la dimensién correspondiente a la columna. En este caso, el refuerzo de
la viga no confinado por el refuerzo transversal de la columna debe recibir apoyo
lateral, ya sea mediante una viga que llegue al mismo nucleo de union o mediante
refuerzo transversal.
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(C8.4.3 Esfuerzos cortantes

Los requisitos del Cédigo para disenar nicleos de unién se basan en su resistencia
nominal en cortante. Debido a que los ensayos de nucleos de uniéon y de vigas de
gran altura indican que la resistencia en cortante no es tan sensible al refuerzo
transversal en los nucleos como o implicaba la expresién desarrollada para vigas,
se decidi¢ fijar la resistencia del nucleo de unién como funcién solo de la resistencia
a la compresién del concreto y exigir una cantidad minima de refuerzo transversal
en el nucleo. El area efectiva del nucleo, A, se ilustraen la figura C8.4.1. En ningun
caso A}. es mayor que el area de la seccion transversal de la columna.

E/ Ancho efectivo

Area efectiva, del nudo =b ; h o
<b+
Aj del nudo —

Profundidad del
nudo = h en el plano

del refuerzo que \

genera el cortante

g
\ ]
s .
L)
L
Refuerzo que
generael ——fe o o Nota: El area efectiva del nudo para las fuerzas en
cortante cada direccion del marco se considera por separado.
Direccién de X ] El nudo ilustrado no cumple con las condiciones de
las fuerzas L /h 21 .7._3.2 y21.7.41 necesarias para que sea
que generan b considerado como confinado debido a que las vigas
cortante no cubren al menos 3/4 del ancho de cada una de
las caras del nudo

Figura C8.4.1. Area efectiva del nucleo de union, segun ACI 318-08, articulo 21.7.

Los tres niveles de resistencia en cortante establecidos en 8.4.3.a se basan en
la recomendacion del comité ACI 352.

(8.5 Longitud de anclaje de refuerzo longitudinal

La longitud de anclaje minima para barras corrugadas, con ganchos estandar
embebidos en concreto de peso normal, se determina empleando la ecuacion [8-
6]. La ecuacién [8-6] estd basada en los requisitos del articulo 12.5 del ACI 318-
08. Puesto que el inciso 8.5.b establece que el gancho debe estar embebido en
concreto confinado, los coeficientes 0.7 (para recubrimiento de concreto) y 0.8
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(para aros) se han incorporado en la constante empleada en la ecuaciéon [8-6]. La
longitud de anclaje que se deriva directamente del articulo 12.5 del ACI 318-08 se
ha incrementado en el Codigo para reflejar el efecto de las reversiones de carga.

La longitud de anclaje en traccion para una barra de refuerzo con ganchos
estandar se define como la distancia, paralela a la barra, desde la seccion critica
(donde se va a desarrollar la barra) hasta la tangente trazada en el borde exterior del
gancho. La tangente se debe trazar perpendicularmente al eje de la barra, como se
muestra en la figura C8.5.

\~ Seccidn

critica

bn

Figura C8.5. Detalles de barras dobladas para desarrollar
el gancho estandar en el refuerzo longitudinal.

La ecuacién [8-6] toma en cuenta que el esfuerzo real en el refuerzo sea mayor
que la resistencia de cedencia y que la longitud efectiva de anclaje no se inicie
necesariamente en la cara del nucleo.

En 8.5.c se especifica la longitud de anclaje minima para barras rectas como
un multiplo de la longitud indicada en 8.5.a. El segundo caso de 8.5.c se refiere a
barras de lecho superior, con mas de 30 cm de concreto fresco colocado debajo de
la barra anclada.

Cuando la longitud recta embebida requerida para una barra de refuerzo se
extiende mas alla del volumen confinado de concreto, como lo define 8.5.d, la
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longitud de anclaje requerida se incrementa bajo la premisa de que el esfuerzo
limite de adherencia fuera de la region confinada es menor que en el interior.

U =1.6 (g =Ly )+ 14

(6]
0y =160,-061,

donde:
/.= longitud de anclaje requerida cuando la barra no estd completamente

embebida en concreto confinado.

Kdz longitud de anclaje requerida para barras rectas embebidas en concreto
confinado.

¢ .= longitud de la barra embebida en concreto confinado.

La falta de referencia a barras de diametros mayores que #11 se debe a la escasez
de informacion de anclaje de dichas barras sometidas a reversiones de carga que
simulen efectos sismicos.

En concreto con agregado liviano, la longitud requerida por la ecuacion [8-6] se
debe incrementar en el 25% para compensar la variabilidad de las caracteristicas de
adherencia de barras de refuerzo en diversos tipos de concreto de agregado liviano.

(C8.6 Muros estructurales y elementos de borde
(C8.6.1 Alcance

Esta seccién contiene requisitos para el diseno y el detallado de los muros
estructurales de concreto reforzado y de los elementos de borde de muros de
concreto o de mamposteria.

(C8.6.2 Muros estructurales, M/V [ =2

Cuando el valor de M/V' | ~es mayor o igual que 2, el calculo de los refuerzos
longitudinal y transversal se puede realizar cumpliendo con los requisitos
establecidos en los articulos 8.2 u 8.3.

(C8.6.3 Muros estructurales, M/V [ <2

Cuando el valor de M/V' | es menor que 2, el calculo del refuerzo transversal
depende del comportamiento en cortante ademas del de flexién, por lo que se
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imponen requisitos adicionales. El refuerzo longitudinal debe ser capaz de resistir
las fuerzas de flexocompresion.

C8.6.4 Razon de refuerzo

El requisito de distribuciéon uniforme del refuerzo por cortante esta relacionado
con la intencion de controlar el ancho de las fisuras inclinadas.

El requisito de colocar dos capas de refuerzo en muros que resisten fuerzas
cortantes de diseno de gran magnitud se basa en la observacién de que una sola
capa de refuerzo puede ser insuficiente. Mas aun, la presencia del refuerzo cerca
de las superficies tiende a inhibir la fragmentacién del concreto en el caso de
agrietamiento grave durante un sismo.

Para restringir efectivamente las fisuras inclinadas, el refuerzo incluido en p,
y p, debe estar adecuadamente distribuido a lo largo de la longitud y altura del
muro. Al determinar p 'y p_no se debe incluir el refuerzo cerca de los bordes del
muro colocado en forma concentrada para resistir momentos de flexién. Dentro de
limites practicos, la distribucion del refuerzo por cortante debe ser uniforme y con
espaciamientos cortos.

(C8.6.5 Elementos de borde

Se incluyen dos procedimientos de disefno para evaluar los requisitos de detallado
en los bordes de los muros. En 8.6.5.b se puede usar el procedimiento de diseno
basado en desplazamientos para los muros, en los cuales los detalles estructurales se
determinan directamente con base en el desplazamiento lateral esperado. En 8.6.5.¢c
las disposiciones son similares a las sefaladas en el CSCR 1986 y CSCR 2002 y se
han mantenido porque son conservadoras en la evaluacion del refuerzo transversal
requerido en los elementos de borde para muchos tipos de muro. Los requisitos
indicados en 8.6.5.f y 8.6.5.g se aplican tanto a los muros estructurales disenados de
acuerdo con las indicaciones de 8.6.5.b como de 8.6.5.c.

Lo prescrito en 8.6.5.b se basa en el supuesto de que la respuesta inelastica del
muro esta dominada por la flexidon en una roétula plastica. El muro se debe disenar
de manera tal que la rétula plastica se produzca en el lugar en que se pretende.

La ecuacion [8-7] se deriva de un enfoque basado en desplazamientos. Este
procedimiento supone que se requieren elementos de borde especiales para
confinar el concreto en los lugares en donde la deformacion unitaria en la fibra
extrema de compresion del muro exceda un valor critico cuando el muro alcanza
el desplazamiento de diseno. Se pretende que la longitud horizontal del elemento
especial de borde se extienda, por lo menos, en toda la zona en donde la deformacion
unitaria de compresion exceda el valor critico. La altura del elemento de borde
especial se basa en estimaciones del limite superior de la longitud de rétula plastica
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y se extiende mas alla de la zona en la cual se podria producir pérdida del concreto
de recubrimiento.

El limite inferior de 0.007 en la relacion o, /h, se relaciona con una capacidad
de deformacién moderada en edificaciones rigidas. La profundidad del eje neutro
¢ en la ecuacioén [8-7] es la calculada de acuerdo con el articulo 10.2 del ACI 318-
08, excepto que no se necesita aplicar los requisitos de deformaciéon no lineal del
articulo 10.2.2, correspondiente al desarrollo de la resistencia nominal en flexién del
muro cuando se desplaza en la misma direccion que 0. La carga axial corresponde
a la carga axial mayorada que es congruente con las combinaciones de carga de
diseno que producen el desplazamiento 9.

Mediante el procedimiento de 8.6.5.c se considera que en el muro actlan cargas
de gravedad simultaneamente con cargas inducidas por el sismo en una direccion
dada. Bajo esta combinacién de cargas, los bordes comprimidos en la seccion
critica resisten la carga de gravedad mas la resultante de compresion asociada con
el momento de flexion.

Debido a que esta condicion de carga puede repetirse muchas veces durante
los movimientos fuertes, el concreto se debe confinar en donde los esfuerzos
de compresion calculados excedan un valor critico nominal igual a 0.20 7. Este
esfuerzo se debe calcular para las fuerzas mayoradas en la seccion suponiendo
comportamiento lineal de la seccion bruta de concreto. El esfuerzo de compresion
0.20 ', se usa como un valor indice y no necesariamente describe el estado real
de esfuerzos que se puede desarrollar en la seccion critica bajo la influencia de las
fuerzas de inercia reales inducidas por el sismo.

Donde las secciones de muro se intersequen para generar formas L, T, C, u otras
seccionestransversales, se debe considerarlainfluenciadelalaenelcomportamiento
del muro mediante la seleccién de anchos efectivos de ala apropiados.

Los ensayos muestran que el ancho efectivo del ala aumenta con niveles
crecientes de desplazamiento lateral y que la efectividad del ala en compresion
es diferente a la del ala en traccion. El valor usado para el ancho efectivo del ala
en compresién tiene poco impacto en la capacidad de resistencia y deformacion
del muro; por lo tanto, para simplificar el diseno, se usa un valor Unico tanto en
traccion como en compresion, basado en la condicién de traccion (el menor valor
de la mitad de la distancia hasta la siguiente alma de muro o del 25% de la altura
total del muro).

El valor ¢/2 en 8.6.5.f se establece para proporcionar una longitud minima del
elemento especial de borde. En donde las alas estan fuertemente comprimidas es
posible que la interfaz entre el alma y el ala esté fuertemente esforzada y puede
sufrir roturas locales a menos que el refuerzo de los elementos especiales de borde
se extienda dentro del alma. La ecuacion [8-3] no es aplicable a los elementos de
borde de muros y los requisitos de confinamiento son menos exigentes que en
columnas.
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Debido a que el refuerzo horizontal probablemente actlie como refuerzo del
alma en los muros que requieren elementos de borde, debe estar completamente
anclado en los elementos de borde que actien como alas. Lograr este anclaje es
dificil cuando se producen grandes fisuras transversales en los elementos de borde;
por lo tanto, se recomienda el uso de ganchos estandar de 90 grados o el uso de
anclaje mecanico en vez del desarrollo de barras rectas.

Las inversiones de carga ciclica pueden ocasionar pandeo en el refuerzo longitudinal
de borde incluso en los casos en que la demanda del elemento no requiera elementos
especiales de borde. Para inhibir el pandeo en los muros con cantidades moderadas
de refuerzo longitudinal de borde se utilizan los aros de confinamiento.

En muros que no requieren elementos de borde se permite un espaciamiento
mayor de los aros en relaciéon con lo indicado en 8.6.5.f debido a la menor demanda
de deformacion en los muros.

La adicion de ganchos o aros en U en los extremos del refuerzo horizontal del
muro proporciona anclaje de tal modo que el refuerzo sea efectivo para resistir
esfuerzos de cortante. También tenderd a inhibir el pandeo del refuerzo vertical en
los bordes. En los muros con poco cortante en el plano no es necesario el desarrollo
del refuerzo horizontal.

La cuantia de refuerzo longitudinal incluye Unicamente el refuerzo en los bordes
del muro como se indica en la figura C8.6.5.
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Figura C8.6.5. Cuantias de refuerzo longitudinal para
condiciones de borde usuales en muros.
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C8.7 Requisitos de capacidad en cortante

C8.7.1 Elementos de marco

En la determinacion de las fuerzas laterales equivalentes que representan los
efectos del sismo para el tipo de marco considerado, se supone que sus elementos
disiparan energia en el rango no lineal de respuesta. A menos que un elemento de
marco tenga una resistencia del orden de 3 a 4 veces la requerida por las fuerzas
que causa el sismo de diseno, debe suponerse que dicho elemento llegara a la
cedencia. El esfuerzo cortante de disefo debe ser una buena aproximacion del
cortante maximo que se puede desarrollar en el elemento.

Por lo tanto, la resistencia en cortante requerida en elementos de marco esté
relacionada con la resistencia en flexion de dicho elemento mas que con los
esfuerzos de cortante mayorados indicados en el analisis de cargas laterales. Las
condiciones descritas en los parrafos ay b se ilustran en la figura 8.7.1. Debido a que
la resistencia de cedencia real del refuerzo longitudinal puede exceder la resistencia
de cedencia especificada y debido a que es probable que ocurra endurecimiento por
deformacion del refuerzo en un nudo sometido a grandes rotaciones, la resistencia
en cortante requerida se determina usando una resistencia de al menos 1.25 fy para
el refuerzo longitudinal.

En pisos por encima del nivel del terreno, el momento en un nudo puede estar
limitado por la resistencia en flexiéon de las vigas que llegan a él. Cuando las vigas
llegan desde lados opuestos a un nudo, la resistencia combinada puede ser la suma
de la resistencia de momento negativo de la viga de un lado vy la resistencia de
momento positivo de la viga en el otro lado del nudo. Las resistencias de momento
deben ser determinadas usando un factor de reduccién igual a 1.0 y una resistencia
del acero de refuerzo de al menos 1.25 f . La distribucion de la resistencia combinada
de momento de las vigas hacia las columnas encima y debajo del nudo, debe estar
basada en el analisis. El valor Mpr en la figura C8.7.1 se puede calcular a partir de la
resistencia en flexion del elemento en el nudo viga-columna.

Estudios experimentales de elementos de concreto reforzado sometidos a cargas
ciclicas han demostrado que se requiere mas refuerzo de cortante para asegurar la
falla por flexiéon en un elemento sometido a desplazamientos no lineales alternados
que si el elemento es cargado en una direcciéon solamente, siendo el incremento
de refuerzo de cortante necesario mayor en caso que no exista carga axial. Esta
observacion estéa reflejada en el inciso 8.7.1.c por la eliminacion del término que
representa la contribucion del concreto a la resistencia en cortante. La seguridad
adicional respecto al cortante se considera necesaria en ubicaciones donde se
pueden producir potenciales rétulas plasticas. Sin embargo, esta estrategia, elegida
por su simplicidad, no se debe interpretar como que no se requiere el concreto para
resistir el cortante. Por el contrario, se puede argumentar que el nucleo del concreto
resiste todo el cortante, con el refuerzo de cortante (transversal) confinando el
concreto y por lo tanto aumentando su resistencia. El nucleo confinado de concreto
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tiene una funcién importante en el comportamiento de la viga y no se debe minimizar
solo porque la expresion de diseno no lo reconoce de manera explicita.

En el inciso 8.7.1.c, al referirse a la fuerza cortante debida al sismo, calculada
conforme al inciso 8.7.1.a, se entiende que se refiere al primer término de la
ecuacion [8-8].

| T

Columna
f H
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1 iy
(L

/ Cortante en la viga

— Cortante en la columna

Ves
Mpr3 + Mpr4

g ety

R

Figura C8.7.1 Esfuerzos de cortante de disefio en vigas principales y columnas.
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Notas de la figura C8.7.1:

1. La direccion de la fuerza de cortante V. depende de la magnitud relativa de las cargas
gravitacionales y el cortante generado por los momentos en los extremos.

2. Los momentos en los extremos M, estan basados en una resistencia de traccion en el acero
igual a 1.25 fy, donde fy es la resistencia de cedencia especificada. Los momentos en los
extremos deben producir doble curvatura en ambas direcciones.

3. El momento en el extremo /\/lp, para columnas no necesita ser mayor que los momentos
generados por el Mp,de las vigas que llegan al nudo viga-columna. V. no debe ser nunca menor
que el requerido por el analisis de la estructura.

(C8.7.2 Muros estructurales

Los cortantes de disefo para muros estructurales se obtienen del analisis para
carga lateral con los factores de carga apropiados. Sin embargo, el profesional
responsable del diseno debe considerar la posibilidad de cedencia en componentes
de tales estructuras como la zona de un muro entre dos aberturas de ventanas, en
cuyo caso el cortante real puede ser bastante mayor que el cortante indicado por el
analisis de carga lateral basado en fuerzas mayoradas de diseno.

La ecuacion [8-10] reconoce la mayor resistencia al cortante de muros con
altos valores de la relacién entre cortante y momento. La resistencia nominal al
cortante se calcula en términos del area neta de la seccion resistente al cortante.
Para una seccion rectangular sin aberturas, el término A se refiere al area bruta de
la seccién transversal y no al producto del ancho y la altura efectiva. La definicién
de A_ en la ecuacion [8-10] facilita los calculos de diseno para muros con refuerzo
uniformemente distribuido y muros con aberturas.

En el inciso ¢, el término segmento de muro se refiere a una parte del muro
delimitada por aberturas o por una abertura y un borde.

La relacion h /I puede referirse a las dimensiones totales de un muro o a un
segmento de muro limitado por dos aberturas o por una abertura y un borde. El
proposito del inciso 8.7.2.¢c es asegurarse gque a ningun segmento del muro se le
asigne una resistencia unitaria mayor que la de todo el muro. Sin embargo, un
segmento de muro con una relacion h /I mayor que la de todo el muro, debe ser
disenado para la resistencia unitaria asociada con la relacion h /I de ese segmento.

Cuando la fuerza cortante mayorada en un nivel dado de una estructura
es resistida por varios muros o varios segmentos de un muro con aberturas, la
resistencia unitaria promedio en cortante considerada para el total del é&rea
transversal disponible esta limitada a ZACV\F‘C con el requisito adicional de que la
resistencia asignada a cualquier segmento de muro no exceda de 2.5ACP\/?‘C.

El limite superior de la resistencia que se debe asignar a cualquiera de los
elementos se impone para limitar el grado de redistribucion de la fuerza cortante.
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Los segmentos horizontales de muro se refieren a secciones de muro entre dos
aberturas alineadas verticalmente (figura C8.72). Es, en efecto, un segmento de
muro rotado 90 grados. Un segmento horizontal de muro también se conoce como
viga de acople cuando las aberturas estan alineadas verticalmente en toda la altura
de la edificacion.

Segmento vertical

Segmento horizontal

( /.

Figura C8.7.2. Muro con aberturas.

La resistencia en flexién de un muro o de un segmento de muro se determina de
acuerdo con los procedimientos normalmente usados para las columnas. Se debe
determinar la resistencia considerando las fuerzas axiales y laterales aplicadas.
Se debe incluir en el célculo de la resistencia el refuerzo concentrado en los
elementos de borde y el distribuido en las alas y el alma basdndose en un analisis
de compatibilidad de deformaciones.

Aungue en el diseno de los muros no se exige el diseno en cortante con base
en la capacidad en flexocompresion, y se cambia esta condicion por el uso de un
factor de reduccién de la capacidad ¢ = 0.6, esto es un requisito minimo. También
se puede considerar el calculo de la capacidad en flexion desarrollada por los muros,
para determinar si se alcanza el momento de cedencia con las cargas de diseno. En
caso de que la estructura tenga un comportamiento elastico para las cargas de disefo
elasticas (ductilidad igual a 1), debido a la gran capacidad en flexién de los muros, se
puede considerar esta condicion en el diseno para cortante y utilizar ¢ = 0.75.

La cimentacion que soporta al muro se debe disefar para desarrollar las fuerzas
del ala y del alma del muro. Para los muros con aberturas se debe considerar la
influencia de las aberturas en las resistencias en flexion y cortante, y se debe
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verificar la trayectoria de las cargas alrededor de ellas. Para este propdsito pueden
ser Utiles los conceptos de diseno por capacidad y los modelos puntal-tirante
presentados por Taylor, Cote y Wallace (1998).

(C8.7.3 Diafragmas

Los diafragmas en edificaciones son elementos estructurales, como pisos vy
cubiertas, que cumplen algunas o todas de las siguientes funciones:

a) Apoyar los elementos de la edificacién como muros, tabiques y fachadas, que
resisten fuerzas horizontales, pero que no actlan como parte del sistema
sismo-resistente.

b) Transferir las fuerzas laterales desde el punto de aplicacion al sistema vertical
de resistencia a fuerzas laterales de la edificacion.

c) Interconectar los diferentes componentes del sistema vertical resistente
a fuerzas laterales de la edificacion con la adecuada resistencia, rigidez y
tenacidad de manera que la edificacion responda de acuerdo con lo buscado
en el diseno.

Los requisitos de resistencia al cortante para los diafragmas monoliticos,
ecuacion [8-11], son los mismos que aquellos para los muros estructurales esbeltos.
El término A, se refiere al espesor por el ancho del diafragma. Esto corresponde
al area total de la viga profunda efectiva que forma el diafragma. El refuerzo de
cortante debe ser colocado perpendicular a la luz del diafragma.

Los requisitos de resistencia al cortante para las sobrelosas que actlan como
diafragmas estan basados en un modelo de cortante por friccion y la contribucion
del concreto a la resistencia nominal al cortante no se incluye en la ecuacion [8-12]
para las sobrelosas colocadas sobre elementos prefabricados de piso.

La contribucién del concreto no se toma en cuenta porque es normal que
se formen fisuras de retracciéon en las losas de poco espesor sobre elementos
prefabricados; como resultado, las secciones criticas del diafragma se rompen
bajo cargas de servicio y la contribucién del concreto a la capacidad de cortante
del diafragma puede haberse reducido antes que se produzca el sismo de disefo.
Ademas de la condicién anterior, es posible que existan tuberias dentro de la losa
que causen reduccion en la secciéon de concreto.

(8.8 Vigas de acople

Se hace referencia al capitulo 21 del ACI 318-08 debido a que se considera
apropiado lo establecido ahi para las vigas de acople, que no son muy comunes en
nuestro medio, por lo que es innecesario incluir el texto en el cédigo CSCR - 2010.
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(C8.9 Juntas de construcciéon
El coeficiente de friccion u en la ecuacion [8-13] debe ser:
Concreto colocado monoliticamente..........oooviiiiiiiiiiiee e 1.4\

Concreto colocado sobre concreto endurecido
con la superficie intencionalmente rugosa..........ccccvvvviiieeeiiiiiiiiieeeee 1.4N

Concreto colocado sobre concreto endurecido
NO INtENCIONAIMENTE TUGOSO ... 0.6A

Concreto anclado a acero estructural mediante pasadores
con cabeza o mediante barras de refuerzo...............ccccciiiiii 0.7\

donde A= 1.0 para concreto normal, 0.85 para concreto liviano con arena de peso
normal y 0.75 para concreto liviano en todos sus componentes. Se permite usar
interpolacion lineal cuando se emplea sustituciéon parcial de arena.

Enelmétodo de célculo de cortante por friccion se supone que toda la resistencia
en cortante se debe a la friccion entre las caras de la grieta; es necesario, por lo
tanto, emplear valores artificialmente elevados del coeficiente de friccion en las
ecuaciones de cortante por friccion, de manera que la resistencia en cortante
obtenida concuerde con los resultados de los ensayos. En el caso de concreto
colocado sobre concreto endurecido no aspero, la resistencia en cortante se debe
principalmente a la acciéon de clavija o conector del refuerzo, y las pruebas indican
que el valor reducido de u = 0.6 4 especificado para este caso es el apropiado.

El valor de u especificado para concreto vaciado sobre acero estructural laminado
se relaciona con el diseno de conexiones entre elementos de concreto prefabricado
o entre elementos de acero estructural y elementos de concreto estructural. El
refuerzo de transferencia de cortante puede consistir en conectores de cortante
formados por barras o pernos con cabeza.
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Requisitos para
mamposteria estructural

Co.1 Generalidades

El diseno de los elementos de mamposteria se basa en los principios de diseno
por resistencia. Se propone como referencia el codigo conocido como “Requisitos
para estructuras de mamposteria en edificaciones” (Building Code Requirements
for Masonry Structures, TMS 402-08/ACI 530-08/ASCE 5-08). También se puede
utilizar como referencia el “Coédigo Neozelandés” (NZS New Zealand Standard
4230:2004).

Cg.2 Disefio general

Se favorece la colocacion de la mamposteria traslapada; es decir, las sisas
verticales deben estar alineadas hilada de por medio y deben coincidir con la mitad
del bloque inferior. Aunque en otros cédigos se establecen reglas claras para el
diseno de la mamposteria en forma de estiba, se considerd que en nuestro medio
se debe limitar su uso a estructuras de dos pisos debido a que su resistencia en
flexion y en cortante es menor.
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Figura C9.1. Mamposteria traslapada (IMCYC, 1988).

A .”".l'

e |

Figura C9.2. Mamposteria en forma de estiba (IMCYC, 1988).

Se hacen recomendaciones sobre los espesores minimos y méaximos de las
juntas o sisas. Estos valores reflejan los espesores utilizados por los albaniles
costarricenses, segun CIVCO, 1994. Las dimensiones minimas de las celdas
que alojan el acero de refuerzo deben ser de 7 x 12 cm; sin embargo, si por las
dimensiones particulares de un bloque se forman celdas continuas de 6 x 6 cm
como minimo, se consideran aceptables.

Se establecenreglas claras sobre la colocacidn de tuberias dentro de la mamposteria.
Sise siguen estas reglas se puede evitar los serios problemas de agrietamiento que han
sido observados en aquellos puntos donde se concentran tuberias. Se sobrentiende
que no se debe permitir picar las paredes del bloque para alojar tuberias. Cuando
no se pueda cumplir con los requisitos mencionados, se recomienda embeber los
ductos o tubos en un elemento de concreto reforzado debidamente confinado, con
dimensiones que permitan anclar adecuadamente las varillas horizontales que se
interrumpen a causa de la colocaciéon de esos ductos o tubos.
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Co.3 Requisitos especiales para el
disefio por resistencia

Las cantidades y el tamano de las varillas mencionadas como refuerzo minimo
en este apartado, pueden ser sustituidos por cantidades de acero equivalentes o
mayores siempre y cuando no afecten la facilidad constructiva de la mamposteria.

El usuario debe diferenciar entre las recomendaciones generales y las que se
dan para muros de corte. Las recomendaciones de muros de corte pretenden
ser mas estrictas que las generales y deben ser aplicadas en aquellas paredes
de mamposteria que sirven como muros estructurales en edificios donde la
mamposteria es la principal responsable de tomar las cargas de sismo.

Para calcular el porcentaje de acero minimo establecido para muros en el inciso
9.3.3(c) se debe considerar todas las varillas presentes en el pafno, inclusive el
refuerzo vertical que se concentre en los extremos del muro dentro de los bloques
o en columnas de concreto reforzado. En paredes de estructuras de uno o dos
niveles construidas con bloques de 12 o 15 cm de espesor los requisitos del inciso
9.3.3(c) generalmente definen la separacién y las cantidades de acero.

Se permite el uso de “escalerillas” para tomar cortante en los muros; este tipo
de refuerzo consiste en dos varillas o alambres paralelos que quedan perfectamente
alineados y centrados en las paredes externas del blogue, que poseen varillas
o alambres soldados en forma perpendicular que coinciden con las paredes
transversales del bloque, como se muestra en la figura C9.3.

Refuerzo tipo escalerilla Refuerzo tipo armadura

Figura C9.3. Refuerzo en “escalerilla” (Schneider, R., y Dickey, W., 1994).
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Se ha eliminado la posibilidad de usar varilla lisa #2 como refuerzo horizontal. Se
permite su uso si la varilla es corrugada y se puede seguir usando la varilla lisa #2
para construir aros.

En la mamposteria colocada en forma de estiba se puede notar que la cantidad
minima de refuerzo horizontal es mayor que el doble del minimo exigido cuando se
coloca la mamposteria traslapada.

La definicion de altura efectiva de muros esta basada en los principios de la
mecanica estructural. Debe utilizarse también en el disefo de columnas, inciso
9.74 y en el diseno de muros esbeltos con un esfuerzo axial mayor a 0.04 ' inciso
9.8.4; en la figura C9.4 se presentan varios casos de céalculo de altura efectiva que
dependen del tipo de apoyo en los extremos.

Muro o columna

ATURAR AR

Piso o techo

Punto de infexién—<

h = altura entre
apoyos

¢ i e,

Empotrado en apoyos )
h'=0.5x h Articulado en apoyos

Altura efectiva h' = h
h = altura

h' = altura efectiva
Muro o columna

Punto de inflexién _.../

-

Base empotrada

h=2xh Articulado arriba
Empotrado en la base h=07xh
Libre arriba )

Figura C9.4. Alturas efectivas (TMS 402-08).

Elancho efectivo en las intersecciones de muros se define en funciéon del espesor
de las paredes, como se puede ver en la figura C9.5. Para poder hacer uso del
“efecto de ala” la conexidon debe cumplir con alguno de los requisitos constructivos
mostrados en la figura C9.6.

Se establecen criterios generales de diseno como el ancho efectivo del muro
que se supone actla como una columna bajo una carga concentrada. También se
establecen limites de deformacion vertical (flecha méaxima) para las vigas o losas
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gue soportan muros de mamposteria sin refuerzo o mamposteria ornamental, con
lo cual se pretende asegurar la rigidez suficiente para evitar un agrietamiento del
muro soportado. Por Ultimo se establece la fuerza minima que debe soportar la
union entre el muro y un diafragma rigido; se debe suponer que esta fuerza actla
horizontalmente a lo largo de la union.

Se define el médulo de elasticidad de la mamposteria de concreto con base en los
resultados del trabajo de investigacion realizado por Navas (1999) con mamposteria
costarricense. El valor del mdédulo de elasticidad para unidades de arcilla se basa en
el trabajo de investigacion realizado en el Lanamme con la mamposteria utilizada
en nuestro pais (Carballo, 2004). También se tomd como base la informacién de los
codigos: Gaceta Oficial del Distrito Federal 2004 y la norma E 070 de Peru.

Los valores propuestos para los momentos de inercia y éarea efectiva se
basan en el trabajo de investigacion “Aplicacion de la teoria de viga al andlisis del
comportamiento de muros de mamposteria sujetos a carga lateral “(Montes de
Oca F, 1999), y en los valores propuestos por el Eurocddigo 8 “Design of Structures
for Earthquake Resistance” (NEN-EN 1998-1)

Se establecen requisitos de adherencia entre el acero de refuerzo y la
mamposteria. Las ecuaciones para el calculo de las longitudes de desarrollo y de
los ganchos estandar se encuentran definidos mas adelante en los incisos 9.4.3(e)
y 9.4.3(f).

Se establece el ancho efectivo de la zona de compresién para un muro sometido
a flexion por cargas perpendiculares a su plano. Este valor se toma de la referencia
de Drysdale, Robert y otros, 1999. En las siguientes figuras se muestran las areas
efectivas para este tipo de muros.
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Figura C9.5. Ancho efectivo en las intersecciones de muros (Paulay, T. y Priestley, N.,1992)
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Muro de corte Muro de corte
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Figura C9.6.a. Interseccion con mamposteria traslapada (TMS 402-08).
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Figura C9.6.b. Interseccién usando anclajes metalicos (TMS 402-08).
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As . =2.12cm?m

in
(refuerzo del alma anclado en el ala)

Area efectiva para esfuerzos de flexion Area efectiva para esfuerzos de flexion
en construcciones con celdas rellenas en construcciones con celdas rellenas

Figura C9.7.a. Ancho efectivo en compresion (IMCYC, 1988

;. b i
Mamposteria traslapada EL?» - i

@Zz3 Area efectiva para esfuerzos de cortante
en construcciones con celdas rellenas

Figura. C9.7.b. Ancho efectivo en cortante (IMCYC, 1988).
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Co.4 Disefio de mamposteria por resistencia

Se establecen los factores de reduccion de la resistencia nominal para los
diferentes tipos de esfuerzo que debe soportar la mamposteria y en funcion de
las dos categorias de calidad definidas en el apéndice A. Los factores son més
restrictivos para la mamposteria de menor calidad.

Se dan los requisitos para el tamafno méaximo de las varillas que se pueden usar
para refuerzo de la mamposteria. Adicionalmente, se establecen los requisitos de
recubrimiento para el acero alojado dentro de bloques o en las sisas horizontales.
Por ultimo, se establecen las dimensiones minimas para cuando es necesario el
uso de ganchos estandar para anclar el acero longitudinal.

Se definen las ecuaciones necesarias para calcular la longitud de desarrollo
y la longitud de empalme para el acero de refuerzo. Es de destacar que para
mamposteria clase B, que corresponde a una gran mayoria de obras, para varillas
menores o iguales a la #5 y para acero grado 40, la longitud de desarrollo y la
longitud de empalme corresponde aproximadamente a 70 didmetros.

Co.5 Disefio de vigas, pilares y
columnas por resistencia

Las suposiciones de diseno para estos elementos se han trasladado desde el
apéndice A del codigo de 2002 hasta el texto principal del cédigo de 2010 con el
fin de mejorar la coherencia de esta seccion del capitulo. La nueva version del
codigo unificado de los Estados Unidos (TMS-ACI-ASCE) establece los siguientes
parametros para diseno: e = 0.0025, blogue de compresion con esfuerzo maximo
de 0.81 y profundidad a = 0.8 ¢. Otros cédigos, como el de Nueva Zelanda, utilizan
los mismos valores adoptados por el CSCR, pero las diferencias no son importantes
en cuanto a los resultados.

El CSCR define requisitos para el disefo de vigas, pilares y columnas de
mamposteria. La diferencia entre un pilar y una columna se puede apreciar en la
figura adjunta. Las columnas son elementos verticales que pueden deformarse
lateralmente en cualquier direccién; mientras que los pilares son elementos que
estadn adosados a la pared y por lo tanto se pueden deformar lateralmente solo en
el sentido perpendicular a la pared.

El diseno de estos elementos se basa en los mismos principios que se utilizan
normalmente para elementos de concreto reforzado. Por ejemplo, se supone que
en los elementos sometidos a flexion las secciones planas permanecen planas
después de aplicada la carga.
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Columna—t= Pilares

LV

Figura. C9.8. Definicion de columna y pilar. (Schneider, R., y Dickey, W., 1994).

Adicionalmente, se pretende que estos elementos sean disenados con cantidades
de acero moderadas que permitan un comportamiento ductil, controlado por la
traccion. El incremento de la carga axial de compresion reduce la cuantia maxima
permisible, por lo que en el TMS 402-08, para efectos de célculo, se establece una
carga axial calculada de acuerdo con una combinacion de cargas ya establecida
en el ASCE-SEI 07 En el comentario del TMS 402-08 se presenta una serie de
ecuaciones que permiten calcular el acero maximo para vigas, columnas o pilares
de una manera expedita. Se recomienda su estudio al lector.

La capacidad en cortante de estos elementos toma en cuenta la capacidad de
la mamposteria V' 'y la capacidad del acero de refuerzo V.. Se debe hacer notar
que las areas de la mamposteria que se deben tomar en cuenta para los calculos
son las efectivas. Es decir, se debe tomar en cuenta que cuando la mamposteria
es parcialmente rellena, solo partes de ella actluan para tomar los esfuerzos de
compresiéon o de cortante.

Adicionalmente, se establecen limites dimensionales para aquellos elementos
de concreto reforzado que trabajen en conjunto con la mamposteria. Las propuestas
para las vigas y columnas de concreto reforzado son congruentes con las
recomendaciones del capitulo 17 para vivienda. Se parte del supuesto de que estos
elementos estan correctamente integrados a los muros de mamposteria a través
de acero de refuerzo debidamente anclado. Las recomendaciones para los limites
dimensionales de los elementos de borde en concreto reforzado son tomados del
TMS 402-08 y de la figura 5.36 del texto “Seismic Design of Reinforced Concrete
and Masonry Buildings” de Paulay & Priestley.
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Co9.6 Refuerzo de elementos
estructurales de mamposteria

Se establecen requisitos minimos para el disefo, limites dimensionales, cantidades
de acero de refuerzo y caracteristicas constructivas de los elementos estructurales.

Es importante resaltar que en vigas se especifica una cantidad minima de acero
tal que su resistencia corresponde a un momento igual a 1.3 veces el momento
de agrietamiento. De esta manera se toma en cuenta la naturaleza fragil de este
tipo de miembros estructurales. El cortante de estos mismos elementos se debe
calcular suponiendo una condicién de doble curvatura con la formacion de rétulas
plasticas en sus extremos.

En el caso de los pilares se exige el uso de acero longitudinal en sus extremos y
una cantidad de refuerzo transversal suficiente que permita minimizar el problema
de “columna corta” que se puede presentar en estos miembros.

C9.7 Muros con cargas paralelas a su plano

Esta seccion presenta las metodologias de diseno para los muros de corte de
mamposteria.

El acero minimo se calcula de tal manera que el muro posea un factor de seguridad
adecuado contra el agrietamiento. Para el calculo del momento de agrietamiento se
recomienda utilizar las mismas ecuaciones [9-49], [9-50] o [9-51] que se usan en el
Codigo para muros esbeltos. Este procedimiento se recomienda para muros cuya
falla este dominada por la flexion; en otras palabras, para muros cuya relacion de
altura a longitud sea mayor o igual que 1.

La capacidad en compresion pura de los muros se debe calcular usando las
ecuaciones [9-19] 0[9-20] y basandose en el drea efectiva de lamamposteria. Esta drea
se puede considerar como el area bruta menos el area de las celdas vacias. Ambas
ecuaciones toman en cuenta la excentricidad minima que debe utilizarse asociada
a una falla en compresion pura, asi como los efectos de esbeltez correspondientes.

Para el célculo de la fuerza de diseno de cortante de los muros se debe considerar
la estructura como si tuviera ductilidad igual a 1, por lo que si se considerd una
ductilidad global mayor en el andlisis, se debe hacer el ajuste correspondiente.

Se presenta una sola ecuacion para el calculo de la contribucion de la mamposteria
en cortante, que, a diferencia del codigo de 2002, se aplica tanto en regiones con
posible formacion de rétulas plasticas como en otras. Se obtienen valores méas altos
de resistencia que los valores del codigo anterior. Adicionalmente, la ecuacion para
el calculo de la contribucién del acero horizontal fue modificada para tomar en cuenta
la falta de adherencia entre el acero y la mamposteria y se reduce la resistencia en
comparacion con los valores del codigo anterior.
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Los codigos internacionales presentan ecuaciones para el célculo de la
contribucién del acero basadas en la suposicién de que el acero horizontal esta
embebido en concreto a todo lo largo. Los métodos constructivos usados en Costa
Rica muchas veces son diferentes, puesto que el refuerzo horizontal colocado en
la sisas de los blogues queda desadherido en longitudes considerables. EI comité
de mamposteria, para tomar en cuenta esta situaciéon, impuso condiciones muy
estrictas para el célculo de este acero, hasta tanto no se cuente con los resultados
de investigaciones nacionales.

Se presentan también dos métodos para el calculo de la capacidad en
flexocompresién de los muros. El primer método utiliza las ecuaciones [9-27] a [9-
33] que son tomadas de la referencia NERHP 1997 y se aplica tanto para muros
rectangulares como para muros con forma de “C’ de “Z" o de "H" (muros con
alas en ambos extremos). El segundo método utiliza las ecuaciones [9-34] a [9-37]
que son tomadas de la referencia de Schneider, R., y Dickey, W., 1994, y se aplica
Unicamente para muros rectangulares que tengan el acero vertical uniformemente
distribuido a todo lo largo, donde A_es el area de acero vertical total uniformemente
distribuido a lo largo del muro.

Para asignar la ductilidad local o global de los muros se debe hacer referencia a
las secciones 9.7.8 y 9.7.9 del Cédigo. Cuando, en un muro, el bloque de compresion
queda alojado dentro del espesor del ala, dicho muro puede considerarse con
ductilidad local 6ptima. En la siguiente figura se muestra este caso.

I
1§

Seccion rectangular efectiva
con ala en compresion y c<t,

Figura C9.9. Muro con ductilidad local 6ptima (Paulay,T., y Priestley, N., 1992).

Los muros con forma de “T" o de "L es decir, aquellos que poseen solamente
un ala en uno de sus extremos, muestran muy baja ductilidad cuando el ala esta
en traccion. Cuando la estructura posea por lo menos uno de esos muros, debe
ser disehada para una respuesta elastica. Esto quiere decir que las estructuras tipo
muro que posean por lo menos uno de estos muros, deben ser consideradas con
ductilidad global de 1. Si se desea obviar esta condicion tan estricta, se debe colocar
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en el extremo no alado un elemento de concreto reforzado debidamente confinado.
En la siguiente figura se muestra este tipo de muros.

Cuando los muros poseen forma rectangular, es decir, cuando no poseen alas,
deben considerarse con ductilidad local moderada si no son confinados en sus
extremos. Cuando estos muros se confinan con aros o placas pueden considerarse
con ductilidad local éptima. La siguiente figura muestra la eficiencia de las placas
de confinamiento.

C—«T
r%m\. - 8 L ]

Asw

e o sisia o o of

Seccion rectangular efectiva cuando
el alma estd en compresién

Figura C9.10. Muro con ductilidad global igual a 1(Paulay,T., y Priestley N., 1992).

(a) Placa de confinamiento (b) Muro sin confinar (c) Muro confinado después
en cama de mortero después de 2 ciclos u=3.9 de 2 ciclos u=5.7

Figura C9.11. Efecto de las placas de confinamiento (Paulay, T, y Priestley, N. 1992).
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C9.8 Muros con cargas perpendiculares a su plano.

Este articulo se trasladd del apéndice A del CSCR 2002 al cuerpo principal del
capitulo de mamposteria para reconocer su importancia. El texto es idéntico al que
existia en la versién anterior pero se le agregd la seccién que define la cuantia
maxima de acero en flexion.

Debido a que es un caso que se presenta con mucha frecuencia en edificios
comerciales e industriales, se presenta un procedimiento completo de diseno,
estrictamente para cargas de sismo, que es el procedimiento del IBC-2000. Este
método fue ampliamente estudiado y probado en el laboratorio por Amrhein, J. y
Lee, D., 1984

Co.9 Muros de mamposteria confinada

Este articulo se rescribié por completo e incluso se le cambié su nombre. Se
definen dos tipos de muros:

1. "Muros de mamposteria con bordes de concreto’ Se trata de los muros
donde primero se construye el paho de mamposteria y posteriormente se
cuelan las columnas y vigas de concreto a su alrededor. Este es el sistema
més utilizado en Costa Rica.

2. "Muros de marcos rellenos con mamposteria” En este caso primero se
construye el marco de concreto y posteriormente se coloca la mamposteria
asegurando el mejor contacto posible. Este sistema es popular en otros
paises pero su utilizacién en nuestro pais es casi nula.

Se establecen caracteristicas minimas de tamano y refuerzo de los elementos
de confinamientos para los dos tipos de muros. Adicionalmente se limita la razén
de altura libre a espesor y se definen los criterios para establecer la ductilidad local
de los muros.

Para el diseno de los “muros de mamposteria con bordes de concreto” se
pueden utilizar los principios de seccién transformada para convertir los elementos
de borde de concreto en &reas equivalentes de mamposteria. Posteriormente,
se puede utilizar los criterios de diseno para muros de mamposteria integral
establecidos en el articulo 9.7 del capitulo. Este proceso de disefio ha sido validado
a través de un proyecto de graduacion (Saenz, 2009).

Para el diseho de los “muros de marcos rellenos con mamposteria” se debe
utilizar el modelo de un marco arriostrado con un puntal de compresion (marco
equivalente). Se pueden utilizar los criterios expuestos en el capitulo 7 (Masonry
Structures) del libro “Seismic Design of Reinforced Concrete Masonry Buildings”
(Paulay, T., y Priestley, N., 1992).
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(a) Deformacion por cortante (b) Marco arriostrado
equivalente para marco de
dos claros y cuatro pisos

Figura C.9.12. Puntal de muro de marco relleno de
mamposteria (Paulay, T, y Priestley, N., 1992).

Se debe prestar especial atencién a las diferentes formas de falla de este tipo de
muros asi como a los elementos de confinamiento.

! 4 Arriostramienta provocado
)// Por la mamposteria de relleno

Rétula pldstica

Falla cortante

Figura C.9.13. Posibles fallas de muro de marco relleno de
mamposteria. (Paulay, T, y Priestley, N. 1992).

En algunos paises se acostumbra usar la mamposteria de relleno sin refuerzo.
Sin embargo, en Costa Rica se ha usado mamposteria reforzada para el relleno, por
lo que se pretende mantener esa practica y se establece como obligatorio el uso de
refuerzo en la mamposteria de relleno.
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Los requisitos del Codigo pretenden evitar la falla por cortante en el plano
horizontal por lo que se exige disenar para una respuesta elastica; esto es, usar un
factor espectral dinamico para ductilidad igual a 1. Ademas, no se pueden reducir
las fuerzas de diseno por efecto de la sobrerresistencia, ya que se debe multiplicar
los resultados del andlisis por SR=2. Esto resulta en valores de cortante muy altos;
sin embargo, para el calculo del Vel Cédigo presenta una expresion que permite
considerar el aporte de la mamposteria, el del refuerzo que cruza el plano de falla
y el efecto de la capacidad en cortante de las columnas del marco de concreto.
Igualmente riguroso es el Coédigo con respecto a posibles fallas del puntal diagonal,
pues presenta expresiones para estimar su capacidad.
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Requisitos para
acero estructural

C10.1 Requisitos generales

C10.1.1 Generalidades

Tal y como sucedi6 con la version anterior del CSCR en el ano 2002, este capitulo
dedicado a los “Requisitos para acero estructural” presenta un cambio sustancial
tanto en su extension como en su contenido.

Las referencias bibliogréaficas utilizadas se han movido al inicio del capitulo con
el fin de que el usuario las tenga presentes en todo momento y a lo largo de la
utilizacién del texto.

Se agregd una seccion dedicada a los materiales donde entre otras cosas se
define su calidad minima, las resistencias esperadas, los criterios para secciones
pesadas y para los consumibles de soldadura. De igual manera se introduce una
nueva seccién dedicada exclusivamente al contenido minimo necesario para los
planos y especificaciones para las estructuras de acero.

Las férmulas para definir las razones de esbeltez local de los elementos, se
acompanan de un conjunto de figuras ilustrativas que facilitan la interpretaciéon de
las ecuaciones.

Finalmente, se introdujeron articulos totalmente nuevos como: el articulo 10.7
dedicado a los “muros de corte a base de placas’ el articulo 10.8 para el disefo de
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“sistemas sismorresistentes con base en perfiles de acero laminado en frio con
secciones esbeltas” y el articulo 10.9 denominado “Control de calidad” Ademas,
se incluyd un nuevo anexo B, en el cual se describen los requisitos y procesos de
diseno para conexiones precalificadas para uso en IMF y SMF

C10.1.3 Materiales

C10.1.3.1 Especificaciones de materiales

Se brinda una lista de los aceros estructurales que pueden ser utilizados como
parte de los sistemas sismorresistentes a disenar. La seleccion de los aceros se
baso en sus propiedades ineldsticas y en su capacidad a ser soldado (“soldabilidad”).
En general, estos satisfacen las siguientes caracteristicas:

Razoén de esfuerzo de cedencia a esfuerzo Ultimo no mayor a 0.85.

En el diagrama de “esfuerzo-deformacion unitaria’ y para el esfuerzo de
cedencia, una zona amplia de deformacion.

Una gran capacidad de deformacion inelastica (por ejemplo, elongacion total
mayor o igual al 20% en una longitud de 50 mm).

Buena capacidad para ser soldado.

La necesidad de tener pernos con pretensiéon en las conexiones de los sistemas
sismorresistentes se debe al potencial de elementos y conexiones de tener
reversion de esfuerzos e incursién en el rango inelastico. Son aceptados los pernos
de designacion A325 y A490 (referencia 1 del Cdédigo), incluyendo los pernos
con sistema de control de tension tipo “desprendimiento de cabeza por torsiéon
minima” (“Twist Off Tension Control Structural Bolt”) segun la especificacion ASTM
F1852 o F2280. El uso de otros tipos de pernos como el SAE grado 5 o grado 8 no
esta permitido por este coddigo como parte de los sistemas sismorresistentes. Los
procesos de control de fabricacion de estos pernos difieren con aquellos permitidos
por el Codigo.

Los pernos de anclaje deben satisfacer la especificacion ASTM F1554, sin embargo
se pueden utilizar otros materiales permitidos en la referencia 1, para los mismos
fines. Estos materiales alternativos pueden utilizarse, siempre y cuando se cumpla
en primer término con la filosofia de diseno descrita en el articulo 1.1 del Cédigo. Esto
conlleva a satisfacer el nivel de demanda sismica especificado, asi como a observar
las regulaciones brindadas por el ACI-318 (y el capitulo 8 del Codigo).

La designacién de los aceros para la fabricacion de perfiles laminados en frio, se
basa en las especificaciones de la Sociedad Americana para Pruebas y Materiales
(ASTM), con excepcién del JIS-G-3132 SPHT 2, que es comunmente utilizado en
nuestro medio. En la referencia 4 del Cédigo se nombran diferentes tipos de aceros
adecuados para el laminado en frio. La propiedad més importante en estos aceros
es la ductilidad del material: capacidad para deformarse méas alla del limite elastico
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sin pérdida sustancial de la resistencia. La ductilidad es una caracteristica deseable
del material y se requiere durante el proceso del doblado de las laminas. La relacion
entre el esfuerzo Ultimo vy el esfuerzo de cedencia del acero es un indicador del
endurecimiento por deformacion. De acuerdo con la referencia 4 del Cédigo, se
considera que la ductilidad del material sera aceptable cuando se cumple con
10.1.3.1.d.iy 10.1.3.1.d.ii. Los aceros que no cumplen con estos requisitos no deben
ser utilizados como parte de los sistemas sismorresistentes.

C10.1.3.2 Resistencia esperada del material

En sismos recientes han ocurrido fallas fragiles de conexiones viga-columna
y de conexiones en los extremos de las riostras, producto de una combinacion
de variables. Uno de los factores causantes de estas fallas pudo haber sido
el no reconocer que el esfuerzo de cedencia real en los elementos de acero es
superior al esfuerzo de cedencia minimo especificado, lo cual eleva la demanda
en las conexiones. Estudios posteriores llevaron a la conclusion de utilizar el valor
promedio de esfuerzo de cedencia esperado, determinado para cada tipo de acero
mediante el valor de Ry, en el célculo de la demanda en las conexiones.

Se define el valor Ry como la razén entre el esfuerzo de cedencia esperado
Fye y el minimo especificado Fy. De esta manera, en el célculo de capacidad de
conexiones y otros elementos que deban sostener el desarrollo de inelasticidad en
otro elemento, debe utilizarse el valor de cedencia esperado F , calculado como el
producto del factor Ry por la cedencia minima especificada Fy.

De igual manera, se define el valor R, como la razon entre el esfuerzo en traccion
esperado F,_y el minino especificado, F,.

Los valores reportados en la tabla 10.1 del Codigo fueron tomados de la tabla
A3.1 de la referencia 3. Los valores de Ryy R. reportados para el acero JIS G 3132
SPHT 2 fueron derivados mediante ensayos experimentales realizados en el pais.
Estos valores deben ser revisados periddicamente para asegurar que los valores
utilizados de F?y y R, reflejen la practica de produccion de estos y otros tipos de
aceros.

Los valores de ny y R, para aceros de otras normas no se tienen a disposicion,
y deben ser determinados experimentalmente a partir de una muestra
estadisticamente significativa.

C10.1.3.3 Secciones pesadas que forman parte del
sistema sismorresistente

El proceso de fabricacion de secciones laminadas en caliente y placas de
espesores menores, permiten lograr una tenacidad suficiente para cumplir con los
requisitos de este inciso. Por el contrario, se ha comprobado que el proceso de
fabricacion de las secciones pesadas y placas gruesas no necesariamente logra que
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se obtenga la tenacidad minima requerida. Por lo tanto, para las secciones pesadas
que forman parte del sistema sismorresistente, se requiere la tenacidad minima
especificada en este inciso.

C10.1.3.4 Consumibles para soldadura

Como es de esperar, el desempeno de los sistemas sismorresistentes con
uniones soldadas esta estrechamente relacionado no solo a la calidad de ejecucién
de estas, pero también a la calidad de los materiales que las componen. La correcta
seleccion del tipo de electrodo y sus propiedades mecéanicas es determinante para
alcanzar los objetivos estipulados en este codigo.

El material de aporte requerido en este codigo (electrodos) tiene un contenido
de hidrégeno controlado para procurar una tenacidad minima y desarrollar un
comportamientoductilynofragilde lasconexionesdelos sistemas sismorresistentes.
En el caso de las soldaduras criticas por demanda, los requisitos de tenacidad, son
aln mayores ya que se considera que las demandas de esfuerzos en éstas son
altas y la falla de alguna de estas uniones puede resultar en una pérdida sensible de
capacidad o rigidez de la estructura.

En el caso de sistemas sismorresistentes que estén sometidos a temperaturas
bajas (temperatura promedio diaria sea inferior a +10°C), la tenacidad minima del
material de aporte se debe ajustar segun las indicaciones de la referencia 8.

C10.1.4 Planos y especificaciones

C10.1.4.1 Generalidades

A diferencia de otros materiales, el uso del acero estructural en sistemas
sismorresistentes requiere de una serie de detalles que deben ser comunicados alos
diferentes profesionales responsables involucrados en el proceso de construccion.
Estos detalles y particularidades solo pueden ser comunicados mediante los
planos vy especificaciones. Por ejemplo las uniones en acero tienen varias posibles
configuraciones, algunas de ellas pueden tener continuidad, otras pueden ser
conexiones simples de cortante. Indicar cuéles son los sistemas sismorresistentes,
asi como los tipos de elemento y sus conexiones y zonas protegidas, es una practica
importante y debe estar contenida en los documentos constructivos. Los planos y
especificaciones deben reflejar las intenciones y decisiones del disenador.

C10.1.4.2 Construccién en acero

Para detallar la configuracion de las uniones, es necesario que se indique en
planos las ubicaciones de los puntos de interseccidon de las lineas centro de cada
uno de los elementos (puntos de trabajo). Con esta informacién es posible detallar
en planos de taller todos los componentes y uniones.
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Los materiales, tamanos, espesores de componentes y elementos, tipo de
soldadura y tenacidad en cada union deben ser detallados. Asimismo el tipo,
diametro de perno y tipo de unién deben ser indicados. Las soldaduras criticas por
demanda tienen un caracter especial en los sistemas sismorresistentes y estas
tienen requisitos de ensayo especiales para asegurar la tenacidad requerida.

La presencia de placas de respaldo afecta el flujo de esfuerzos en la conexion y
pueden producir concentracion de esfuerzos. Por esta razén, puede ser requerido
remover la placa de respaldo de soldadura, en algunas ubicaciones. La referencia 8
suministra una guia y detalles para el refuerzo o remocién de las placas de respaldo.
De esta manera el profesional responsable debe evaluar en cada situaciéon seguin
los requisitos de precalificacion de las uniones la necesidad de remover o no la
placa de respaldo.

Elandlisis y lainvestigaciéon han demostrado que la geometria de las perforaciones
de acceso, tienen un efecto significativo en el comportamiento de las conexiones
de momento. La escogencia del tipo de perforacidon de acceso queda a criterio
del profesional responsable, excepto cuando se utilicen conexiones precalificadas.
En este caso la escogencia del tipo de perforacion debe ser evaluada segun los
requisitos de precalificacion de cada unién. Es asi, por ejemplo, que algunos tipos
de unién no requieren perforaciones de acceso, y su presencia mas bien puede
comprometer el correcto desempeno de la conexion, como es el caso de las
uniones de placa extrema empernada (bolted end plate connections), empalmes de
columna o conexiones a placas de asiento.

C10.1.4.3 Planos de taller

Como cualquier proceso industrializado, la fabricacion de componentes
para estructuras de acero, requiere de una serie de documentos, denominados
planos de taller. La elaboracién de estos documentos no es responsabilidad del
profesional responsable de diseno, sino mas bien del profesional responsable de
la construccién. Sin embargo, si es responsabilidad del profesional responsable de
la inspeccidn, revisar que estos contengan informacién minima mencionada en los
incisos 10.1.4.1y 10.1.4.2.

Las indicaciones e informacién contenida en estos documentos, permite la
fabricacion de elementos de forma repetitiva y de esta forma se pueden aplicar
conceptos de aseguramiento y control de calidad como en todo proceso industrial.

Como se ha mencionado anteriormente, hasta los mas pequenos detalles,
pueden afectar el desempeno esperado del sistema sismorresistente. Es asi como
la preparacion de los bordes de placas para soldadura, procedimientos de soldado
y tolerancias para el corte de elementos o componentes, entre otras indicaciones,
son elementos fundamentales que deben estar contenidos en los planos de taller.
Asi, se pretende transmitir claramente las intenciones del disenador y asegurar el
desempeno de la edificacion.



C10/6 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

10.2 Requisitos generales de disefio

C10.2.1 Generalidades

El objetivo principal de este capitulo es facilitar la informaciéon necesaria para
determinar la resistencia requerida y la disponible para los diferentes sistemas
sismorresistentes en acero.

C1o.2.2 Requisitos generales de disefio sismico

Las disposiciones de este capitulo estdn basadas en la versién del 2010 de las
disposiciones sismicas del AISC, referencia 3. Los requisitos indicados en esta
referencia fueron analizados y adaptados a las circunstancias propias de nuestro pals.

El objetivo de este capitulo es brindar la informacién minima necesaria para poder
dimensionar los diferentes elementos, componentes y uniones de los sistemas
sismorresistentes en acero, para las demandas sismicas determinadas en la secciéon
2 (capitulos 3 al 7). Sin embargo, para poder determinar la demanda sismica de un
determinado sistema sismorresistente, es necesario tener conocimiento de ciertas
variables o caracteristicas de cada uno de ellos, como por ejemplo la ductilidad local.
Estas variables estan indicadas claramente en la tabla 10.5, lo cual permite integrar
los requisitos de los sistemas sismorresistentes con los de demanda sismica de la
seccion 2.

En el diseno y conceptualizacion de estructuras de acero es comun el uso de
componentes que se pueden clasificar como fragiles segun la definicién del articulo
4.4, como por ejemplo soldaduras, pernos de alta resistencia y otros. Sin embargo, el
hecho de que existan estos componentes fragiles dentro del sistema sismorresistente
no necesariamente implica que el sistema sismorresistente tenga un comportamiento
fragil. Esto ocurre debido a que el comportamiento de esos elementos fragiles no
es determinante en la respuesta global del sistema sismorresistente. Para que este
sea el caso, la intencion del Cédigo es que el disehador proporcione los elementos,
componentes y uniones de tal forma que puedan alcanzar la ductilidad local requerida
para los diferentes sistemas indicados en este capitulo y asi procurar la ductilidad
global prescrita en el diseno. Los principios de disefno por capacidad que forman parte
de las disposiciones de este capitulo buscan cumplir con este propdsito en el disefo
sismico de estructuras de acero.

C10.2.3 Definicion de cargas y combinaciones de carga

En este inciso se define el término carga sismica amplificada CS,, resultado de la
multiplicacién de la carga sismica CSy la sobrerresistencia SRy su aplicaciéon en las
ecuaciones [6-3] y [6-4]. La intencidn es lograr que ciertos elementos, componentes
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y uniones sean disefados con una demanda sismica mayor a la determinada segun
la seccion 2, considerando el efecto de la sobrerresistencia.

El uso del factor incremental del inciso 6.2.2 para el disefo de elementos,
componentes y uniones fragiles segun la definiciéon del articulo 4.4 también es
aplicable al diseno de estructuras de acero. Sin embargo, al igual que en otro tipo
de estructuras, el factor incremental debe utilizarse para calcular las fuerzas de
disefo que actlan en aquellos componentes fragiles cuyo comportamiento sea
determinante en la respuesta global del sistema sismorresistente. En la mayoria de
los sistemas sismorresistentes en acero que pueden desarrollar cierta ductilidad
(ver tabla 10.5), el Cédigo recomienda utilizar los principios de diseno por capacidad
para proteger los elementos, componentes o uniones fragiles y asi permitir el
desarrollo de la ductilidad global del sistema. El disefo por capacidad asegura que
el comportamiento de los componentes fragiles sea esencialmente elastico, y por
lo tanto, que la presencia de los componentes fragiles no sea determinante en la
respuesta global del sistema. Sin embargo, el disenhador debe ser capaz de discernir
aquellos casos en los cuales sea necesario utilizar el factor incremental para lograr
un desempeno adecuado del sistema sismorresistente en acero.

C10.2.4 Criterios de disefio

Ci10.2.4.1 Resistencia requerida

Es importante mencionar que en esta version del capitulo 10 se hacen evidentes
por primera vez los principios de diseno por capacidad para determinar la resistencia
requerida de ciertos elementos, componentes y uniones de una manera racional
y explicita. El disefo por capacidad supone que las deformaciones inelasticas
producidas por el sismo de diseno estardn concentradas en ciertos elementos o
componentes de un sistema sismorresistente; estos elementos o componentes
funcionan como fusibles controlando asi la respuesta del sistema estructural
durante la sacudida sismica. El resto de los elementos, componentes y uniones del
sistema sismorresistente deben ser capaces de soportar las fuerzas impuestas por
los elementos fusibles totalmente plastificados y endurecidos por deformacién; por
lo tanto la resistencia Ultima requerida sera la mayor de la carga Ultima calculada
con las combinaciones de carga o la que resulte del diseno por capacidad.

C10.2.4.2 Resistencia disponible

En la mayoria de los casos la resistencia disponible de los elementos de acero se
calcula con base en las disposiciones de la especificacién AISC 360-10 (referencia
1). Sin embargo, en algunos casos particulares la resistencia disponible se debe
calcular utilizando las ecuaciones contenidas en este capitulo.
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C10.2.4.3 Sistema estructural

Tal y como se establece en la seccién 2 de este codigo se busca que las
estructuras de acero posean suficiente resistenciay rigidez en al menos dos sentidos
ortogonales. En la tabla 10.5 se incluyen algunos de los sistemas sismorresistentes
mas utilizados para este fin. Estos sistemas son los que tradicionalmente han tenido
mayor uso en nuestro pais. Sin embargo, existen otros sistemas sismorresistentes
que han sido desarrollados de los que se tiene informacién experimental vy
procedimientos detallados de disefo que no fueron incluidos en la tabla 10.5. La
intencion de este co6digo no es prohibir su utilizacion siempre y cuando los sistemas
cumplan con los objetivos de desempeno de este cddigo. Las disposiciones de
diseno para varios de estos sistemas se encuentran en el AISC 341 (referencia
3). Unos de estos sistemas pueden ser por ejemplo las columnas especiales en
voladizo, los sistemas sismorresistentes compuestos (acero-concreto) o los marcos
arriostrados restringidos al pandeo (BRB).

C10.2.5 Ductilidad local de los diferentes tipos
de sistemas sismorresistentes

Basado en la referencia 3 del Codigo, se definen diferentes tipos de sistemas
sismorresistentes de acero a los cuales se les asigna una ductilidad local y una
ductilidad global segun la tabla 10.5. La ductilidad local es Unica e inherente a cada
tipo de sistema sismorresistente y puede ser éptima o moderada. La ductilidad
global de cada sistema esta indicada en la tabla 4.3 y depende de la ductilidad local,
la regularidad de la estructura y del sistema estructural. Las ductilidades locales,
en conjunto con el tipo de regularidad y de sistema estructural de la edificacion, se
utilizan para la determinacion de p segun la tabla 4.3.

La tabla 10.5 est4 dividida en dos grandes secciones, una para sistemas a base
de elementos de acero estructural (laminados en caliente, secciones a base de
placas, tubulares laminadas en frio con secciones compactas y no compactas) y
otra para elementos de acero laminado en frio con secciones esbeltas (laminados
en frio o armados con placas dobladas con secciones esbeltas segun AISC 360 o
AISI S100, referencias 1y 4).

Los marcos ordinarios (OMF) estan muy limitados y su utilizacién esta restringida
a edificaciones bajas y de poco peso. No tienen muchos requisitos por lo que
se les asigna una ductilidad global baja (u=1.5 como maéaximo). La utilizacion de
ductilidades globales asignadas mayores puede darse al satisfacer los requisitos de
los marcos intermedios (IMF) o de los marcos especiales (SMF), con ductilidades
locales moderada y 6ptima, respectivamente.

Los marcos ordinarios arriostrados concéntricamente (OCBF) deben soportar
deformaciones ineldsticas minimas en sus elementos y conexiones con el sismo
de diseno, razén por la cual se le asigna una ductilidad global baja (u=1.5).



Requisitos para acero estructural C10/9

Los marcos especiales arriostrados concéntricamente (SCBF) en el rango elastico
proveen accion completa de cercha con elementos sujetos primordialmente a cargas
axiales. Sin embargo, en un sismo moderado a severo, se espera que las riostras y
sus conexiones tengan deformaciones inelédsticas significativas e incursionen en el
rango de post-pandeo. La incursién de las riostras y conexiones en ciclos de traccion
y compresion con grandes deformaciones ineldsticas hace que pueda ocurrir una
falla prematura de estas, a menos que el detallado de las riostras y conexiones
sea riguroso. Los requisitos de esbeltez para riostras en general son mas estrictos
que en la versién anterior del Cédigo, lo cual permite asignar una ductilidad local
Optima a los marcos especiales arriostrados concéntricamente. Este es un cambio
importante sobre el Cddigo Sismico del 2002, que asignaba una ductilidad local
moderada a estos sistemas.

Se ha mostrado que los marcos arriostrados excéntricamente (EBF) pueden
brindar una rigidez elastica similar a la de los marcos arriostrados concéntricamente
y excelente ductilidad y capacidad de disipacion de energia en el rango inelastico,
comparable a los marcos especiales (SMF) (Roeder y Popov, 1978, Libby, 1981,
Merovich, Nicoletti y Hartle, 1982, Hjelmstad y Popov, 1983, Malley y Popov, 1984,
Kasai y Popov, 1986a y 1986b, Ricles y Popov, 1987a y 1987b, Engelhardt y Popoy,
1989a y 1989b y Popov, Engelhardt y Ricles, 1989). Por esta razén, se establece
una ductilidad local 6ptima para los marcos arriostrados excéntricamente. Ademas,
debido al excelente desempeno sismico que muestran los EBF se permite utilizar
las ductilidades globales de los sistemas duales aln cuando el sistema clasifique
como tipo muro.

Los muros de corte a base de placas (SPSW) son sistemas que tienen una
significativa capacidad de deformacién ineldstica y una alta capacidad de disipacién
de energia. Por lo tanto al igual que los marcos arriostrados excéntricamente tienen
una ductilidad local éptima y se permite utilizar las ductilidades globales de los
sistemas duales aun cuando el sistema clasifique como tipo muro.

La utilizacion de riostras tipo "K' segun se describe en la figura 10.1 del codigo,
es prohibida por el Cédigo. La razén es que no es conveniente tener columnas que
estén sujetas a fuerzas laterales no balanceadas provenientes de las riostras, las
cuales pueden contribuir a la falla de las columnas.

C10.2.6 Espesor minimo para elementos
del sistema sismorresistente

A diferencia del CSCR 2002 que establecia un espesor minimo de ldmina de 2.4
mm para perfiles laminados en frio, en este cédigo establecemos un espesor minimo
de 3 mm para cualquier elemento o componente del sistema sismorresistente, ya
sea este a base de elementos de acero estructural o base de elementos de acero
laminado en frio con secciones esbeltas.
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Este requisito obedece a razones constructivas ya que es muy dificil lograr buena
calidad y las exigencias de detallado de este cédigo con laminas de espesores
menores al minimo. Por esta razén cuando el proceso constructivo se ejecuta en
condiciones controladas, se cumplen con las condiciones de control de calidad del
articulo 10.9, y cuando el disefador pueda garantizar que la capacidad del sistema no
queda limitada por el uso de un espesor menor al minimo y que sea controlada por un
estado limite ductil, se permite utilizar ldminas con espesores menores que 3 mm.

C 10.3 Andlisis estructural

C 10.3.1 Requisitos generales

El andlisis estructural de estructuras de acero sigue los mismos lineamientos
de los analisis descritos en el capitulo 7, es decir las fuerzas internas se distribuyen
entre los diferentes elementos segun su rigidez y segun el estado de deformacion
de la estructura.

Para realizar el analisis se supone que todos los elementos estan en el rango
elastico, aunque las fuerzas sismicas hayan sido calculadas con espectros reducidos
que consideran comportamiento inelastico en varios puntos de la estructura.

Las propiedades de las secciones como momentos de inercia, areas axiales, areas
de cortante, y otras relacionadas con el comportamiento a torsién, se calculan en la
seccidon completa eldstica; sin embargo en aquellas secciones que no son compactas
se deben remover de la seccién las partes de la misma sujetas a pandeo local.

Cuando existan secciones compuestas con elementos de concreto reforzados
es conveniente considerar que el concreto participa en las propiedades de la
seccion unicamente cuando estd en compresion, ya que la resistencia a la traccion
del concreto se considera nula. El disenador debe ser capaz de discernir como y
cuando incorporar estos criterios en el modelo de analisis estructural.

C 10.3.2 Requisitos adicionales

Las fuerzas internas obtenidas del método estatico descrito en 7.4 o del método
dindmico descrito en 7.5 representan valores minimos de resistencia que la seccion
debe cumplir. En aquellos elementos, componentes y uniones cuyos disefos
estén gobernados por desplazamientos (elementos ductiles) las fuerzas internas
resultantes del analisis serian las fuerzas de diseno cuyo valor habra que proveer en
resistencia. En aquellos elementos, componentes y uniones en los cuales se limita
el comportamiento no lineal (diseno gobernado por fuerzas) las fuerzas de diseno
corresponderdn a las fuerzas maximas que los elementos colindantes les puedan
trasmitir. Esto se conoce como diseno por capacidad y su célculo se detalla en otros
articulos de este capitulo.
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C 10.3.3 Anadlisis no lineal

Se pueden utilizar los métodos no lineales indicados en el articulo 7.7 cuando
se quiera estimar el desempeno de una estructura. El andlisis no lineal indicara
las fuerzas internas maximas en todos los elementos, componentes y uniones.
Ademas indicara los desplazamientos y rotaciones inelasticas maximas que en
ningun caso pueden exceder las indicadas en este capitulo o en el capitulo 7.

El disenador puede utilizar los resultados de este andlisis, para revisar, refinar o
modificar los elementos, componentes y uniones del sistema estructural. El anélisis
no lineal permite la modificacién de elementos, componentes y uniones tanto
aquellos controlados por desplazamientos como los controlados por fuerzas. En
todos los casos, el disehador debe garantizar que en los sistemas sismorresistentes
se mantenga la jerarquia de resistencias de los elementos, componentes y uniones
mediante los principios de diseno por capacidad. Ademés, debe asegurar que
todos los elementos, componentes y uniones que sean o no parte del sistema
sismorresistente, tengan la capacidad de deformacién necesaria para acomodar los
desplazamientos de la estructura.

Los andlisis no lineales que se realicen pueden basarse en los mismos modelos
que se usaron para realizar el andlisis estructural elastico, utilizado para asignar las
resistencias iniciales. El modelo utilizado debe reflejar todos los cambios que se
realizaron durante el proceso de diseno.

Las capacidades de cedencia de las secciones en los puntos donde se encuentran
las rétulas plasticas se calculan con el esfuerzo de cedencia esperado Fye. La
capacidad de deformacién o de rotacion plasticas se debera estimar considerando los
posibles pandeos locales y pérdidas de estabilidad antes o después de la cedencia.

10.4 Requisitos generales para el disefio
de elementos y conexiones

C10.4.1 Requisitos para elementos

No hay comentarios.

C10.4.1.1 Clasificacion de elementos segin su ductilidad

Para lograr los niveles de deformacién inelastica deseados en aquellos sistemas
sismorresistentes que requieran altos niveles de inelasticidad, las alas deben
conectarse de manera continua al alma o a las almas y las razones de esbeltez de
los elementos en compresion deben ser suficientes para resistir el pandeo local
cuando ingresen al rango inelastico.
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Enestaversion del Codigo se hanintroducido dos conceptos nuevos para clasificar
los elementos que son parte de los sistemas sismorresistentes: elementos con
ductilidad moderada y elementos con ductilidad éptima. Esta clasificacion obedece
al grado de demanda inelastica de los elementos; de esta forma, los elementos
que estan sujetos a altos niveles de inelasticidad (clasificados como elementos
con ductilidad éptima) deben cumplir con razones de esbeltez méas exigentes con
el fin de prevenir el pandeo local. De igual manera, los elementos clasificados
como elementos con ductilidad moderada son aquellos elementos de los sistemas
sismorresistentes que no estan sujetos a altos niveles de inelasticidad; por lo
tanto, sus secciones transversales no deben ser tan compactas como las de los
elementos con ductilidad éptima.

Es importante recalcar que no todos los elementos de los sistemas
sismorresistentes, que segun la tabla 10.5 tienen una ductilidad local 6ptima, deben
cumplir con las razones de esbeltez por sismo para una ductilidad 6ptima. En los
articulos 10.5, 10.6 y 10.7 se indica, para cada sistema sismorresistente, cuales
elementos deben ser disenados con ductilidad éptima o moderada.

La tabla 10.6 presenta los limites para los elementos en compresién tanto para
elementos con ductilidad 6ptima como para elementos con ductilidad moderada.

C10.4.1.2 Arriostramiento para estabilidad de las vigas

Se ha comprobado experimentalmente que, para garantizar la capacidad de vigas
sometidas a flexion bajo cargas ciclicas, se requiere de un sistema de arriostramiento
que limite el desplazamiento lateral o la torsidn. Los requisitos para el sistema de
arriostramiento para vigas de SMF lo han estudiado en gran detalle Nakashima,
Kanao y Liu (2002) y los requisitos del Cédigo se basan en dicho estudio.

La separacion maxima de los soportes laterales para las vigas de los SMF
clasificados como elementos con ductilidad 6ptima permanece igual que las
versiones anteriores de la referencia 3. Mientras que para las vigas de IMF y los
HBE, clasificados como vigas con ductilidad moderada, se permite una mayor
separacion entre los soportes laterales.

Adicionalmente al sistema de arriostramiento a lo largo de la viga, el Cédigo indica
que se debe colocar soporte lateral cerca de las zonas donde se espera la formacion
de rétulas plasticas, tanto para los IMF como para los SMF. Esta idea data de los
estudios que originaron el diseno plastico en los anos sesentas. El disenhador debe
tomar en cuenta que, en varios detalles de conexiones viga - columna precalificados
para sistemas IMF y SMF, se pretende desplazar la zona de rétula alejandola de la
cara de la columna.

Los ensayos experimentales realizados como parte del proyecto SAC (FEMA
2000a) handemostrado que un entrepiso compuesto normalaporta elarriostramiento
adecuado para evitar el deterioro excesivo de la capacidad, hasta alcanzar el &ngulo
de deriva en entrepiso requerido de 0.04 radianes. En el caso que el disehador
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requiera mejorar el comportamiento del sistema o se requiera alcanzar un angulo
de deriva mayor, el disehador podria decidir anadir un sistema de arriostramiento
adicional cerca de esas zonas donde se espera la formaciéon de la rétula plastica.

C10.4.1.3 Zonas protegidas

Las zonas protegidas para cada sistema sismorresistente estan definidas en los
articulos 10.5, 10.6 y 10.7; asimismo, en el Anexo B se definen las zonas protegidas
para las conexiones precalificadas para los sistemas IMF y SMF

El programa de estudios experimentales FEMA/SAC ha demostrado que el
comportamiento de las regiones que experimentan deformaciones unitarias
inelasticas importantes es sensible a las discontinuidades ocasionadas por
soldadura, cambios abruptos de seccion, orificios e imperfecciones propias de
los procesos constructivos. Por esta razon es que los procesos que causan este
tipo de imperfecciones estan prohibidos en las zonas que experimentan grandes
deformaciones unitarias inelasticas definidas en el Cédigo como zonas protegidas.

Se le advierte al disenador que no todas las regiones que experimenten grandes
deformaciones unitarias inelasticas han sido designadas como zonas protegidas.
Por lo tanto, se deben tomar las medidas necesarias para evitar discontinuidades
en estas zonas especiales como, por ejemplo, en la zona de panel de conexiones
viga — columna.

C10.4.1.4 Columnas

En este inciso se reconoce que el buen comportamiento de las columnas es
fundamental en el desempeno de la estructura y se pretende alertar al disenador de
que las maximas acciones para diseno no necesariamente se derivan de un analisis
estructural convencional y de las combinaciones de cargas de las ecuaciones [6-1]
a [6-4]. La demanda de diseno puede también estar asociada a las maximas cargas
transferidas a la columna por el sistema y estar determinada segun los principios
de diseno por capacidad o por la resistencia de las fundaciones. Los lineamientos
especificos para determinar estas cargas estan dados para cada sistema en los
articulos 10.5, 10.6 y 10.7.

C10.4.1.5 Diafragma de entrepiso

En zonas de alta sismicidad el diafragma de entrepiso es uno de los elementos
maéas importantes del sistema sismorresistente. Consecuentemente, en nuestro
pais es recomendable el uso de diafragmas rigidos de seccion compuesta 0 no
compuesta. Cualquiera que sea el caso, el disenhador debe garantizar un flujo de
cargas horizontales adecuado para recolectar y distribuir las fuerzas del sismo a los
elementos verticales del sistema sismorresistente.
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El diafragma debe ser disefado segun las disposiciones del articulo 4.6 y del
inciso 6.2.2. En algunos casos se deben incluir las fuerzas provenientes de pisos
superiores; tal es el caso de un nivel donde hay un cambio en la rigidez estructural
que resulte en una redistribucion de fuerzas.

C10.4.2 Conexiones

C10.4.2.1 Generalidades

Las disposiciones del capitulo J de la referencia 1 se aplican al diseno de las
conexiones con demandas de ductilidad minimas. El diseno de las conexiones
sujetas a demandas de ductilidad importantes bajo el sismo de disefo requiere los
criterios adicionales de este inciso.

C10.4.2.2 Conexiones empernadas

Las conexiones de los sistemas sismorresistentes deben tener una configuracion
y un diseno que permitan el comportamiento ductil del elemento o de la conexion.
Esto con el propdsito de permitir redistribucion de esfuerzos antes de la falla y
que los sistemas sismorresistentes puedan sufrir deformaciones ineldsticas, de
naturaleza ciclica y reversible, sin pérdida sensible de su resistencia. En especial,
deben evitarse las fallas fragiles tales como fracturas de traccién o cortante, cortante
en el perno, ruptura de bloque de cortante u otro.

La necesidad de tener pernos con pretension en las conexiones de los sistemas
sismorresistentes se debe al potencial de elementosy conexiones de tener reversion
de esfuerzos e incursion en el rango inelastico. No es posible ni necesario evitar el
deslizamiento entre placas durante el sismo de disenfo aun utilizando conexiones
de deslizamiento critico (“slip-critical connections”). Sin embargo, es conveniente
contar con una resistencia nominal al deslizamiento para controlar el dano en las
conexiones durante sismos de intensidad moderada. Esto se logra preparando
las zonas de contacto entre placas al menos como una superficie clase A, con un
coeficiente de friccion minimo de 0.33.

La capacidad de las conexiones empernadas pretensadas puede ser determinada
por aplastamiento siempre y cuando se preparen las superficies de deslizamiento al
menos como se indica en el parrafo anterior.

Laintencion de estos requisitos es que, durante un sismo moderado, laresistencia
al deslizamiento evite la deformacién excesiva de la unién y que, durante el sismo
de diseno, se desarrolle la resistencia total de la unién por aplastamiento.

Se hace notar al disenador que el limite del esfuerzo por aplastamiento de
R =2.4dtF se utiliza paralimitar la deformacion por aplastamiento a un valor maximo
de aproximadamente 6 mm. Debe reconocerse que los esfuerzos de aplastamiento
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reales en un sismo pueden superar los de diseno y que las deformaciones de los
orificios pueden exceder este limite tedrico.

Con el propésito de limitar las deformaciones en las conexiones empernadas
durante un sismo, los sistemas sismorresistentes deben utilizar conexiones con
orificios estandar o de ranuras cortas con la direccion de la ranura perpendicular
a la direccion de deformacion de la union. Alternativamente, puede recurrirse a
sistemas de orificios diferentes, siempre y cuando tengan el respaldo de ensayos
de laboratorio.

Para las combinaciones de carga que involucren sismo, no se permite sumar las
capacidades de las soldaduras y los pernos para resistir las cargas de diseno que
actlien en una misma direccion. Esto se debe a laincompatibilidad de deformaciones
Ultimas de estos sistemas. Por ejemplo, las cargas axiales en una columna de
seccion “1” no pueden ser soportadas por almas soldadas y alas empernadas de
una misma seccion. Este capitulo no limita la utilizacion de pernos de erecciéon
en conexiones soldadas, tales como conexiones viga — columna con placas de
conexion de alma (“shear tabs”). En estos casos los pernos resistirian las cargas
temporales durante la ereccion, pero la soldadura debe ser disenada para resistir la
totalidad de las cargas de diseno.

C10.4.2.3 Conexiones soldadas

Todas las conexiones soldadas deben contar con una especificacion del
procedimiento de soldadura (WPS) basado en los requisitos de la referencia 5. Se
enfatiza que, para lograr el comportamiento adecuado de las conexiones soldadas,
el material de aporte (electrodo) debe tener propiedades mecanicas que garanticen
suficiente tenacidad, segun se indica en el inciso 10.1.3.4.

Las zonas de rotulas plasticas se caracterizan por tener altas concentraciones
de deformaciones inelasticas y cualquier alteracion, dano o discontinuidad puede
iniciar la formacion y propagacion de fisuras que pongan en riesgo su estabilidad.
Por lo tanto, se enfatiza la necesidad de evitary, cuando sea necesario, reparar estas
alteraciones, danos o discontinuidades, particularmente cuando puedan afectar el
comportamiento sismico de la estructura.

C10.4.2.4 Placas de continuidad y rigidizadores

La intencion de los requisitos indicados en el Cédigo es evitar soldar en el area
k de los perfiles laminados en caliente en uniones con restriccion, componentes
tales como rigidizadores y placas de continuidad. Los experimentos realizados han
demostrado que las soldaduras en dichas zonas generan concentraciones de esfuerzos
no deseados que podrian propiciar fracturas en la unién. Este impedimento incluye las
placas de continuidad utilizadas en las columnas en conexiones viga-columna y los
rigidizadores utilizados en las vigas acople de los EBF.
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También, enlos casos que sea posible, las soldaduras de penetraciéon o soldaduras
de filete con varios pases en elementos de un sistema sismorresistente deben
evitarse en el area k. Un ejemplo comun son las soldaduras utilizadas para conectar
placas de refuerzo en las zonas de panel en conexiones viga-columna.

C10.4.2.5 Empalmes en columnas
a. Ubicacion de empalmes

Los empalmes de columnas deben alejarse de las uniones viga-columna para
reducir los efectos de flexién. En general, se recomienda que los empalmes se
ubiquen en el tercio medio de la altura libre de la columna. Para edificios con
alturas usuales, la altura de 1.20 m esta dentro de este tercio medio y facilita
la erecciéon del edificio por un asunto de acceso al empalme. Para los casos de
columnas bajas, conviene localizar los empalmes en la mitad de su altura libre.

b. Capacidad requerida

Con excepcion de los marcos ductiles; se requiere que la capacidad disponible
de los empalmes de las columnas iguale o exceda la capacidad requerida de las
columnas indicada en el inciso 10.4.2.5(b), asi como la capacidad axial requerida,
la flexion y el cortante en el empalme, producto de las combinaciones de carga
dadas por las ecuaciones [6-1] a [6-4].

Los empalmes de alas de columnas de gran espesor, con soldaduras de
penetracion parcial, muestran un comportamiento sin ductilidad bajo cargas de
traccion (Popov y Stephen, 1977 y Bruneau et al.,1987). Esta es la razén por la
que los empalmes construidos con soldadura de penetracién parcial requieren
un 100% de incremento en la capacidad requerida.

El calculo de la capacidad minima disponible indicada en el inciso 10.4.2.5(b)2
incluye el factor E’y. Esto resulta en una capacidad que no es menor al 50%
de la capacidad en cedencia esperada de las alas de la columna. Se puede
considerar que las soldaduras de penetracion total satisfacen este requisito.
Sin embargo, en los casos que se requiera realizar transiciones graduales para
aliviar la concentracién de esfuerzos donde podria ocurrir pandeo local en el
cambio del ancho o espesor de las alas de las columnas en el empalme segun
el inciso 10.4.2.5(b)3. Los esfuerzos de traccion deben calcularse sumando el
esfuerzo axial uniforme a los esfuerzos de flexion elasticos, utilizando el moédulo
de seccion, S.

Los empalmes de columna en marcos ductiles deben ser disefados para que su
resistencia exceda la demanda requerida. Adicionalmente, en ambas direcciones
ortogonales, los empalmes deben tener una resistencia en flexiéon y cortante
igual o mayor que la capacidad de la columna mas débil, considerando Fs’y. El
Codigo permite una excepcion a este Ultimo requisito si se demuestra, por medio
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de los principios de diseno por capacidad, que esta capacidad calculada excede
la maxima demanda que pueda ser transferida al empalme por el sistema.

Estas consideraciones se aplican a una configuracién de marco comun, donde el
comportamiento de las columnas lo rige la compresién. Otras consideraciones
adicionales en el detallado del empalme podrian ser necesarias en el caso donde
las columnas del marco sean dominadas por flexiéon en vez de compresion.

c. Capacidad requerida en cortante

Los analisis inelasticos de edificaciones basadas en sistemas SMF han mostrado
la importancia que tienen las columnas que no son parte de los sistemas
sismorresistentes en distribuir el cortante sismico entre los niveles (FEMA 2000f y
FEMA 2000g). Aunque de manera conservadora se podria recomendar que estas
columnas tengan capacidad para resistir el cortante derivado de la formacion de
rétulas plasticas en sus extremos, los estudios han revelado que, en general, los
cortantes de estas columnas son menores que la mitad de los derivados de 2/V/pc
/H (Krawinkler, 2001 y FEMA, 2000d). Por esta razén, se requiere que la capacidad
de cortante en los empalmes de estas columnas sea Mpc//-/, en ambas direcciones
ortogonales.

d. Configuracion de empalmes en acero estructural

La union de almas en los empalmes debe ser concéntrica con las cargas que
acttan en la columna. Si se utilizan placas para unir las almas ya sea empernadas
o soldadas, es necesario colocarlas en ambos lados con el objetivo de minimizar
la excentricidad.

C10.4.2.6 Placas de asiento de columnas

Las placas de asiento de las columnas son una parte del conjunto de elementos
involucrados en la transferencia de cargas entre el sistema sismorresistente y su
fundacion. En el caso de sistemas sismorresistentes en acero, la placa de acero
es un elemento de transicién entre los elementos de acero estructural y los de
concreto reforzado.

El diseno debe contemplar el flujo de cargas a través de los diferentes elementos
y componentes involucrados en la transferencia de cargas entre el sistema
sismorresistente y su fundacion, para asi procurar el comportamiento esperado de
la edificaciéon. Existen guias de diseno para este tema, tales como el Design Guide
1 del AISC (referencial) y el apéndice D del ACI 318-08.

a. Capacidad axial requerida

La capacidad axial requerida para la placa de asiento se calcula a partir de la
capacidad axial de la columna indicada en el inciso 10.4.1.4 (o la capacidad de la
columna requerida segun el tipo de sistema sismorresistente), en combinacion
con las componentes verticales de la capacidad de la conexién de las riostras en
caso de que existan.
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La transferencia de fuerzas entre los elementos de conexion de la placa de
asiento y los elementos de concreto reforzado es compleja. El disenador debe
ser cuidadoso a la hora de detallar el elemento de concreto considerando cuantias
de acero, longitud de desarrollo de las barras, cuantia de acero de confinamiento
y demas componentes, de forma que se garantice la continuidad y el equilibrio
de las fuerzas.

b. Capacidad requerida en cortante

Para lograr transmitir las fuerzas de cortante de la placa de asiento a la fundacion
de concreto existen varios mecanismos. La friccion generada entre la placa y
la superficie de concreto es probablemente el inicio del flujo de carga, sobre
todo si los pernos de anclaje fueron pretensados. Adicionalmente hay otros
mecanismos de transmision, tales como: aplastamiento de los pernos de anclaje
contra la placa de asiento, aplastamiento de llaves de cortante embebidas en
lechada o aplastamiento de la columna embebida en la losa o viga de fundacion.

El aplastamiento de los pernos de anclaje contra la placa usualmente se considera
en el diseno y probablemente es suficiente cuando se quiere transmitir fuerzas
de cortante bajas. De esta forma los pernos de anclaje se revisarian para la
combinacién de cargas de traccion y cortante.

La llave de cortante podria considerarse para transmitir fuerzas de cortante altas.
En caso que se presenten fuerzas de traccién o volcamiento, deben instalarse
pernos para resistir dichas fuerzas. Ver figura C10.1.

Cuando las columnas estén embebidas, se puede utilizar la capacidad por
aplastamiento del concreto colocado alrededor de la columna. Notese que los
elementos de concreto deben disenarse para resistir esta fuerza y transferirla a
otras partes de la fundacion o al terreno.

Cuando la columna se encuentre embebida en la fundacion, podria servir como
llave de cortante para transferir las fuerzas a la fundacién. A veces es conveniente
hacer la transferencia soldando el acero de refuerzo a la columna. Es importante
mencionar que el comportamiento de este detallado serd el de una seccion
compuesta, donde se debe garantizar que el acero de refuerzo del elemento de
concreto tenga la longitud de desarrollo adecuada para transferir las cargas a las
otras partes de la fundacién.
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Figura C10.1. Mecanismos de transferencia de cortante
en columnas apoyadas en la cimentacion

c. Capacidad requerida en flexién

La capacidad requerida de la placa de asiento se calcula suponiendo un
mecanismo que forma rétulas plasticas en la placa de asiento, en combinacion
con la capacidad requerida de las conexiones de riostras presentes.

Para columnas sin riostras conectadas, no es necesario que la capacidad
requerida en flexion exceda los valores de las combinaciones de carga con la
carga sismica amplificada. En el caso de marcos arriostrados, no se requiere la
condicién de alcanzar rotulas plasticas en las bases.
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Usualmente se espera que un marco ductil desarrolle rétulas plasticas en las
bases de sus columnas. El detalle de la placa de asiento debe permitir la rotacion
requerida para la formaciéon de la rétula; manteniendo, a su vez, la capacidad
requerida supuesta por el disenador. Estas condiciones son similares a los
requisitos para conexiones viga — columna.

Tanto para marcos arriostrados como para marcos ductiles el disenador debe
considerar a las placas de asiento de manera similar a una conexién viga —
columna y debe aplicar principios del disefo y detalles similares. Sin embargo,
existen diferencias importantes que deben considerarse:

1) Los pernos de anclaje largos embebidos en concreto se elongan mas que
los pernos o soldadura utilizados en las conexiones viga — columna. Esta
elongacion afecta la deriva del marco y debe tomarse en cuenta.

2) Las placas de asiento se apoyan sobre lechada o concreto que son mas
comprimibles que las alas de una columna en una conexién viga — columna.

3) Las conexiones de placas de asiento experimentan mayor carga longitudinal
en el plano de las alas y menor carga transversal en el plano del alma, en
comparacion con las conexiones viga — columna.

4) El mecanismo de transferencia de cortante entre la placa de asiento vy la
lechada o concreto es diferente al experimentado entre la conexién de
placa extrema empernada (beam end plate) y el ala de la columna.

5) Se debe considerar la rotacién de la fundacién, especialmente si se trata
de fundaciones aisladas.

En la practica actual se utilizan muchos tipos diferentes de conexiones de placas
de asiento para columnas. Se requiere mas investigacion para logar entender
mejor su comportamiento bajo cargas sismicas y formular mejoras en los
procedimientos de diseno. Por esta razon, los disehadores deben ser precavidos
y utilizar el buen juicio en el diseno y detallado con el objetivo de alcanzar la
capacidad, rigidez y ductilidad deseadas en este tipo de conexion tan importante.

10.5 Sistemas de marcos
C10.5.1 Marcos ordinarios (OMF)

C10.5.1.1 Alcance

Las disposiciones de este inciso se aplican para los sistemas sismorresistentes
conformados por marcos ordinarios de acero. Ademas de la configuracién usual
a base de vigas y columnas, se incluyen en este inciso los marcos de seccion
variable del tipo industrial (o galpdn) y los marcos con arriostramiento parcial (“Knee
Braced Systems”). Ver figura C10.2. Estos ultimos deben ser disefados segun los
lineamientos de este inciso, debido a que su respuesta estd dominada por la flexion
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y el cortante en las vigas y columnas, y no por la fuerza axial en el diagonal. El
disenfador debe garantizar que efectivamente la respuesta de estos elementos sea
gobernada por la flexion, lo que se logra mediante el proporcionamiento adecuado
de las dimensiones vy rigideces de dichos elementos.

(a) Vigas y columnas (b) Marco industrial de seccion variable (c) Arriostramiento parcial

Figura C10.2. Algunas configuraciones de OMF

C10.5.1.2 Criterios de disefio

Estos marcos son concebidos para disponer de una ductilidad minima en sus
elementos y en sus conexiones; por lo tanto, su valor de ductilidad global asignada
para el disefo sismorresistente es restringido y no debe ser mayor que 1.5 segln se
desprende de lo indicado en la tabla 10.5. Ademas, debe cumplir con las limitaciones
de altura y pesos indicados en la tabla 10.5, para que el comportamiento de estos
sistemas sea acorde con los procedimientos de diseno y lo especificado en este
articulo.

C10.5.1.3 Requisitos de andlisis

Durante un evento sismico, no se espera que la respuesta de los marcos
ordinarios presente grandes incursiones en el rango inelastico. Por lo tanto, estos
sistemas pueden ser disenados para las fuerzas internas determinadas a partir del
analisis y usualmente los disenos por capacidad no son requeridos.

C10.5.1.4 Requisitos del sistema

Por la misma razén expuesta en el inciso anterior, los sistemas a base de OMF
no tienen requisitos especiales adicionales a los especificados en el ANSI/AISC 360
(referencia 1).
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C1o0.5.1.5 Elementos estructurales

Los elementos estructurales de un sistema sismorresistente a base de
OMF pueden tener secciones compactas, no-compactas o esbeltas, segun la
clasificacion de esbeltez local dada en la tabla B4.1 de la referencia 1. Ademas,
debido a que no se espera ni se requiere de la formacién de una rétula plastica
estable en sus elementos, el soporte lateral de elementos y conexiones no tiene
requisitos especiales mas alla de los especificados en el apéndice 6 del ANSI/AISC
360 (referencia 1).

Los sistemas sismorresistentes a base de OMF no tienen zonas protegidas. Sin
embargo, es recomendable evitar las discontinuidades producidas por el proceso
de fabricacion y montaje o por la colocacion de aditamentos, pasantes o accesorios
no estructurales directamente en la unién viga-columna o muy cerca de ella.

En reconocimiento de que estos sistemas responden con ductilidad limitada
durante un sismo, las vigas de un OMF pueden ser sustituidas por armaduras.
Sin embargo, debido a que los elementos de una armadura tienden a ser mas
susceptibles a los efectos de pandeo, es necesario disefar la viga-armadura a partir
de un anélisis por capacidad capaz de determinar las fuerzas internas méaximas que
puedan ser transferidas a la viga-armadura por el sistema.

C10.5.1.6 Conexiones

A pesar de que se espera que las demandas de rotacion ineldstica en los sistemas
a base de OMF sean muy bajas, el dano en estructuras de acero provocado por
terremotos recientes demostrd que las conexiones prescritas por los cédigos de
diseno anteriores a 1994 tenian una capacidad de rotacién inelastica casi nula. Las
disposiciones de este inciso tienen la finalidad de conferir a las conexiones una
mayor capacidad de rotacién ineldstica para que sean capaces de mantener su
integridad durante el sismo de disefo.

C10.5.1.6a Soldaduras criticas por demanda

El trato que se le dé a las soldaduras en su diseno y construccion es determinante
para garantizar la capacidad de rotacion inelastica en las conexiones. Por esta
razén, se ha determinado que, en los sistemas OMF, las soldaduras de penetraciéon
completa entre las alas de la viga y la columna deben ser clasificadas como
soldaduras criticas por demanda. Por lo tanto, deben cumplir con lo estipulado en
el inciso 10.1.3.4.b.

C10.5.1.6b Requisitos para conexiones de momento rigidas

Mediante la aplicacion de al menos una de las tres disposiciones prescriptivas
especiales dadas en este inciso, es posible conferir a la conexién rigida de un OMF
una mayor capacidad de rotacién inelastica.
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El primer método consiste en disefnar la conexion a partir de la estimacion de la
capacidad plastica real en flexién de los elementos conectados (Ryl\/lp) y la capacidad
requerida en cortante (V) determinada segun el analisis elastico, pero considerando
el cortante sismico por capacidad dado por la ecuacion [10-9]. Este método parte
del supuesto que alguno de los elementos conectados alcanza a formar una rétula
plastica. En consecuencia, la conexién debe tener la capacidad suficiente para
permitir el desarrollo estable de la rétula.

El segundo método consiste en disenar la conexién para las fuerzas internas
(flexion y cortante) determinadas a partir de un anélisis por capacidad mediante
el cual se determinan las fuerzas maximas (momento y cortante asociado) que el
sistema puede transferir a la conexion. Este andlisis debe considerar las resistencias
disponibles de los elementos conectados, segun el estado limite que controle su
diseno. Este método permite una estimacién congruente de las fuerzas de diseno
nominal para la conexion en aquellos casos en los cuales los elementos conectados
no sean capaces de formar una rétula plastica; por ejemplo, cuando son controlados
por pandeo local o global. En general, con este método, la conexién debe ser
disenada para las siguientes capacidades requeridas:

Flexion: M, = R M, del menor elemento conectado

Cortante: V,, determinada usando las combinaciones [6-1] a [6-4], pero
remplazando el efecto de la carga sismica, CS, por la siguiente cantidad:

CS=k [RyMn]/Lef
donde:

Ry: razon del esfuerzo de cedencia esperado entre el esfuerzo de cedencia
minimo especificado, F,

Mp: resistencia disponible de la seccién

L, = claro libre del elemento

k= 1 cuando el elemento esta en curvatura simple
2 cuando el elemento esta en doble curvatura

El tercer método puede ser utilizado cuando la viga y la columna sean elementos
de seccién laminada en caliente y consiste en la aplicacién de cinco reglas de
detallado prescriptivas. Estas reglas de detallado estan basadas en los resultados
de muchos ensayos experimentales realizados después del sismo de Northridge,
particularmente en el marco del SAC Joint Venture.

C10.5.1.6¢c Requisitos para conexiones de momento semirrigidas

En los sistemas sismorresistentes con base en OMF se permite el uso de
conexiones semirrigidas, siempre y cuando se cumpla con todas las disposiciones
de este inciso. Se pretende con estas disposiciones conferir una capacidad minima
a las conexiones de manera que el comportamiento del sistema sea congruente con
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los criterios de diseno. Ademés, se deben considerar los efectos de la flexibilidad
de la conexion en el anélisis.

C10.5.1.7 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3.

C10.5.2 Marcos intermedios (IMF)

C1o0.5.2.1 Alcance

Las disposiciones de este inciso se aplican para los sistemas sismorresistentes
conformados por marcos intermedios de acero.

C10.5.2.2 Criterios de disefio

Segun lo descrito en el inciso 10.5.2.2 y las recomendaciones contenidas en la
tabla 10.5, los marcos intermedios presentan una ductilidad local moderada. Por lo
tanto, se admite y se pretende que presenten un comportamiento ductil durante el
sismo de disefo. Sin embargo, la baja capacidad rotacional del IMF, en comparacién
con el SMF, hace que sea necesario concebir estos sistemas para soportar niveles
de deformacion inelastica limitados. Ademas, debe cumplir con las limitaciones de
altura y pesos indicados en la tabla 10.5.

En un marco intermedio, se espera que las deformaciones inelasticas sucedan en
las rotulas plasticas localizadas en los extremos de las vigas, con un aporte importante
de flexibilidad proveniente de la zona de panel. Los detalles constructivos de las
secciones de las vigas y columnas, y especialmente el de sus conexiones, deben ser
tales que procuren como minimo una ductilidad local moderada. Para ello se deben
acatar los requisitos que se detallan en los incisos correspondientes del Cédigo.

C10.5.2.3 Requisitos de andlisis

Durante un evento sismico, se espera que la respuesta de los marcos intermedios
presente pocas incursiones en el rango inelastico. Por lo tanto, estos sistemas
pueden ser disenados para las fuerzas internas determinadas a partir de un andlisis
elastico lineal, segun se indica en 10.3 y en el capitulo 7.

C10.5.2.4 Requisitos del sistema

A pesar de que se espera que las vigas de los sistemas sismorresistentes a
base de IMF sean sometidas a deformaciones inelésticas limitadas, es necesario
garantizar su estabilidad cuando el sistema incursione en el rango inelastico. Las
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disposiciones de este inciso tienen el objetivo de complementar los requisitos de
arriostramiento lateral de vigas especificados en el ANSI/AISC 360 (referencia 1).

C1o.5.2.5 Elementos estructurales

Debido a que en los sistemas sismorresistentes a base de IMF se espera un
cierto nivel de deformacion ineléstica, la seccion transversal de todos sus elementos
estructurales debe cumplir con los requisitos de esbeltez local especificados en
10.4.1 para elementos de ductilidad local moderada. El objetivo es minimizar la
posibilidad de que ocurra pandeo local en las vigas o columnas durante los ciclos
inelasticos de la respuesta.

Es importante evitar los cambios abruptos en la seccion transversal de las alas
de las vigas en las zonas donde se prevé la formacién de una rétula plastica durante
el sismo. Tampoco es recomendable hacer perforaciones, agujeros o recortes en el
ala. Estas disposiciones buscan procurar la estabilidad de la rétula plastica durante
los ciclos inelasticos de la respuesta. Cuando se utilicen conexiones precalificadas,
es imperativo respetar la geometria, las dimensiones y los detalles de union para el
ala de la viga, segun se establecen en el anexo B.

Los sistemas sismorresistentes a base de IMF tienen una zona protegida en
los extremos de las vigas donde se espera que haya deformaciones inelasticas.
Cuando se utilicen conexiones precalificadas, la extension de la zona protegida se
prescribe en el anexo B. Se deben evitar las discontinuidades producidas por el
proceso de fabricacidon y montaje o por la colocacién de aditamentos, pasantes o
accesorios no estructurales en todas las zonas protegidas.

C10.5.2.6 Conexiones

Los requisitos de disefo impuestos a la union viga-columna en los marcos
de acero intermedios buscan conferir a la conexidon una capacidad de rotacion
inelastica minima de 0.02 rad. Este nivel minimo de deformaciéon requerida fue
establecido con base en el criterio ingenieril aplicado a estudios analiticos y ensayos
experimentales disponibles; particularmente los realizados para FEMA en marco
del SAC Joint Venture, despues del terremoto de Northridge.

C10.5.2.6a Soldaduras criticas por demanda

El trato que se le dé a las soldaduras en su diseno y construccion es determinante
para procurar la capacidad de rotacion inelastica en las conexiones. Por esta razén,
se ha determinado que en los sistemas IMF, las soldaduras de penetracién completa
en empalmes de columnas, las soldaduras de union de la columna con la placa base
y las soldaduras entre las alas de la viga y la columna deben ser clasificadas como
soldaduras criticas por demanda. Por lo tanto, deben cumplir con lo estipulado en
el inciso 10.1.3.4.b.



C10/26 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

C10.5.2.6b Requisitos para conexiones viga-columna

Los requisitos impuestos a la union viga-columna en los marcos intermedios
son esencialmente los mismos que se le imponen a los marcos especiales, con
la salvedad de que las rotaciones inelasticas que deben tolerar las uniones son
Unicamente de 2% (0.02 rad). Se acepta que las uniones de los marcos intermedios
toleren menos deformacion inelastica ya que la demanda de ductilidad global en
estos marcos serda menor que la de los marcos especiales y, por ende, habra menor
demanda de ductilidad local. Para que las uniones cumplan con lo estipulado en
el inciso 4.4.1.b para elementos ductiles, la resistencia disponible de la unién no
puede ser inferior a 0.80 Mp al alcanzar la deriva de disenho de 2%.

C10.5.2.6c Demostracién de conformidad

Para demostrar que la unién que forma parte de un sistema sismorresistente a base
de marcos intermedios cumple con los niveles minimos de capacidad de rotacion y
resistencia requerida especificados en el inciso anterior, el disefador puede utilizar al
menos una de las tres disposiciones prescriptivas especiales dadas en este inciso.

La primera de ellas establece que puede utilizarse alguna de las conexiones
precalificadas del anexo B, siempre y cuando sea disefada siguiendo las
metodologias de diseno incluidas en este anexo y en el AISC 358-10 (referencia 2).

El segundo método consiste en la utilizacion de conexiones que no estén
incluidas en el anexo B, pero que hayan sido precalificadas segun las disposiciones
para ensayos de precalificacion de la seccién K1 del AISC 358-10 (referencia 2).

Finalmente, el tercer procedimiento consiste en la utilizacion de cualquier
conexion que haya sido evaluada experimentalmente. El adecuado desempeno
de la conexidon puede ser documentada con los resultados experimentales
reportados en la literatura para la conexion especifica. También pueden utilizarse
los resultados de ensayos experimentales realizados para el proyecto especifico
0 para otros proyectos similares. Sin embargo, todos los ensayos utilizados deben
ser reevaluados segun los criterios de la seccion K2 del AISC 358-10 (referencia 2).

C10.5.2.6d Capacidad requerida en cortante

Con el fin de evitar una falla prematura de la conexién antes de que se alcance
la capacidad de rotacién minima necesaria, la unién debe ser disefada para resistir
el cortante correspondiente al desarrollo total de la capacidad en flexién de las
rotulas plasticas en los extremos de la viga. El efecto de la carga sismica que debe
ser utilizado en las combinaciones de carga [6-1] a [6-4], est4 dado por la condicion
de equilibrio de la viga sujeta a una deformacion en doble curvatura, con rétulas
plasticas totalmente desarrolladas en sus extremos. El célculo de la capacidad
en flexion incluye un factor de amplificaciéon de 1.1 y considera los efectos de
sobrerresistencia del acero incorporando el factor Ry.
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Ci10.5.2.6e Zona de panel

La zona de panel en la unién viga-columna de un IMF contribuye a la capacidad
de desplazamiento del sistema mediante el aporte de cierto nivel de flexibilidad en
cortante. Sin embargo, debido a que el IMF tiene una capacidad de deriva inelastica
limitada, no es necesario incorporar requisitos especiales para el diseno a cortante
de la zona de panel. Por lo tanto, se considera aceptable su diseno y detallado
segun las disposiciones del AISC 360-10 (referencia 1), utilizando las cargas sismicas
resultantes del andlisis.

C10.5.2.6f Placas de continuidad

Las placas de continuidad proveen una ruta para las cargas que provienen de las
alas de la viga hacia la parte interna de la columna; ademas sirven como elemento
de borde para la zona de panel. Las placas de continuidad reducen la degradacién de
resistencia del alma de la columna vy rigidizan sus alas cuando la viga ha alcanzado su
momento plastico. Para que sean efectivas, las placas de continuidad deben tener
una resistencia suficiente para equilibrar la fuerza de las alas de la viga, incluyendo la
sobrerresistencia y el endurecimiento del acero por deformacion, y la modificacion de
la fuerza cortante de la viga debido a la ubicacion de la rotula plastica en la viga. Las
placas de continuidad muy delgadas causan grandes concentraciones de esfuerzos
en el centro del ala de la viga y pueden ser propensas al pandeo. Por lo tanto, se
debe respetar las razones de esbeltez y espesores establecidos en el inciso B.2.4.4
del anexo B.

C10.5.2.6g Empalmes de columna

En las primeras ediciones de las disposiciones sismicas para acero estructural,
se establecié que los empalmes de columnas deberian estar ubicados a una cierta
distancia de las uniones viga-columna. Esa distancia es la menor entre 1.2 m o a la
mitad de la altura libre de la columna. Este requisito, que aln se mantiene, toma en
cuenta la observacion generalmente reconocida de que en los analisis elasticos de
marcos de acero las columnas usualmente responden en doble curvatura, con un
punto de inflexiéon cercano a la mitad de la altura libre de la columna. Por lo tanto,
se esperaba poca demanda de flexién en los empalmes.

Los andlisis inelasticos realizados en el marco del proyecto FEMA/SAC, que
siguieron al terremoto de Northridge, demostraron claramente que en algunos
casos y bajo ciertas condiciones, las columnas de un marco de acero pueden
responder en curvatura simple, con momentos considerables en la mitad de su
altura. Por lo tanto, las disposiciones de este inciso buscan procurar la estabilidad
de los empalmes de las columnas de acero en marcos que responden en el rango
inelastico mediante el uso de soldaduras de penetracion total o requisitos de diseno
basados en los principios de diseno por capacidad.
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C10.5.2.7 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3

C10.5.3 Marcos especiales (SMF)
C10.5.3.1 Alcance

Las disposiciones de este inciso se aplican para los sistemas sismorresistentes
conformados por marcos especiales de acero.

C10.5.3.2 Criterios de disefio

Segun lo descrito en el inciso 10.5.3.2, los sistemas de marcos especiales
presentan una ductilidad local éptima, por lo tanto se admite y se pretende que
tengan un comportamiento significativamente ductil durante el sismo de diseno.
Se espera que la mayoria de las deformaciones ineldsticas ocurra en las rétulas
plasticas localizadas en los extremos de las vigas, con algunas deformaciones
inelasticas limitadas en la zona de panel de las conexiones viga-columna.

Los detalles constructivos de las secciones de las vigas y columnas, vy
especialmente el de sus conexiones, deben ser tales que procuren una ductilidad
local 6ptima. Para ello se deben acatar los requisitos que se detallan en los incisos
correspondientes del Cédigo.

C10.5.3.3 Requisitos de andlisis

Estos sistemas pueden ser disenados para las fuerzas internas determinadas a
partir de un andlisis elastico lineal, segun se indica en 10.3 y el capitulo 7.

C10.5.3.4 Requisitos del sistema

Debido a que se espera que las vigas de los sistemas sismorresistentes con base
en SMF sean sometidas a deformaciones ineldsticas importantes, es fundamental
procurar su estabilidad cuando el sistema incursione en el rango inelastico. Por lo
tanto, las disposiciones de este inciso incluyen el concepto de “columna fuerte viga
débil” y los requisitos complementarios para el arriostramiento lateral de vigas y de
conexiones viga-columna.

C10.5.3.4a Razon de momentos columna-viga

El concepto de “columna fuerte viga débil” es una consideracion que esta
mas relacionada con el comportamiento global del sistema de marcos que con el
desempeno local de la zona de interconexion de una viga y una columna individuales.
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Las investigaciones de Schneider et al. (1991) y Roeder (1997) demostraron que
cuando se cumple la razon de momentos columna-viga, el beneficio real esta en que
generalmente las columnas resultan lo suficientemente fuertes como para forzar
la rotulacion plastica en las vigas en varios niveles del marco. De esta forma, se
aumenta la capacidad de disipacion de energia del sistema y se evita la formacion
de un “piso suave’ particularmente en el nivel donde las columnas tienen su mayor
razon demanda-capacidad.

Es importante reconocer que el cumplimiento de la razén de momentos columna-
viga no asegura que alguna columna individual no llegue a la cedencia. Mediante
analisis de tipo no lineal dindamico de respuesta en el tiempo, se ha demostrado que
durante la deformacion ineldstica del marco los puntos de inflexion cambian vy se
altera la distribucion de momentos en los elementos. Sin embargo, en los marcos
que cumplen con la razén de momentos columna-viga, predomina la cedencia en
las vigas y se logra desarrollar la respuesta ineldstica deseada.

Anteriormente, se idealizaba la interseccién viga-columna con la interseccion
de la linea centro de los elementos conectados. Sin embargo, las conexiones de
momento modernas se disenan para desarrollar la rotula plastica en la viga, a cierta
distancia de la cara de la columna. Por lo tanto, el célculo de la sumatoria de las
capacidades esperadas en flexion de las vigas, XM" ,, debe contemplar esto. Para
las conexiones precalificadas, los procedimientos especificos se indican en el anexo
B o en la referencia 2.

Solamente existen tres casos para las cuales no es necesario cumplir con la
razén de momentos columna-viga. Estas excepciones son:

1) Columnas con baja carga axial en edificios de un solo nivel o en el Ultimo
nivel de un edificio de varios niveles, porque la ocurrencia de un piso suave
en estos casos es improbable (inciso 10.5.3.4(a).i.1). Ademas, los problemas
asociados a la ocurrencia de un piso suave o piso débil en una estructura de
un solo nivel no representan un desempeno mas deficiente, debido a que el
mecanismo de colapso no se ve modificado por esa irregularidad.

2) Un porcentaje limitado de columnas con baja carga axial, que se considera
suficientemente bajo para evitar el comportamiento inadecuado del sistema
de marcos cuando sea impractico cumplir con la razon de momentos columna-
viga (inciso 10.5.3.4(a).i.2). Por ejemplo, en una viga de transferencia de gran
altura.

3) Columnas con una resistencia significativamente mayor que las del nivel
superior, porque la cedencia de las columnas en el nivel de mayor resistencia
es improbable (inciso 10.5.3.4(a).ii).

Al aplicar la ecuacion [10-11], es importante considerar la influencia de la ubicacion
del empalme de la columna. Si este empalme esta ubicado a una distancia igual o
mayor que 1.2 m sobre el ala superior de la viga, lo usual es basar los calculos en
el tamano de la columna que ocurre en el nudo. Sin embargo, si el empalme esté
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ubicado a una distancia menor que 1.2 m o si el tamano de la columna sobre el
empalme es mucho mas pequeno que el de la columna que ocurre en el nudo, se
debe evaluar si la columna en el nudo efectivamente puede desarrollar su capacidad
nominal en flexion.

C10.5.3.4b Soporte lateral de vigas

Los elementos estructurales deben ser capaces de alcanzar y mantener los
momentos plasticos que permitan la disipacién de energia. Esto se logra con un
adecuado programa de soporte lateral en las vigas, que son los elementos donde
se espera que se desarrolle la gran mayoria de la respuesta inelastica. Para sistemas
a base de SMF, gobiernan las disposiciones de soporte lateral para elementos
con ductilidad ¢éptima dados en el inciso 10.4.1.2(b). Ver C10.4.1.2(b) para mas
informacion.

Los soportes laterales ubicados en puntos de cargas concentradas y cambios de
secciéon transversal sirven para prevenir el efecto inestable que puede producir la
concentracion de esfuerzos.

Muchas de las conexiones precalificadas para SMF buscan que la rétula plastica
se forme a cierta distancia de la cara de la columna. Los ensayos que se llevaron
a cabo en el marco del programa FEMA/SAC demostraron que el soporte lateral
aportado por una tipica losa de concreto compuesta es suficiente para garantizar
una rotulacién plastica estable hasta el angulo de deriva de diseno igual a 0.04
rad. Por lo tanto, las recomendaciones de FEMA no exigen la colocacién de
soportes laterales adicionales en las zonas de rétulas plasticas de vigas en edificios
de marcos de acero especiales con losas de concreto. El Cédigo permite que la
colocacién de soportes laterales sea congruente con las disposiciones del anexo B
o la referencia 2. Sin embargo, si se anticipa una demanda de rotacién mayor que
0.04 rad o se desea mejorar el comportamiento del sistema, el disefador puede
colocar soportes adicionales en las zonas de rotulas plasticas. Estos soportes
laterales suplementarios deben ser disenados segun el inciso 10.4.1.2(c) y siempre
considerando las disposiciones para zonas protegidas dadas en 10.4.1.3.

C10.5.3.4¢ Soporte lateral de conexiones viga-columna

El soporte lateral de las columnas en las conexiones viga-columna se requiere
para evitar la rotacién de la columna fuera del plano del marco, especialmente si hay
grandes incursiones inelasticas durante los sismos fuertes.

Si la columna permanece elastica y la conexidn esta soportada lateralmente con
una losa de entrepiso, el soporte lateral es necesario solo a nivel superior de la
conexion y esto disminuye la posibilidad de pandeo lateral torsional de la columna.
Se permite suponer que la columna permanece eléstica solo si la ecuacion [10-11]
es igual o mayor que 2.0, o si asi es demostrado mediante el uso de alguno de los
métodos alternos de analisis inelastico.
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En el cédigo anterior, el valor limite de la ecuacién [10-11] para procurar que la
columna permanezca elastica era igual a 1.25. Sin embargo, muchas investigaciones
han demostrado que puede haber cedencia importante en la columna aun si la razén
de momentos columna-viga es considerablemente mayor que 1.25. Por lo tanto, el
valor limite fue razonablemente aumentado a 2.0 porque para este valor, la cedencia
en las columnas puede ocurrir solo en el caso de derivas inelasticas extremadamente
grandes. No es la intencion de este codigo fomentar el uso de columnas de acero mas
pesadas, sino mas bien incentivar el adecuado arriostramiento lateral de las columnas.

Si no se puede demostrar que la columna permanece elastica, se debe colocar
soporte lateral a las alas de la columna a nivel de las dos alas de la viga para reducir
la posibilidad del pandeo lateral torsional de la columna. El pandeo lateral torsional
se evita con fuerzas de soporte lateral relativamente pequenas, comparadas con la
capacidad del elemento, de ahi que se exija solo un 2% de la capacidad nominal del
ala de la viga como fuerza de diseno para estos soportes laterales.

Si se soportan lateralmente las alas de las vigas en la conexién o el alma de la
columna (por ejemplo, mediante las placas de continuidad), las alas de las columnas
quedaran entonces, indirectamente soportadas.

En algunas ocasiones, los requisitos arquitecténicos o electromecanicos evitan
la posibilidad de proporcionar soporte lateral a las conexiones. En estos casos, es
de suma importancia minimizar la posibilidad de ocurrencia de una falla por pandeo
fuera del plano de la conexioén. El inciso 10.5.3.4.c.ii contiene las disposiciones que
buscan este objetivo.

C10.5.3.5 Elementos estructurales
C10.5.3.5a Requisitos bdsicos

Debido a que en los sistemas sismorresistentes a base de SMF se espera un
alto nivel de deformacion inelastica, la seccién transversal de todos sus elementos
estructurales debe cumplir con los requisitos de esbeltez local especificados
en 10.4.1 para elementos de ductilidad local éptima. El objetivo es minimizar la
posibilidad de que ocurra pandeo local en las vigas o columnas durante los ciclos
inelasticos de la respuesta, y asi obtener una capacidad de deformacién confiable y
segura. Es importante mencionar que los limites en la razén de esbeltez dados en
la tabla B4.1 de la referencia 1 son suficientes para evitar el pandeo local antes del
inicio de la cedencia. Sin embargo, se ha demostrado que son insuficientes para
garantizar la estabilidad local de la seccién transversal ante la demanda de rotacion
inelastica a la cual estan sujetos los sistemas a base de SMFE

Es importante evitar los cambios abruptos en la seccion transversal de las alas
de las vigas en las zonas donde se prevé la formacién de una rétula plastica durante
el sismo. Tampoco es recomendable hacer perforaciones, agujeros o recortes en el
ala. Estas disposiciones buscan procurar la estabilidad de la rétula plastica durante
los ciclos inelasticos de la respuesta. Cuando se utilicen conexiones precalificadas,
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es imperativo respetar la geometria, las dimensiones y los detalles de unién para el
ala de la viga, segun se establecen en el anexo B.

Los sistemas sismorresistentes a base de SMF tienen una zona protegida en
los extremos de las vigas donde se espera que haya deformaciones inelasticas.
Cuando se utilicen conexiones precalificadas, la extension de la zona protegida se
prescribe en el anexo B. Se deben evitar las discontinuidades producidas por el
proceso de fabricacion y montaje o por la colocacién de aditamentos, pasantes o
accesorios no estructurales en todas las zonas protegidas.

C10.5.3.6 Conexiones

Los requisitos de diseno impuestos a la union viga-columna en los marcos de acero
especiales buscan conferir a la conexién una capacidad de rotacion ineldstica minima
de 0.04 rad. Este nivel minimo de deformacion requerida fue establecido con base en el
criterio ingenieril aplicado a estudios analiticos y ensayos experimentales disponibles;
particularmente los realizados para FEMA en marco del SAC Joint Venture.

C10.5.3.6a Soldaduras criticas por demanda

El trato que se le dé a las soldaduras en su diseno y construccion es determinante
para procurar la capacidad de rotacion inelastica en las conexiones. Por esta razén se
ha determinado que, en los sistemas SMF, las soldaduras de penetracién completa
en empalmes de columnas, las soldaduras de union de la columna con la placa base
y las soldaduras entre las alas de la viga y la columna deben ser clasificadas como
soldaduras criticas por demanda. Por lo tanto, deben cumplir con lo estipulado en
el inciso 10.1.3.4.b.

C10.5.3.6b Requisitos para conexiones viga-columna

Los requisitos impuestos a la unién viga-columna en los marcos especiales son
esencialmente los mismos que se le imponen a los marcos intermedios, con la
salvedad de que las rotaciones inelasticas que deben tolerar las uniones son del 4%
(0.04 rad). El incremento en la capacidad minima de rotacion ineldstica con respecto
a la establecida para los IMF se debe a la mayor demanda de ductilidad global que
los marcos tipo SMF pueden experimentar. Para que las uniones cumplan con lo
estipulado en el inciso 4.4.1.b para elementos ductiles, la resistencia disponible de
la unién no puede ser inferior a 0.80 Mp al alcanzar la deriva de disefo de 4%.

C10.5.3.6c Demostracién de conformidad

Para demostrar que la union que forma parte de un sistema sismorresistente
a base de marcos especiales cumple con los niveles minimos de capacidad de
rotacion vy resistencia requerida especificados en el inciso anterior, el disenador
puede utilizar al menos una de las tres disposiciones prescriptivas especiales dadas
en este inciso.
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La primera de ellas establece que puede utilizarse alguna de las conexiones
precalificadas del anexo B, siempre y cuando sea disefada siguiendo las
metodologias de diseno incluidas en este anexo y en el AISC 358-10 (referencia 2).

El segundo método consiste en la utilizaciéon de conexiones que no estén
incluidas en el anexo B, pero que hayan sido precalificadas segun las disposiciones
para ensayos de precalificacion de la seccién K1 del AISC 358-10 (referencia 2).

Finalmente, el tercer procedimiento consiste en la utilizacion de cualquier
conexion que haya sido evaluada experimentalmente. El adecuado desempeno
de la conexién puede ser documentada con los resultados experimentales
reportados en la literatura para la conexion especifica. También pueden utilizarse
los resultados de ensayos experimentales realizados para el proyecto especifico
0 para otros proyectos similares. Sin embargo, todos los ensayos utilizados deben
ser reevaluados segun los criterios de la seccién K2 del AISC 358-10 (referencia 2).

C10.5.3.6d Capacidad requerida en cortante

Con el fin de evitar una falla prematura de la conexién antes de que se alcance
la capacidad de rotacién minima necesaria, la unién debe ser disefada para resistir
el cortante correspondiente al desarrollo total de la capacidad en flexiéon de las
rétulas plasticas en los extremos de la viga. El efecto de la carga sismica que debe
ser utilizado en las combinaciones de carga [6-1] a [6-4], esta dado por la condicion
de equilibrio de la viga sujeta a una deformacién en doble curvatura, con rétulas
plasticas totalmente desarrolladas en sus extremos. El célculo de la capacidad
en flexion incluye un factor de amplificacion de 1.1 y considera los efectos de
sobrerresistencia del acero incorporando el factor Ry.

C10.5.3.6e Zona de panel

La zona de panel en la unién viga-columna de un SMF puede desarrollar una
alta contribucion a la capacidad de desplazamiento del sistema mediante el aporte
considerable de flexibilidad en cortante. Sin embargo, la excesiva deformacién de
la zona de panel, puede interferir con el buen desempeno de las conexiones viga
columna. Debido a esto, y a la alta demanda de rotacién inelastica que caracteriza su
comportamiento, la zona de panel de un SMF tiene requisitos especiales de diseno.

Estas disposiciones especiales buscan limitar la deformacién de la zona de panel
mediante la prescripcion de un nivel minimo de resistencia por cortante y el control
de su espesor.

Las ecuaciones dadas en la seccion J10.6 de la referencia 1 para la resistencia
minima a cortante de la zona de panel, pueden ser utilizadas con un factor de
reduccion ¢, = 1.0. En esta version del Cédigo se brinda al disenador la opcion de
considerar o no la flexibilidad de la zona de panel en el analisis estructural. El calculo
de la resistencia de la zona de panel debe ser consecuente con los supuestos del
analisis y, por lo tanto, existe una ecuacion para cada caso.
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En general, un andlisis basado en la geometria de la linea centro de vigas y
columnas que considere efectos P-A, se considera adecuado para representar los
efectos de la flexibilidad de la zona de panel. El disefador interesado en este tema,
puede ver Hamburger et al. (2009).

Cualquiera que sea el caso, la carga axial en la columna hace decrecer la capacidad
en cortante de la zona de panel. Usualmente las cargas axiales altas son raras en
marcos de acero tipo SMF vy, en caso de que existan, conviene redimensionar la
columna para evitar la disminucion de resistencia en la zona de panel.

La ecuaciéon [10-15] busca prevenir el pandeo de la zona de panel durante los
ciclos de deformacion inelastica. Por lo tanto, las placas de refuerzo del alma de
la columna (ver figura C10.3) deben cumplir esta ecuacién individualmente y estar
soldados a las placas de continuidad cuando se coloquen alejadas del alma. Si los
refuerzos del alma se colocan junto al alma se requerird soldadura continua con
las placas de continuidad y con las alas de la columna para lograr el desarrollo de
la capacidad a cortante de los refuerzos del alma. Se pueden utilizar soldaduras
de botdn para reducir las distancias requeridas para el calculo del espesor minimo
segun la ecuacién [10.15].

t
‘ ‘ — |eq = t = espesor de la placa
— - — > < de refuerzo del alma
o1 4 : } | |eq ) de la columna
— : = eq = distancias iguales
t
®) (b) ©

Figura C10.3. Placas de refuerzo del alma de la columna.

Los refuerzos de la zona de panel con rigidizadores diagonales no han sido
probados ante cargas ciclicas con demandas de rotacion similares a las requeridas
para uniones viga-columna de marcos tipo SMFE Por lo tanto el Cédigo no ofrece
recomendaciones de este tipo de refuerzo para su diseno sismorresistente.

C10.5.3.6f Placas de continuidad

Las placas de continuidad proveen una ruta para las cargas que provienen de las
alas de la viga hacia la parte interna de la columna; ademas sirven como elemento
de borde para la zona de panel. Las placas de continuidad reducen la degradacion de
resistencia del alma de la columna vy rigidizan sus alas cuando la viga ha alcanzado su
momento plastico. Para que sean efectivas, las placas de continuidad deben tener
una resistencia suficiente para equilibrar la fuerza de las alas de la viga, incluyendo
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la sobrerresistencia y el endurecimiento del acero, y la modificacién de la fuerza
cortante de la viga debido a la ubicacion de la rotula plastica en la viga. Las placas de
continuidad muy delgadas causan grandes concentraciones de esfuerzos en el centro
del ala de la viga y pueden ser propensas al pandeo. Por lo tanto, se debe respetar las
razones de esbeltez y espesores establecidos en el inciso B.2.4.4 del anexo B.

C10.5.2.6g Empalmes de columna

En las primeras ediciones de las disposiciones sismicas para acero estructural,
se establecié que los empalmes de columnas deberian estar ubicados a una cierta
distancia de las uniones viga-columna. Esa distancia es la menor entre 1.2 m o a la
mitad de la altura libre de la columna. Este requisito, que aln se mantiene, toma en
cuenta la observacion generalmente reconocida de que en los analisis elasticos de
marcos de acero las columnas usualmente responden en doble curvatura, con un
punto de inflexién cercano a la mitad de la altura libre de la columna. Por lo tanto,
se esperaba poca demanda de flexion en los empalmes.

Los anélisis inelasticos realizados en el marco del proyecto FEMA/SAC, que
siguieron al terremoto de Northridge, demostraron claramente que en algunos
casos y bajo ciertas condiciones, las columnas de un marco de acero pueden
responder en curvatura simple, con momentos considerables en la mitad de su
altura. Por lo tanto, las disposiciones de este inciso buscan procurar la estabilidad
de los empalmes de las columnas de acero en marcos que responden en el rango
inelastico mediante el uso de soldaduras de penetracion total o requisitos de disenfo
basados en los principios de diseno por capacidad.

C10.5.3.7 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3

C10.5.4 Marcos especiales a base de armaduras (STMF)
C10.5.4.1 Alcance

Las disposiciones de este inciso se aplican para los sistemas sismorresistentes
conformados por marcos especiales de acero con base en armaduras.

C10.5.4.2 Criterios de disefio

Segun lo descrito en el inciso 10.5.4.2, los sistemas de marcos especiales con
base en armaduras presentan una ductilidad local 6ptima, por lo tanto se admite
y se pretende que tengan un comportamiento significativamente ductil durante
el sismo de diseno. Se espera que la mayoria de las deformaciones inelasticas
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ocurra en el segmento especial de la armadura, disenado para tal fin, mientras que
el resto de los elementos y las columnas permanecen esencialmente elasticos.
Experimentalmente, se ha demostrado que los marcos especiales con base en
armaduras disenados siguiendo los principios de diseno por capacidad, pueden
desarrollar una respuesta inelastica estable hasta derivas tan altas como un 3%
(0.03 rad).

Este sistema estructural puede ser utilizado en edificios de cualquier nimero
de pisos, siempre y cuando la viga-armadura tenga una altura total menor que
1.8 m vy una longitud entre columnas menor que 20 m. El sistema STMF ha sido
desarrollado a partir de varios programas experimentales (ltani y Goel, 1991; Goel e
Itani, 1994; Basha y Goel, 1994), vy por tratarse de un sistema relativamente nuevo
y Unico, estas restricciones geométricas corresponden a los limites superiores de
lo que ha sido ensayado hasta el momento.

C10.5.4.3 a 10.5.4.5 Requisitos de andlisis y disefio

Los marcos especiales con base enarmaduras no son sistemas sismorresistentes
de uso comun en nuestro medio. La escogencia de su configuracion geométrica,
el analisis basado en los principios de diseno por capacidad y el detallado de todos
sus elementos son clave para garantizar un comportamiento inelastico estable. Por
lo tanto, se debe seguir todos los requisitos y disposiciones de diseno contenidos
en el AISC 341-10 para su disefno y detallado.

C10.5.4.6 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3

10.6 Marcos arriostrados

(C10.6.1. Marcos ordinarios arriostrados concéntricamente

C10.6.1.1 Alcance

Los marcos ordinarios arriostrados concéntricamente (OCBF) tienen restricciones
significativas en su uso tal y como se indica en la tabla 10.5 producto de su limitada
ductilidad.

C10.6.1.2 Criterios de disefio

Se espera que los sistemas sismorresistentes con base en OCBF desarrollen
deformaciones inelasticas limitadas ante sacudidas sismicas fuertes. Se espera que
estas deformaciones inelésticas sean producto de pandeo limitado en las riostras.
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C10.6.1.3 Requisitos de andlisis

Durante un evento sismico, no se espera que la respuesta de los marcos
ordinarios arriostrados concéntricamente (OCBF) presente grandes incursiones en
el rango inelastico. Por lo tanto, estos sistemas pueden ser disenados para las
fuerzas internas determinadas a partir del analisis y usualmente los disefos por
capacidad no son requeridos.

C10.6.1.4 Requisitos del sistema

En las configuraciones de OCBF tipoV oV invertida las riostras inducen fuerzas
desbalanceadas en su interseccién con la viga producto del pandeo de la riostra en
compresioén. Para estas configuraciones el Cédigo permite que el diseno de la viga
se base en la fuerza maxima que el sistema estructural pueda transferir a la riostra.
Existen varias formas de determinar la fuerza méxima trasferida a la conexion de la
riostra, tales como:

1. Realizar un analisis no lineal estatico con incremento monoténico de fuerzas
laterales (pushover) para determinar las fuerzas generadas en las conexiones
cuando se alcance la capacidad maxima del marco.

2. Determinar cuanta fuerza puede resistir el marco en el estado de vuelco
inminente de la fundacion, sin que se supere el cortante basal.

3. Realizar una serie de analisis no lineales dinamicos en el tiempo (inelastic time
history analisis) para encontrar la envolvente de la demanda en las conexiones.

Los marcos arriostrados en forma de K no son permitidos ya que se considera
indeseable tener columnas sujetas a fuerzas laterales desbalanceadas provenientes
de las riostras, ya que estas fuerzas podrian contribuir a fallas en la columna.

C10.6.1.5 Elementos estructurales

Se espera que en las riostras de los OCBF se genere un pandeo limitado cuando
se someta a sacudidas sismicas fuertes. Por lo tanto las riostras se catalogan como
elementos con ductilidad moderada, limitando su relacion de esbeltez para asi
limitar el pandeo local y la fractura.

En OCBF con configuracion V o V invertida las riostras esbeltas no estén
permitidas. Esta restriccion limita las fuerzas desbalanceadas que se desarrollan en
el marco al pandearse la riostra en compresion.

C10.6.1.6 Conexiones

El Cédigo permite que cuando se utilicen orificios con sobredimension, la
capacidad para el estado limite de deslizamiento sea menor (sin carga sismica
amplificada). Esto refleja el hecho de que el estado limite por deslizamiento no
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constituye una falla en la conexion y que la energia de disipacidon asociada puede
ayudar a reducir la respuesta sismica.

C10.6.1.7 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3

C10.6.2 Marcos especiales arriostrados concéntricamente

C10.6.2.1 Alcance

Los marcos especiales arriostrados concéntricamente son aquellos sistemas
sismorresistentes en donde los centroides de sus elementos se intersecan en
nudos formando una armadura vertical que resiste cargas laterales. En la figura 10.3
del Cédigo se muestran las configuraciones de arriostramiento permitidas.

Por sugeometria, los elementos de arriostre de los marcos especiales arriostrados
concéntricamente estan sometidos primordialmente a cargas axiales de traccion y
compresién en el rango elastico. Sin embargo, para sismos moderados y fuertes,
las riostras y sus conexiones pueden llegar a tener deformaciones importantes en
el rango inelastico después del pandeo.

Durante un sismo fuerte las riostras quedan sometidas a grandes deformaciones
de post-pandeo bajo ciclos de traccién y compresiéon, y como resultado de las
rotaciones ciclicas reversibles, se forman rotulas plasticas. De hecho, se podria
esperar que las riostras que formen parte de marcos arriostrados concéntricamente
en configuraciones tipicas alcancen la cedencia y el pandeo bajo condiciones
moderadas de deriva, del orden del 0.3% al 0.5% (0.003 - 0.005 rad). Mientras
que bajo un sismo fuerte, las riostras podrian incurrir en deformaciones axiales de
post-pandeo del orden de 10 a 20 veces la deformacién por cedencia. Para que las
riostras y sus conexiones puedan soportar estos grandes ciclos de deformacién sin
falla prematura deben ser detallados apropiadamente.

Investigaciones han demostrado que marcos arriostrados concéntricamente que
cuenten con configuraciones, diseno de elementos y detallado apropiados pueden
desarrollar mayor ductilidad que la mencionada en el parrafo anterior.

Los requisitos expuestos estan basados en extensas investigaciones analiticas y
experimentales realizadas con el fin de mejorar el disefno y detallado de los marcos
ductiles con riostras concéntricas y proveer mayor ductilidad que la obtenida con
los antiguos procedimientos (Hassan y Goel, 1991; Aslani y Goel, 1991; Wallace y
Krawinkler, 1985; Tang y Goel, 1987; Tang y Goel, 1989; Astaneh-Asl, Goel y Hanson,
1986; Goel, 1992c vy Lee y Goel, 1987).
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C10.6.2.2 Criterios de diserio

Los sistemas sismorresistentes con base en marcos especiales arriostrados
concéntricamente (SCBF) estan controlados por la accién de las riostras, y no por la
accion de marco, a diferencia del sistema arriostrado excéntricamente (EBF) como
se indica en el inciso C10.6.3 més adelante.

Los detalles y gufas propuestas en este capitulo para el disefo de marcos
ductiles arriostrados concéntricamente, buscan mejorar el comportamiento no
solo limitando la razén de esbeltez global del elemento (K/ /1), sino controlando las
razones locales de esbeltez y el detallado de las uniones riostra-marco.

C10.6.2.3 Requisitos de andlisis

Loselementosdearriostredelosmarcosespecialesarriostradosconcéntricamente
(SCBF) son los elementos que resisten la mayor parte del cortante de sismo, por lo
tanto la resistencia de las vigas, las columnas y las conexiones de las riostras deben
ser adecuadas. El factor de modificacién del esfuerzo de cedencia minimo R, (tabla
10.1), intenta alcanzar el valor de cedencia esperado que usualmente es mayor al
especificado.

Es importante mencionar que en la mayoria de los materiales cominmente
utilizados parariostras el valorde esfuerzo de cedenciaesperado es significativamente
mayor al valor de esfuerzo de cedencia minimo especificado. Para estos casos no
es posible reducir la seccion transversal de la riostra, y consecuentemente podria
requerirse un refuerzo local en su seccién. Este es el caso de las conexiones placa
— riostra donde la placa es insertada en la riostra de seccion tipo tubo haciendo
una ranura de sobredimensién en el tubo, haciéndose necesario reforzar la seccion
transversal del tubo donde fue realizada la ranura. En caso que no se refuerce dicho
sector de la riostra el estado limite de fractura en el drea neta en tensién seria el que
gobierne el diseno vy la ductilidad de la riostra podria reducirse significativamente
(Korol, 1996; Cheng, Kulak and Khoo, 1998). El refuerzo podria consistir en un par
de placas soldadas al tubo aumentando asi el area efectiva de la seccion transversal
reducida de la riostra.

C10.6.2.4 Requisitos del sistema
a. Disposicion de riostras

La disposicion delrango 30% a 70% parariostras en traccion, intenta balancear las
capacidades resistentes a compresion y traccion a todo lo ancho del edificio donde
las capacidades de pandeo y post-pandeo de las riostras a compresion pueden ser
sustancialmente menores que la de las riostras en traccion. Es recomendable que
el 50% de la carga sea tomada por riostras en traccién y 50% restante por riostras
en compresion. Una excepcion es el caso donde los elementos de arriostre estan
sobredisenados y capaces de suministrar una respuesta esencialmente elastica.
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b. Marcos arriostrados enV oV invertida

Un sistema de arriostramiento adecuado es necesario en la conexion viga —
riostra para prevenir los efectos adversos de un posible pandeo lateral — torsional
en la viga. La estabilidad de esta conexion esté influenciada por las fuerzas axiales
y momentos flectores en la viga, asi como cualquier torsion en la viga producto
del pandeo de la riostra o la deformacién residual post-pandeo fuera del plano. El
sistema de arriostramiento no serd necesario en el caso que se demuestre que la
viga tiene suficiente rigidez y capacidad fuera del plano.

c. Marcos arriostrados en K

Los marcos arriostrados en forma de K no son permitidos ya que se considera
indeseable tener columnas sujetas a fuerzas laterales desbalanceadas provenientes
de las riostras, ya que estas fuerzas podrian contribuir a fallas en la columna, ver
figura 10.1.

d. Marcos arriostrados con base en riostras en traccion

Las disposiciones de diseno por capacidad para los marcos especiales arriostrados
concéntricamente (SCBF) no son compatibles con riostras que trabajen solamente en
traccion. Ademas un sistema de riostras solo en traccion incumple las disposiciones
del inciso 10.6.2.4.a. Sin embargo, estos sistemas con riostras en traccion son
permitidos para marcos ordinarios arriostrados concéntricamente (OCBF).

C10.6.2.5 Elementos estructurales
a. Requisitos basicos

A través de los diferentes experimentos en laboratorio, se encontré que las
riostras mostraban muy poca (o nula) ductilidad luego del pandeo global de la riostra,
produciendo asi una rétula plastica en la mitad de su longitud. En esta rétula plastica,
el pandeo local puede causar deformaciones unitarias importantes, produciendo la
fractura aun ante derivas bajas. Se ha encontrado que riostras que cumplan con las
disposiciones de la tabla 10.6 para elementos con ductilidad 6ptima son capaces de
desarrollar mayor ductilidad (Goel, 1992b; Hassan and Goel, 1991; Tang and Goel,
1989).

Estas disposiciones para elementos con ductilidad éptima aplican también para
las columnas de los sistemas SCBF porque se ha demostrado que su capacidad de
rotaciéon y resistencia a la flexion contribuyen significativamente a la estabilidad del
sistema (Tremblay, 2001, 2003). Ademas investigaciones recientes han demostrado
que los sistemas con base en SCBF pueden experimentar derivas inelasticas altas
que generan una demanda de rotacion ineldstica en las columnas (Sabelli et al., 2003).

b. Riostras diagonales

El limite de la relacién de esbeltez fue incrementado a 200 para los marcos
SCBF, ya que algunos estudios han demostrado que las riostras esbeltas que fueron
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disefadas para soportar compresion se comportan adecuadamente gracias a la
sobrerresistentencia inherente de su capacidad en tensién.

c. Zonas protegidas

Las discontinuidades por procesos de fabricacion o montaje en &reas donde
se espera alcanzar deformaciones unitarias inelasticas podrian ocasionar una
fractura. Dichas dreas en marcos SCBF incluyen la placa de conexion de la riostra
(gusset plate) y las zonas donde se espera la formaciéon de rétulas plasticas en las
riostras. La figura C10.4 muestra las zonas protegidas para marcos arriostrados en
V invertida y en “X" Es importante mencionar que en los marcos arriostrados en
“X" se considera la mitad de la longitud de la riostra para el célculo de las zonas
protegidas y se espera la formacion de la rétula plastica en su cuarto central.

Figura C10.4. Zona protegida para marcos arriostrados en Xy enV.
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C10.6.2.6 Conexiones
a. Soldaduras criticas por demanda

Las soldaduras de penetraciéon en los empalmes de columnas estén clasificadas
como soldaduras criticas por demanda por varias razones. A pesar de que
las consecuencias de una falla fragil en los empalmes todavia no se entienden
claramente; se cree que una falla de ese tipo podria poner en peligro la seguridad
del marco. Las fuerzas reales que ocurren en un empalme durante un sismo son
muy dificiles de predecir; la ubicacién de los puntos de inflexién en las columnas
durante un sismo se mueven constantemente, ya que son dependientes de los
desplazamientos del suelo y no pueden ser predichos de forma confiable por los
analisis estructurales. Por lo tanto, aunque el resultado del analisis estructural
muestre que los empalmes no experimentan tensiones, este resultado no puede
considerarse confiable. Consecuentemente, con el objetivo de obtener un mayor
grado de seguridad de proteccion contra una falla fragil en las soldaduras de
penetracion, es que estas se clasifican como soldaduras criticas por demanda.

La discusion anterior aplica también para las soldaduras de penetracion en las
placas de asiento de las columnas, por lo tanto estas también se clasifican como
soldaduras criticas por demanda.

b. Conexiones viga — columna

Los marcos arriostrados podrian estar sujetos a derivas ineldsticas significativas.
Por lo tanto sus conexiones estarian sometidas a rotaciones significativas. Las
conexiones con placas de unién a las riostras pueden ser vulnerables a ruptura si no
son disenadas para acomodar dicha rotacion. Un experimento reciente realizado en
UC Berkeley (Uriz y Mahin, 2004) ha mostrado que los disenos de conexiones que no
consideran apropiadamente la rigidez vy la distribucion de fuerzas en las conexiones
de los marcos arriostrados podrian estar sujetos a un desempefo no deseado.

El Cédigo permite dos tipos de conexiones. La primera es una conexién simple
donde la rotacién requerida esta definida en 0.025 rad (2.5%). La segunda opcion
es una conexion rigida, en donde el momento maximo puede ser calculado con
base en la capacidad esperada de la viga o columna conectada.

c. Capacidad requerida de conexion de la riostra

El estado limite que gobierne el disefno de las riostras de los marcos especiales
arriostrados concéntricamente debe ser la cedencia de la seccion bruta para que de
esta manera se deformen de manera ductil. Modos de falla locales en la conexion,
tales como ruptura por bloque de cortante (block shear) no deben gobernar el
diseno. Por lo tanto, para el calculo de estos estados limites se debe utilizar la
fuerza maxima que la riostra podria desarrollar.

En los marcos especiales arriostrados concéntricamente se espera la formaciéon
de rétulas plasticas en las placas de unién de las conexiones de la riostra. Se podria
lograr un comportamiento adecuado en dichas placas si se permiten rotaciones
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plasticas sin restricciéon. Esto requiere que la distancia libre entre el extremo de la
riostra y la linea supuesta de restriccién de la placa de unién sea suficientemente
larga para permitir que se desarrollen las rotaciones plésticas, pero a su vez
suficientemente corta para evitar el pandeo de la placa de unién antes del pandeo
de la riostra. Una distancia de dos veces el espesor de la placa de unién, como
la que se indica en la figura C10.5 es la recomendada. Notese que esta distancia
libre estd medida entre el extremo de la riostra y una linea perpendicular al eje de
la riostra, trazada por el punto de la placa de uniéon restringido contra la rotacién
fuera de su plano méas préxima a la riostra (Astaneh-Asil, Goel, y Hanson, 1986).
Alternativamente, se permite el uso de conexiones con placas rigidizadas en ambas
direcciones. Resultados de investigaciones experimentales han demostrado que
este tipo de conexion desplaza la rétula plastica a la riostra y se obtiene como
resultado una mayor disipacion de energia (Lee y Goel, 1987).

placa de union

t=espesor de la placa de unién

Figura C10.5. Detallado de placa de unién de riostra para permitir su pandeo fuera
del plano del marco (tomado de la referencia 3 del capitulo 10 del CSCR 2010).
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d. Empalmes de columnas

Bajo sismos fuertes, las columnas de los marcos especiales concéntricamente
arriostrados (SCBF) pueden incursionar significativamente més alla del rango eléstico,
después del pandeo de las riostras. Aunque la capacidad en flexion de las columnas
no se utiliza en los métodos de diseno elastico; las columnas de los sistemas SCBF
deben tener una adecuada relaciéon de esbeltez local y resistencia a la flexion y
cortante para poder mantener su resistencia lateral durante los grandes ciclos de
deformacion del marco. Adicionalmente los empalmes de columna requieren tener
suficiente capacidad para soportar las fuerzas post — elasticas esperadas.

Estudios analiticos de sistemas SCBF que no forman parte de un sistema dual
han demostrado que las columnas podrian soportar mas del cuarenta por ciento
(40%) del cortante total del entrepiso (Tang y Goel, 1987 y Hassan y Goel, 1991).
En sistemas duales, cuando marcos especiales y marcos especiales arriostrados
concéntricamente compartan una misma columna, esta podria tomar mas del
cincuenta por ciento (560%) del cortante total del entrepiso.

C10.6.2.7 Elementos y conexiones que no formen
parte del sistema sismorresistente

Ver C10.4.3.

C10.6.3 Marcos arriostrados excéntricamente

C10.6.3.1 Alcance

La investigacion ha demostrado que los marcos arriostrados excéntricamente
(EBF) poseen la capacidad de combinar la rigidez en el rango elastico comparable
a la de los marcos especiales arriostrados concéntricamente (SCBF), con una
excelente ductilidad y disipacion de energia en el rango inelastico, comparable a
la de los marcos especiales (SMF) (Roeder y Popov, 1978; Libby, 1981, Merovich
, Nicoletti y Hartle, 1982; Hjelmstad y Popov, 1983; Malley y Popov, 1984; Kasai y
Popov, 1986a y 1986b; Ricles y Popov, 1987a v 1987b; Engelhardt y Popov, 1989a
y 1989b y Popov, Engelhardt y Ricles, 1989). Este sistema sismorresistente esta
compuesto de columnas, vigas, y riostras en los cuales al menos un extremo de
la riostra se conecta a la viga a una distancia corta de la conexiéon viga-columna o
de una conexién viga-riostra, como se muestra en la figura 10.3. Este elemento
corto se denomina acople y es donde se concentra la disipacién de energia. Las
disposiciones de este apartado aseguran que el ciclo de cedencia en el acople
ocurra de una manera estable. La intencién de estas disposiciones es asegurar que
las riostras, las columnas, y el segmento de viga fuera del acople permanezcan
esencialmente elasticos cuando los acoples alcanzan deformaciones inelasticas
con los correspondientes valores de esfuerzos superiores al de cedencia.
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La mejor disposicién de un sistema sismorresistente con base en marcos
arriostrados excéntricamente es aquella que solo contiene acople activos, como las
que se muestran en la figura 10.3 (Popov, Engelhardt, y Ricles, 1989).

La configuracion mostrada en la figura C10.6 (acople activos con inactivos) no son
convenientes para lograr un buen comportamiento sismico. Los acoples inactivos
son las que no incurren en comportamiento inelastico durante un sismo debido a
que los acoples activos no lo permiten.

d g d d d
c
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d c d d d
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al S |a a v s a
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d c 4 d c
a ° a a s © a
d c c d d 4
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b = riostra
a b a ¢ = acople activo
d = acople inactivo
d C
&
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#V,_ (acople activo) <¢ 'V, (acople inactivo)

Figura. C10.6. Ejemplo de acoples activos e inactivos.
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C10.6.3.2 Criterios de disefio

Estas disposiciones estan principalmente dirigidas al disefo de los marcos EBF
donde el acople es un elemento horizontal que forma parte de un marco ubicado
entre una columna y una riostra o entre dos riostras.

Las columnas de los marcos EBF deben ser disenadas siguiendo los principios
del diseno por capacidad, de forma tal que la capacidad y deformacién del marco
pueda desarrollarse sin formar un mecanismo de colapso en cualquier columna
individual o un mecanismo global de piso blando.

C10.6.3.3 Requisitos de andlisis

Tal y como se menciond anteriormente, la intension de estas disposiciones es
procurar que la cedencia y la disipacién de energia de un EBF ocurra principalmente
en el acople. Por lo tanto, para lograr este objetivo, la riostra, las columnas y las vigas
fuera del acople deben ser disenadas para resistir las cargas impuestas por el acople
cuando este incurra en el rango inelastico. Esto significa que las columnas, riostras y
vigas fuera de los acoples deben ser disehadas siguiendo los principios del disefio por
capacidad para asi logar alcanzar la totalidad de la capacidad inelastica de los acoples.

C10.6.3.4 Requisitos del sistema
a. Angulo de rotacién del acople

La rotacion del acople puede ser determinada conservadoramente suponiendo
que el marco EBF se deforma mediante un mecanismo rigido plastico, como se
observa en la figura C10.7

El 4ngulo de rotacién del acople se denomina v, Y se relaciona con el angulo
de rotacion inelastica del entrepiso 6, que a su vez puede determinarse mediante
el desplazamiento relativo inelastico entre niveles A, dividido entre la altura entre
niveles h. Cuando se requiera una definicion mas exacta del angulo de rotacion del
acople, se podra determinar mediante un analisis inelastico.

La respuesta inelastica del acople esta fuertemente influenciada por su longitud,
relacionada con la razéon de Mp/ Vp. Para vigas de acople cuya longitud sea inferior
alo6 Mp/ Vp su comportamiento estara principalmente controlado por el cortante.
El comportamiento de las vigas de acople con longitudes mayores que 2.6 /\/lp/ Vp
esta principalmente controlado por la flexién.

La capacidad de deformacion inelastica del acople es mayor para elementos
controlados por deformaciones de cortante, que para los elementos controlados
por flexion. Con base en informacién experimental se ha impuesto un limite a las
rotaciones del acople de 0.08 radianes para elementos controlados por cortante
(e< 16 Mp/ Vp) y de 0.02 radianes para aquellos acoples controlados por flexion
(e=2.6 Mp/ Vp). Para acoples de longitudes intermedias se podréa usar interpolacién
lineal entre 0.08 radianes y 0.02 radianes.



Requisitos para acero estructural C10/47

A, = Desplazamiento relativo pldstico

e = Longitud viga acople activo

h = Altura piso a piso

L = Distancia entre columnas

6, = Rotacion angular pldstica radianes (= A p/h)
%= Rotacion angular de viga de acople, radianes

Figura C10.7. Angulo de rotacion del acople. (Ver referencia 3).

Se ha demostrado, tanto experimental (Whittaker, Uang y Bertero, 1987 y Foutch,
1989) como tedricamente (Popov, Engelhardt, y Ricles, 1989), que en los primeros
pisos los acoples usualmente experimentan la mayor deformacién inelastica y en
casos extremos puede conducir al desarrollo de pisos blandos. Las rotaciones
inelasticas de los acoples tienden a atenuarse en los pisos superiores y decrecen
en la medida que aumenta el periodo del marco. Por esto se recomienda un disefo
conservador de los acoples en los primeros dos a tres pisos para sismos fuertes.
Para ello es recomendable incrementar la capacidad minima por cortante en estas
vigas en un orden del diez por ciento (10%) sobre lo requerido.
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b. Arriostramiento para estabilidad del acople

Una de las condiciones esenciales para procurar la estabilidad bajo el
comportamiento inelastico de los marcos EBF es la restriccion de los extremos del
acople contra la torsion o el pandeo lateral torsional. En casos practicos, una losa
de concreto compuesta puede tomarse como un elemento de arriostre del acople
en su ala superior. Serd necesario colocar elementos de arriostre secundarios para
el ala inferior aun cuando existan losas de concreto compuestas.

C10.6.3.5 Elementos estructurales
a. Requisitos basicos

La demanda de ductilidad en los marcos EBF se concentra en los acoples. Por lo
tanto, en un marco EBF disefado segun este capitulo, tanto las riostras como las
columnas vy las vigas fuera del acople deberian presentar poca cedencia.

Para logar que el acople funcione como un fusible que limita la carga maxima
transferida a la riostra con el objetivo de prevenir su pandeo, es necesario que la
riostra sea disehada para que tenga mayor capacidad que el acople. La intencién
de los lineamientos de este cddigo es que se logre este comportamiento. Por lo
tanto, muchos de los requisitos para las riostras de los marcos SCBF pensados para
permitir ciclos de pandeo estables no son necesarios en los EBE Similarmente, el
acople también limita la carga trasferida a la viga fuera del acople. Se previene la falla
de esta porcion de la viga siempre y cuando tenga mayor capacidad que el acople.

En la mayoria de las configuraciones, la viga fuera del acople y el acople son
vigas de seccién W continuas. Si este es el caso, la capacidad disponible de la viga
podra ser aumentada por A . Si el acople y la viga son el mismo elemento, cualquier
incremento en la capacidad que se dé en el acople también se daré en el segmento
de viga fuera del acople.

b. Acoples

La configuracién de los marcos EBF esta disefada para que las deformaciones
inelasticas ocurran principalmente en los acoples. La intension de los requisitos de
este inciso es proveer un comportamiento inelastico estable en los acoples.

En el caso de las conexiones del acople con dos riostras, la longitud del acople
esta definido como la longitud comprendida entre los bordes de las riostras, ver
figura C10.8. En los casos que se utilicen placas para conectar las riostras al acople,
usualmente se alinea verticalmente el borde de la placa con la interseccion de
las lineas centro de la riostra y la viga. Para los casos que la riostra se conecte
directamente a la viga, se permite que el borde interno de la riostra no quede
alineado verticalmente con la interseccion de las lineas centro de la riostra y la viga,
dicha interseccién podra estar ubicada dentro o fuera del acople, tal y como se
muestra en la figura C10.8. En la figura C10.8 se muestra la longitud de un acople
con riostras en tubo HSS y conexiones con placas. En cualquiera de los casos,
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las fuerzas internas y momentos en la viga fuera del acople y las riostras pueden
obtenerse de anélisis donde se modelen las intersecciones de los elementos de tal
forma que el anélisis arroje los resultados correspondientes a la capacidad esperada
del acople en su estado inelastico.

Sinembargo, eseanélisisde laposiciondelaintersecciénnocalculacorrectamente
los momentos en los extremos del acople. Para cualquier caso, los momentos en
los extremos del acople se pueden obtener de manera mas precisa utilizando la
ecuacion M=V /2.

1. Limitaciones

Las razones de esbeltez para los acoples estan indicados en la tabla 10.6. En la
edicion anterior del Codigo se requeria que la seccion transversal del acople cumpliera
con la misma razéon de esbeltez para las vigas de los marcos especiales SMF. Las
razones de esbeltez indicadas en esta version del Codigo logran relajarse basandose
en estudios experimentales de pandeo local en acoples (Arce, 2002; Okazaki et al.,
2004a; Richards et al., 2004); ahora se requiere que los acoples cumplan con los
limites de razén de esbeltez para elementos con ductilidad moderada. El objetivo de
los limites para la razdn de esbeltez de las secciones tipo cajon soldadas con base en
placas es prevenir acoples con seccién transversal significativamente mas alta que
ancha (que podrian desarrollar pandeo lateral — torsional).

El refuerzo del alma con base en placas no esta permitido ya que ese refuerzo
podria no participar como se desearia durante las deformaciones inelasticas. Asi
mismo las perforaciones en el o las almas de los acoples no estan permitidas
tampoco ya que podria afectar negativamente al comportamiento inelastico de los
acoples.

2. Resistencia en cortante

En el calculo de laresistencia de diseno en cortante del acople se podra despreciar
los efectos de la carga axial en el acople cuando la demanda por carga axial sobre el
acople sea menor que 0.15Py. En general, la carga axial es despreciable porque la
componente horizontal de la carga en la riostra se transmite a la viga fuera del acople.
Sin embargo, en algunas configuraciones particulares de EBF o cuando el acople
forma parte del sistema de elementos colectores del entrepiso se podria desarrollar
carga axial importante en el acople. En tal caso, para asegurar un comportamiento
inelastico estable se debe aplicar las limitaciones adicionales de esta seccion
incluyendo la reduccién de la resistencia por cortante y la longitud del acople.

3. Longitud del acople

El comportamiento de acoples sometidos a cedencia por flexion (acoples largos)
que a su vez experimenten cargas axiales importantes no esta bien estudiado. La
longitud de los acoples sometidos a importantes cargas axiales se ha limitado a
acoples cortos donde se asegure un comportamiento de cedencia por cortante
en lugar de cedencia por flexién para asi propiciar un comportamiento inelastico
estable.
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Soporte lateral requerido en las
alas superiores e inferiores
de viga de acople.

o Rigidizadores intermedios
Rigidizadores de altura completa colocados por ambos lados
colocados por ambos lados del alma del alma para acoples
con longitud de peralte > 63.5cm

¢
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Longitud del acople

Lc de la riostra interseca
L. de viga de acople dentro de viga de acople

Soporte lateral requerido en las
alas superiores e inferiores

de viga de acople.
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Soporte lateral requerido en las
alas superiores e inferiores
de viga de acople.

Rigidizadores intermedios

Rigidizadores de altura completa colocados por ambos lados
colocados por ambos lados del alma del alma para acoples
de peralte > 63.5cm
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L de viga de acople dentro de viga de acople

e

Longitud del acople

Figura C10.8. Geometria del acople (ver referencia 3).
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4. Rigidizadores para acoples de seccion transversal tipo “1”

Debido a que el diseno del acople requiere una gran atencion al detallado, se
establecen controles de los espesores del alma y de los rigidizadores. El detallado
apropiado y las restricciones en las almas garantizan un comportamiento estable,
ductil y predecible bajo la accién de fuertes ciclos de carga.

En los extremos de todos los acoples se requieren rigidizadores de altura
completa, como restricciéon contra el pandeo del alma del acople y para una
adecuada transferencia del cortante.

Los rigidizadores intermedios seran de altura total para evitar el pandeo por
cortante del alma. La separacion de los rigidizadores del alma depende de la
magnitud del angulo de rotacién del acople para los acoples cortos (cedencia en
cortante).

Los acoples largos (cedencia en flexion) que tienen una longitud mayor o igual
a 2.6Mp/Vp pero menor que 5Mp/Vp requieren rigidizadores intermedios a una
distancia de 1.5 veces el ancho del ala de la viga (bf) de cada extremo del acople.
Esto con el objetivo de limitar la degradacion de la capacidad del acople por pandeo
local del ala o pandeo lateral torsional.

Para los acoples con longitudes entre los limites de cortante y flexién, deben
cumplir con los requisitos para ambos casos. En el caso que la longitud de los
acoples excedan 5Mp/Vp, los rigidizadores intermedios no son necesarios.

Todos los rigidizadores deben soldarse utilizando soldadura de filete al alma
y a las alas del acople. El detalle de la soldadura debe ser tal que se eviten las
soldaduras en la zona k del acople. Experimentos recientes han indicado que las
soldaduras de los rigidizadores que se extienden hasta la zona k del acople podrian
generar fracturas prematuras en el alma del acople reduciendo asi la capacidad
inelastica de rotacién del acople (Arce, 2002).

5. Rigidizadores para acoples de seccion tipo cajon soldadas con base en placas

ulu

Igual que los acoples de seccién transversal "1’ la separacion maxima para los
rigidizadores para acoples cortos (e<1.6Mp/Vp) depende de la magnitud del &ngulo
de rotacion del acople.

En la figura C10.9 se muestra una secciéon transversal de un acople con
rigidizadores intermedios ensayada y simulada numéricamente por Berman vy
Bruneau (2006, 2008a, 2008b). Estos rigidizadores fueron soldados a las almas vy
a las alas. Los resultados de los experimentos demostraron que los rigidizadores
soldados a las alas no contribuyen a evitar el pandeo local de las alas. Por lo tanto
se concluyd que en acoples de seccion tipo cajon los rigidizadores no necesitan ser
soldados a las alas del acople. De esta forma los rigidizadores se podrian colocar
dentro del cajon, soldados Unicamente a las almas.
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Figura C10.9. Rigidizadores intermedios en Seccioén tipo cajén.

a. Zonas protegidas

En un sistema de marcos EBF se esperan altas deformaciones inelésticas en el
acople para el sismo de diseno. Por lo tanto el acople se clasifica como una zona
protegida.

C10.6.3.6 Conexiones
a. Soldaduras criticas por demanda

Es posible que el material de soldadura en las placas de asiento de las columnas,
en los empalmes de las columnas y en las conexiones viga — columna experimenten
deformaciones unitarias inelasticas. Adicionalmente es posible que se desarrollen
en las soldaduras utilizadas para fabricar acoples con base en placas soldadas. Por
lo tanto, estas soldaduras deben de tratarse como soldaduras criticas por demanda.
Ver comentario C10.6.2.6.a.

b. Conexiones viga - columna
Ver comentario C10.6.2.6.b.
c. Conexiones de riostras diagonales

Uno de los principales supuestos de los marcos EBF es evitar el pandeo en las
riostras diagonales. Por esta razén se considera innecesario disefar las conexiones
de la riostra para la carga de pandeo de la riostra.
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Se requiere que las conexiones de las riostras sean disefadas para soportar
las fuerzas correspondientes al acople en su estado ineldstico limite (totalmente
endurecido por deformacién). Los factores de Ry indicados en el inciso 10.6.3.3
de 1.25 para secciones tipo “I” o 1.4 para secciones rectangulares son algo bajos
en comparacion a algunos valores encontrados en experimentos. Sin embargo, se
considera adecuado ya que se utilizan factores de reduccion altos para los estados
limites no ductiles empleados en el diseno de estas conexiones.

d. Empalmes de columna

Para sistemas con base en marcos EBF se han anadido requisitos similares a los
establecidos para marcos arriostrados SCBF. Ver comentario C10.6.2.6.d.

e. Conexidén acople - columna

Anteriormente existia la practica de utilizar los detalles de conexiones
precalificadas para marcos especiales para conectar el acople de un marco EBF
con la columna. Sin embargo, recientemente se ha demostrado (Okazaki et. al.,
2004) que las cargas y deformaciones en la conexién entre el acople y la columna
en los marcos EBF son sustancialmente diferentes a las que se presentan en las
conexiones de los marcos SMFE En consecuencia, se advierte que las uniones
precalificadas para los marcos SMF podrian no tener un comportamiento adecuado
como conexiones de un marco EBF,

En el momento en que se publicd el Cdodigo, el desarrollo de experimentos
para encontrar una conexioéon acople — columna que resista la demanda inelastica
requerida estaban en proceso. Por o tanto, se aconseja a los disefadores consultar
la literatura técnica para informarse sobre los mas recientes resultados en este
tema (por ejemplo, Okazaki et. al., 2009). Hasta que no estén disponibles més
experimentos sobre esta conexién; seria aconsejable evitar configuraciones de
marcos EBF con acoples unidos a columnas.

El Cédigo permite la utilizacién de conexiones acople — columna sin necesidad
de realizar ensayos de demostracion de conformidad siempre y cuando la conexion
esté reforzada con placas tal y como se muestra en la figura C10.10. Este tipo
de refuerzo estd disefado para prevenir comportamientos inelasticos en la
zona reforzada adyacente a la columna. La porcién reforzada debe permanecer
esencialmente elastica mientras el acople experimenta su maxima deformacion
inelastica.
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Figura C10.10. Refuerzo de conexién acople - columna.

10.7 Muros de corte a base de placas

C10.7.1 Alcance

Los muros especiales de corte a base de placas (SPSW) estan disenados para
que las placas de acero sin rigidizar (placas de alma) conectadas a los elementos
de borde verticales y horizontales (VBE y HBE) se comporten de una manera
histerética ductil durante las sacudidas sismicas (ver figura C10.11).

Todos los elementos horizontales de borde, (HBE), estan conectados rigidamente
a los elementos verticales por medio de conexiones rigidas de momento, capaces
de desarrollar el momento plastico esperado de los HBE. Cada una de las placas de
alma debe estar rodeada de elementos de borde.

Varios estudios experimentales realizados a SPSW sometidos a cargas pseudo
— estaticas inelasticas y a cargas dindamicas han demostrado su habilidad para
comportarse ductilmente y disipar cantidades significativas de energia (Thorburn et
al., 1983; Timler y Kulak, 1983; Tromposch y Kulak, 1987; Roberts y Sabouri — Ghomi,
1992; Caccese et al. 1997; Driver et al. 1997; Elgaaly, 1998; Rezai, 1999; Lubell
et al., 2000; Grondin y Behbahannidard, 2001; Berman y Bruneau, 2003; Zhao vy
Astaneh-Asl, 2004; Berman y Bruneau, 2005b; Sabouri-Ghomi et al. 2005; Deng et
al. 2008; Quet al. 2008; Choi y Park, 2009; Qu y Bruneau, 2009; Vian et al. 2009;
Sabouri-Ghomi y Roberts, 1992; Elgaaly et al. 1993; Elgaaly y Liu, 1997; Driver et
al., 1997; Dastfan y Driver, 2008; Bhowmick et al., 2009; Purba y Bruneau, 2009;
Shishkin et al., 2009; Vian et al., 2009b).
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Figura C10.11. Esquema de un muro de corte a base de placas

C10.7.2 Bases de diserio

La cedencia en las placas de alma ocurre por la formacion de la accion de campos
de tension a un angulo cercano a los 45° con respecto a la vertical, y pandeo de la
placa en la direccion ortogonal. Con la excepcion de la formacion de rétulas plasticas
en los extremos de los HBE, los elementos horizontales y verticales de borde que
rodean a cada placa de alma, estan disefados para que permanezcan esencialmente
elasticos cuando las placas de alma se encuentren totalmente plastificadas.

C10.7.3 Analisis

Los principios de disenfo por capacidad se deben aplicar para el disefio de los
elementos de borde. Esto significa que los HBE y VBE deben ser disenados para
resistir las fuerzas maximas desarrolladas por la accidon de campo de tracciéon en
las placas de alma totalmente plastificadas. Como resultado de la respuesta del
sistema sismorresistente al volcamiento, cortante y a la accion de campos de
tension en las placas de alma, se generan fuerzas axiales, cortantes y momentos
en los elementos de borde. El anélisis del SPSW debe considerar los espesores
reales de las placas de alma.
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En el panel superior del muro, las componentes verticales del campo de traccion
deben anclarse al HBE. El HBE debe tener suficiente capacidad para permitir que
se plastifique en traccién la totalidad de la placa de alma.

En el panel inferior del muro, las componentes verticales del campo de traccién
deben anclarse al HBE. El HBE debe tener suficiente capacidad para permitir que
se plastifique en traccién la totalidad de la placa de alma. Esto se podria lograr
anclando de manera continua el HBE a la fundacion.

En los paneles intermedios, la variacion de los esfuerzos normales desarrollados
por las placas de alma actuando en el HBE es usualmente pequena, o nula cuando
los espesores de las placas de alma sobre y debajo del HBE son idénticas. Por lo
tanto, es usual que las secciones transversales de los HBE, superior e inferior, sean
de mayor tamano que las de los HBE intermedios.

Para el diseno de los HBE, es importante reconocer que los esfuerzos verticales
inducidos por el campo de traccion en el HBE disminuyen el momento plastico del
HBE. Asimismo, los diagramas de cuerpo libre de los HBE deben de tomar en cuenta
los momentos y cortantes adicionales inducidos por la componente horizontal
excéntrica de los campos de traccion de las placas de alma conectadas a cada HBE.

Las fuerzas y los momentos en los elementos y conexiones, incluyendo las
generadas por los campos de traccidon, pueden ser determinadas con un analisis de
marco bidimensional (ver figura C10.12). La guia de diseno No. 20 del AISC, Steel
Plate Shear Walls presenta, de una forma muy didactica, diferentes alternativas para
el anélisis de un SPSW, asi como una explicacion exhaustiva del comportamiento
de estos sistemas sismorresistentes.

Figura C10.12. Esquema del modelo analitico bidimensional para un SPSW
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C10.7.4 Requisitos del sistema

C10.7.4.1 Rigidez de los elementos de borde

Prescribir un limite inferior a la rigidez de los VBE tiene como objetivo prevenir
su flexibilidad excesiva y su pandeo. Sin embargo, estudios recientes sugieren que
este enfoque podria no estar relacionado con comportamientos satisfactorios, tanto
en el plano fuerte como en el débil de los VBE (Qu y Bruneau, 2010b).

C10.7.4.2 Razén de la conexién de momento entre los HBE y los VBE

La experiencia de varios investigadores ha demostrado que los SPSW pueden
comportarse ductilmente si cumplen los requisitos de viga — columna similares a
los de los marcos intermedios. Ver comentario 10.5.3.4(a).

C10.7.4.3 Arriostramiento para estabilidad lateral

Un sistema de arriostramiento lateral para los elementos de borde de los SPSW
es necesario para que desarrollen un comportamiento adecuado. Los requisitos
para el sistema de arriostramiento se especificaron para cumplir los requisitos de
elementos con ductilidad moderada. Adicionalmente, todas las intersecciones de
HBE y VBE deben arriostrarse para asegurar la estabilidad de todo el panel.

C10.7.4.4 Aberturas en las placas de alma

Las aberturas generan una distorsiéon en el campo de esfuerzos de la placa de
alma generando demandas locales significativas, por lo tanto, deben estar rodeadas
de elementos de borde intermedios. Cuando las aberturas sean necesarias, los
SPSW pueden dividirse en pequenos segmentos SPSW utilizando elementos
de borde intermedios alrededor de dichas aberturas. SPSW con agujeros en las
placas de alma sin elementos de borde no se han probado experimentalmente, a
excepcion del sistema descrito en el inciso 10.7.7.1. Estas aberturas usualmente se
refieren a buques de ventanas o puertas que han sido consideradas en la etapa de
diseno estructural de la edificacion.

C10.7.5 Miembros

C10.7.5.1 Requisitos bdsicos

Se espera que se genere cierta plastificaciéon local en los HBE vy los VBE para que
se logre el mecanismo plastico del SPSW. Por esta razon, los HBE y VBE deben
cumplir con los requisitos para elementos con ductilidad éptima.
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C10.7.5.2 Placas de alma

Dastfan y Driver (2008) demostraron que la capacidad de los SPSW que cumplen
con los requisitos de este coédigo no es sustancialmente sensible al angulo de
inclinacion del campo de tensién (dngulo de cedencia de la placa de alma), y que
si se utiliza un Unico angulo de 40° en el disefno, generalmente llevara a resultados
ligeramente conservadores.

Cuando los HBE y VBE de una placa de alma no sean idénticos, el promedio de
las areas de los HBE puede ser tomado para el célculo de Ab.Y el promedio de las
areas y momentos de inercia de los VBE pueden ser utilizados en el célculo de Ac
e lc para calcular a.

C10.7.5.3 Zonas protegidas

La placa de alma de un SPSW se considera un componente esencial del sistema
y por lo tanto se debe mantener su integridad para procurar el comportamiento
adecuado del sistema. Esta es la razén por la que se clasifica como zona protegida y
como tal no debe ser perforada, danada o alterada. Sin embargo el Cédigo permite
tres maneras de perforar una placa de alma, las cuales tienen reglas de detallado
especiales que se indican en los incisos 10.74.4 y 10.7.7.

C10.7.6 Conexiones

C10.7.6.1 Soldaduras criticas por demanda

Sin comentarios

C10.7.6.2 Conexiones HBE a VBE

Los SPSW poseen una rigidez eldstica inicial grande y se espera que las derivas
y las rotaciones en las rétulas plasticas en los extremos de los HBE sean menores
que las esperadas para los marcos IMF y SMFE Por lo tanto, se considera que
los requisitos para las conexiones indicadas en el inciso 10.5.1.6.b para marcos
ordinarios (OMF) son adecuados también para las conexiones HBE a VBE.

a. Requisitos de resistencia

Las conexiones de los HBE a VBE deben ser capaces de desarrollar la capacidad
plastica del HBE, ya que se espera se formen rétulas plasticas en los extremos de
los HBE.

b. Zona del panel

Cumplir con los requisitos para la zona panel no es obligatorio para los HBE
intermedios, ya que usualmente el tamano de los HBE intermedios es pequeno en
comparacion al elemento de borde vertical (VBE) al cual se conectan. El profesional
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responsable del disefo debe emplear su experiencia y criterio para identificar las
situaciones especiales donde sea necesario revisar y acondicionar la zona panel del
VBE que recibe al HBE intermedio.

C10.7.6.3 Conexiones de las placas de alma a los elementos de borde

Se requiere que las conexiones que unen las almas con los elementos de
borde desarrollen la capacidad esperada en traccion del alma. Cuando se utilicen
conexiones empernadas, estas deben ser capaces de desarrollar esta demanda
por capacidad considerando todos los estados limites en tensidén y sus respectivas
areas netas.

Para determinar la capacidad en traccion del alma de un SPSW se puede utilizar
un modelo de campos de traccion, donde se tome un angulo promedio de todas las
almas para analizar el muro entero. La capacidad en traccion esperada de un campo
serfa entonces R F A

y s
Donde,
As: area de un campo de traccion = (L cosa + H sena) / n
L: ancho del alma
H: altura del alma
n: nUmero de campos de tension en el alma. n debe de tomarse como 10 o mas.

Este método de andlisis se ha corroborado con resultados de experimentos y se
considera adecuado para predecir el comportamiento de un SPSW. Sin embargo,
se reconoce que existen otras metodologias de analisis mas avanzadas (tales como
elemento finito) que pueden ser utilizadas en el disefo de un SPSW. En el caso que
se desee realizar un modelo no lineal (material y geométrico) de elemento finito
debera calibrarse con resultados experimentales que se hayan publicado con el
objetivo de validar dicho modelo.

El diseno de las conexiones de las almas a los elementos de borde debe
anticipar también el pandeo del alma fuera del plano; por lo tanto se debe proveer
alglin mecanismo que restrinja las pequenas rotaciones fuera del plano que puedan
producirse.

C10.7.6.4 Empalmes de columnas

Ver comentario 10.4.2.5.
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Ci10.7.7 Almas perforadas

C10.7.7.1 Patrén regular de perforaciones circulares

Los muros de corte a base de placas con sus almas perforadas son un caso
especialde SPSW, en donde ladistribucién de las perforaciones se utiliza para permitir
que los elementos electromecéanicos pasen a través del muro. Adicionalmente
se perforan las almas para reducir la capacidad y la rigidez de un muro con alma
solida a los niveles requeridos en el diseno en los casos que no se disponga de
placas de menor espesor. El concepto de perforar el alma con un patrén definido
se ha estudiado tanto analitica como experimentalmente y se ha comprobado su
efectividad. Los sistemas han mantenido su comportamiento ductil hasta alcanzar
los desplazamientos correspondientes a un sismo de diseno (Vian y Bruneau, 2005;
Vian et al., 2009a; Vian et al., 2009b; Purba y Bruneau, 2007 Ver figura C10.13.

BANDA DIAGONAL
"TIPICA"

Figura C10.13 . Detalle esquematico del patron regular de perforaciones circulares

Ci0.7.7.1 Refuerzo del corte en las esquinas

También, es posible permitir que los pasantes de tuberias electromecanicos se
ubiquen en las esquinas de las placas de alma. Se logra realizando un corte con
forma de cuarto de circulo. El corte debe estar debidamente reforzado. Los agujeros
se encuentran ubicados inmediatamente adyacentes a la columna en cada una de
las esquinas superiores de la placa de alma. La ventaja de esta configuracién es
que se permite el paso de los elementos electromecanicos y a su vez mantiene la
capacidad vy la rigidez similar a un SPSW con placa de alma sdélida. Ver figura C10.14.
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Figura C10.14. Reacciones en los extremos de los arcos producidos
por las deformaciones del marco y fuerzas internas en la placa de
alma producidas por los refuerzos del corte en las esquinas

10.8 Sistemas sismorresistentes con base
en perfiles de acero laminados en
frio con secciones esbeltas

C10.8.1 Alcance

Los requisitos indicados en este articulo se aplican a sistemas sismorresistentes
con secciones laminadas en frio y de ldmina delgada de seccion esbelta. La
intencion inicial fue normar aquellas ld&minas con espesores de 3 mm o inferiores
de seccién tubular o abierta. Sin embargo, es claro, que pueden existir secciones
esbeltas cuyo espesor de ldmina sea mayor al indicado anteriormente pero que,
por su comportamiento, deben ser disehados de acuerdo con los lineamientos de
este articulo.

Estos elementos tienen la particularidad de que, aunque el acero del cual estan
hechos es ductil, por su esbeltez se producen pandeos locales y una vez iniciados,
la capacidad de la seccién disminuye rapidamente aun dentro del rango elastico.

Existen algunos elementos o componentes de sistemas sismorresistentes
que estan excluidos del alcance de este articulo, como los muros de corte a base
de placas, que estdn normados en el articulo 10.7 Existen también sistemas
sismorresistentes a base de muros con forros de madera o de ld&minas de acero,
que utilizan perfiles de ldminas dobladas de espesores inferiores a 3 mm, similares
a los utilizados en los muros secos. Aungue estos sistemas sismorresistentes no
estan dentro del alcance de este capitulo, su uso no esta restringido por este cédigo.
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Sin embargo, se recomienda que el profesional responsable del disefo consulte las
referencias vigentes del AlSI para su disefo.

C10.8.2 Criterios de diserfio

El comportamiento de estos sistemas sismorresistentes esta controlado en
parte, como se ha comentado anteriormente, por la esbeltez de los elementos
que presentan poca ductilidad. Es por esto que la resistencia requerida de cada
elemento debe ser revisada segun lo indicado en el inciso 10.2.2 y el articulo 4.4,

Sin embargo, el comportamiento del sistema también estéd controlado por las
uniones entre elementos, es por esta razén que la ductilidad global asignada al
sistema sismorresistente depende del tipo de unidn que estos sistemas tengan.
Se han clasificado las uniones en uniones ensayadas, tipo P y no ensayadas tipo NP

Se han realizado ensayos de laboratorio (Romanjek 2001, 2007 y Villar 2011), con
diferentes configuraciones de uniones, donde se ha podido comprobar que existen
uniones que presentan comportamientos estables ante cargas ciclicas y que son
capaces de desarrollar las ductilidades asignadas en este cédigo.

C 10.8.3 Requisitos de andlisis

No existen requisitos especiales de analisis adicionales a los indicados en el
articulo 10.3 o el capitulo 7. Sin embargo, es importante recordar que los elementos
con secciones esbeltas, al experimentar pandeos locales, no logran desarrollar la
capacidad plastica de la seccion. En la figura C10.15 se observa que las secciones
presentan poca ductilidad una vez iniciado el pandeo del alma. La carga disminuye
rapidamente conforme aumentan los desplazamientos, por lo que las articulaciones
plasticas no pueden formarse debido a que el pandeo de las almas ocurre para
momentos menores a los de cedencia del acero. Por lo tanto, estas secciones no
deben ser dimensionadas utilizando analisis y diseno plastico.

De la misma manera, al existir la posibilidad que ocurran pandeos locales en
las secciones, se deben considerar los anchos efectivos y se deben utilizar las
secciones elasticas efectivas correspondientes en los modelos de andlisis.
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Figura C10.15. Curva de comportamiento a compresién de seccién tubular esbelta.

C 10.8.4 Requisitos del sistema

No existen requisitos adicionales a los indicados en las referencias 1 o0 4, segln
corresponda.

C 10.8.5 Elementos estructurales

Las limitaciones en el espesor de los perfiles utilizados en los sistemas
sismorresistentes se deben principalmente a las dificultades en el armado de los
perfiles de espesores bajos. Las paredes muy delgadas se pueden dafar con la
soldadura y la presencia de corrosién podria reducir sustancialmente la seccion.
La investigacion realizada por Romanjek, 2001, donde se obtuvieron fracturas
en la soldadura bajo ensayos de traccién con perfiles de bajo espesor, pone en
evidencia las dificultades vy limitaciones de poder soldar secciones con espesores
de ldamina menores a 3.2 mm. A pesar que este capitulo permite el uso de perfiles
de calibre #11 (espesor 3.2 mm) en el sistema sismorresistente, se deben utilizar
con precaucion para evitar esos mismos problemas. Se recomienda al profesional
responsable del diseno observar las recomendaciones para la soldadura de lamina
delgada dadas en el AWS D1.3.
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C 10.8.6 Conexiones

Los requisitos generales de las conexiones soldadas estan dados en AWS D1.3
(referencia 6), en donde la especificacion para el proceso de soldadura se requiere
para todas las soldaduras.

Las uniones no ensayadas (tipo NP) deben ser disenadas para la demanda
calculada segun las combinaciones [6-1] a [6-4]. Para esto se deben seguir las
disposiciones para el célculo de resistencia disponible contenidas en el AlSI S-100.

Las uniones ensayadas (tipo P) también deben ser disenadas para la demanda
calculada segun las combinaciones [6-1] a [6-4]. Los requisitos de precalificacion
contenidos en las secciones K1y K2 del AISC 341, son especificos para uniones
de sistemas tipo IMF y SMF Sin embargo, la intenciéon de este inciso es que
el profesional responsable del diseno los utilice como guia para establecer el
procedimiento de precalificacién especifico para la uniéon que desee ensayar. Es de
particular importancia que se respete el protocolo de carga establecido, pero sera
responsabilidad del profesional responsable del diseno establecer la deriva maxima
requerida en funcion de la ductilidad global o los limites de deriva establecidos en
el capitulo 7.

10.9 Control de calidad

Los controles de calidad requeridos para los diferentes componentes de los
sistemas sismorresistentes son necesarios para asegurar un comportamiento
adecuado, especialmente durante su respuesta sismica.

Los diferentesrequisitosy controles se debenimplementar en todas las diferentes
fases de la obra. Iniciando desde el diseno y la concepcidon de la obra, que involucra
el proceso de seleccion de los materiales, la escogencia del sistema estructural y la
planificacién de la secuencia constructiva; para continuar con la ejecucion de obra
que comprende la fabricacion, la ereccion y la inspeccién o supervision de cada uno
de estos procesos.

Es importante resaltar que la inspeccion o supervision es una labor planificada y
conjunta, que involucra al profesional responsable del disefio y al inspector, como
garantes de la idoneidad del proceso constructivo y a las empresas encargadas de
la fabricacién, de la ereccién y del montaje de la obra. Estas empresas deben contar
con sus propios sistemas de control, ya sean de planta o contratados externamente,
para logar y poner en practica las mejores practicas constructivas de acuerdo a cada
tipo de obra.

Asi, todas estas regulaciones pretenden que se establezca un plan de control
de calidad, aprobado por el profesional encargado de la inspeccién, que permita
asegurar la calidad deseada en todo el proceso constructivo de la obra.
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10.9.1 Alcance

La inspeccién visual se debe realizar siempre por parte de personal calificado, en
las diferentes etapas.

La inspeccion visual podria abarcar, sin estar limitada, a lo siguiente:
La verificaciéon del tipo de materiales a utilizar.
La verificacion del estado de los materiales.

Que los diferentes perfiles, materiales y componentes cumplan con las
tolerancias constructivas especificadas.

Que los diferentes perfiles, materiales y componentes estén de acuerdo con
los certificados de calidad expedidos por el fabricante.

El almacenamiento y estibado de materiales.

La clasificacion, designacion de elementos y componentes.

La preparaciéon de superficies.

Todo proceso antes, durante y después de cualquier proceso de soldadura.
Todo proceso antes, durante y después de cualquier proceso de empernado.
La supervision de las pruebas no destructivas.

La verificaciéon de la idoneidad de todos los tipos de uniones.

La supervision de la implementacion de los controles requeridos.

El contratista en cada fase debe facilitar y colaborar con la labor de inspeccién,
e implementar sus propios controles y procedimientos, que debe presentar al
profesional responsable de la inspeccion antes de cada proceso para su respectiva
aprobacion.

El fabricante debe mantener un programa de control de calidad para garantizar
que el trabajo se realiza de conformidad con los requisitos establecidos en este
cédigo y los documentos del contrato.

El encargado de la ereccion deberd mantener un programa de control de calidad
paragarantizar que el trabajo se realice de conformidad conlos requisitos establecidos
en este coédigo vy los documentos del contrato. El encargado de la ereccion debe ser
capaz de llevar a cabo la ereccion del acero estructural y proporcionara los equipos,
personal y de gestion para el alcance, la magnitud vy la calidad requerida de cada
proyecto particular.

Todoproceso, antesydespuésderealizarse, debe serdebidamente documentado.

Las pruebas de calificacién de soldadores son requeridas y preferiblemente no
deben tener mas de seis meses de antigliedad al momento de realizarse los trabajos.
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El fabricante y el encargado de la ereccion deben establecer y mantener
procedimientos de control de calidad y llevar a cabo inspecciones para garantizar que
su trabajo se lleve a cabo de conformidad con esta especificacion y los documentos
de construccion.

Los procedimientos de identificacion de materiales deben cumplir con los
requisitos de la seccién 6.1 de la referencia 10, y deben ser monitoreados por el
inspector de control de calidad del fabricante.

10.9.2 Documentacién requerida

En esta version del Cédigo se hace una diferencia en cuanto a los requisitos minimos
de documentacion en funcion de la clasificacion de la edificacion de acuerdo con
su importancia. Todas las estructuras deben de cumplir con un minimo de requisitos
y documentacion asociada al control de calidad. Adicionalmente, las estructuras
clasificadas como esenciales y riesgosas (grupos Ay B de la tabla 4.1) deberéan aportar
documentacion adicional, tales como los procedimientos de soldadura (WPS), los
registros de calificacion de soldadores y los procedimientos para la instalacion de los
pernos. Sin embargo, se recomienda no limitarse a los minimos establecidos.

Los documentos a que se hace referencia en este apartado son parte fundamental
del proceso de control de calidad y de que efectivamente se pueda garantizar el
desempeno de la estructura de acuerdo con lo que se conceptualizd en su diseno.

Como proceso, se inicia con la elaboracién de los planos de taller, desarrollados
por el contratista para ser aprobados por el encargado de la inspeccion, donde
se debe mostrar minuciosamente, todos los detalles necesarios para fabricar
cada pieza o componente a construir de forma individual, incluyendo las uniones
respectivas y los medios de fijacion.

Los planos de taller son los planos de fabricacién detallados de cada
componente de la estructura.

Los planos de montaje son los planos donde se detalla el procedimiento y la
secuencia constructiva a seguir, relacionado con toda la logistica constructiva
de la obra y el montaje individual de los elementos.

Los certificados de conformidad son los documentos que aporta el proveedor
de los materiales y componentes, que a criterio de la inspeccion, pueden ser
verificados con las pruebas y controles de laboratorio respectivos.

10.9.3 Tareas de inspeccion
Las labores de inspeccién pueden contemplar los siguientes puntos:

1. Soldadura de taller y en sitio, materiales e instalacién de pernos y los detalles.
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2. Colocacion y fijacion de la l&mina extruida de acero y pernos conectores de
cortante.

3. Superficies de corte en campo.

4. Las tolerancias para ereccion en campo, de conformidad con la seccion 713
de la referencia 10.

10.9.3.1 Inspeccién de soldaduras y ensayos no destructivos

La inspeccién antes del proceso de soldadura contempla la revision y aprobacion
del procedimiento de soldadura a utilizar, la adecuada calificaciéon de soldadores vy la
revision de preparacion de superficie, biseles, alineamientos, espaciamientos entre
materiales a soldar y otras variables.

La inspeccién durante el proceso de soldadura permite observar los
procedimientos de soldadura utilizados, incluyendo la verificacion de la calificacion
del soldador para el procedimiento especificado. Después de que la junta es
soldada, es inspeccionada visualmente conforme a las normas de la referencia b.

A manera de referencia, se podrian utilizar las tablas N5.4-1, N5.4-2 y N54.3 de
la referencia 1, asi como las tablas J6.1, J6.2 y J6.3 de la referencia 3 donde se
indican las tareas de inspeccion de soldadura.

El plan de control de calidad del fabricante debe de incluir los siguientes puntos
como minimo, seguln corresponda:

1. Soldadura de taller, empernados de pernos de alta resistencia, y los detalles.
2. Corte en taller y acabado de superficie.

3. Tolerancias para fabricacién en taller, de conformidad con la seccién 6 de la
referencia 10.

La utilizacion de pruebas no destructivas para la verificacion de la calidad de las
soldaduras que estan sujetas a traccién como parte del sistema sismorresistente
es altamente recomendada y no debe reemplazar la inspeccién visual.

Las pruebas de ultrasonido sirven para detectar defectos en soldaduras de
penetracion total o parcial, y se recomiendan especialmente cuando son criticas
para el sistema sismorresistente y estan sujetas a cargas netas de traccion. Sin
embargo, no son recomendadas para la inspecciéon de soldaduras de filete, ni para
detectar defectos en la superficie de la soldadura o cerca de ella.

Las pruebas a base de particulas magnéticas son utilizadas para detectar
defectos en la superficie o cerca de ella. Se recomienda este tipo de pruebas para
revision de juntas criticas con soldaduras de filete y para examenes de la superficie
de soldaduras de penetracion sujetas a carga axial de traccion.
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Las pruebas de liquidos penetrantes no son recomendadas para la inspeccién de
las soldaduras pero si para la deteccién de grietas en localidades especificas, tales
como los orificios de acceso de soldadura y las adyacentes a la zona del drea k.

10.9.3.2 Inspeccién de uniones empernadas:

La inspeccién visual de las operaciones de atornillado es el método primario
usado para confirmar los materiales, procedimientos y mano de obra. El tipo de
inspeccioén visual dependera del nivel de pretension del perno y del método para
controlar la pretension. Estas tareas deben estar incluidas en el procedimiento
de instalacion de pernos suministrado por el contratista en el plan de control de
calidad. A manera de referencia, se podrian utilizar las tablas N5.6-1, N5.6-2 y N5.6-
3 de la referencia 1, asi como las tablas J7-1, J7-2 y J7-3 de la referencia 3, donde
se indican las tareas de inspeccion de empernado.

"

Para aquellos pernos que no requieren pretension, tales como los “snug tight’,
se recomienda revisar el tipo de perno, didametro del agujero, el uso de arandelas y
tuercas adecuadas.

Para aquellos pernos que requieren pretension, ademas de lo indicado
anteriormente, también se recomienda controlar la pretensiéon minima requerida,
revisar la preparacion de la superficie de contacto entre las placas, la adecuada
utilizacion de las placas de ajuste (cuando se requieran), la limpieza, lubricacion,
almacenamiento y manejo adecuado de los pernos y sus accesorios.

Existen varios métodos para controlar la pretensiéon en los pernos. Un método
usual es el método de la vuelta de tuerca (“turn-of-nut”). Sin embargo, también
se puede lograr mediante el uso de pernos de tensién controlada (”twist-off”) o
de accesorios indicadores de tension directa. El uso del método del torquimetro
se considera también un método vélido. Sin embargo, requiere de cuidados
particulares relacionados principalmente con una calibracion continua y diaria
durante los procesos de instalacion.

A manera de referencia, se podrian utilizar las tablas N5.6-1, N5.6-2 y N5.6-3 de
la referencia 1, asi como las tablas J7-1, J7-2 y J7-3 de la referencia 3, donde se
indican las tareas de inspeccion de empernado.
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(AWS).

AWS D1.3/D1.3M:2008 Structural Welding Code — Sheet Steel, American Welding
Society (AWS).

AWS D1.4/D.14M:2005 Structural Welding Code Reinforcing Steel, American
Welding Society (AWS).

AWS D1.8/D1.8M:2009 Structural Welding Code-Seismic Supplement, American
Welding Society (AWS).

Specification for Structural Joints Using ASTM A325 or A490 Bolts, Research
Council on Structural Connections, 2000.

ANSI/AISC 303-10 Code of Standard Practice for Steel Buildings and Bridges,
American Institute of Steel Construction (AISC).
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C.11.1 Generalidades

La madera en Costa Rica se ha utilizado tradicionalmente en aplicaciones no
estructurales porque, anteriormente, la disponibilidad de la madera de los bosques
tropicales no lo permitia. Las especies que crecen en el bosque tropical son muy
heterogéneas y de propiedades mecdanicas poco estudiadas. Con el advenimiento
de los bosques industriales plantados, es posible contar ahora con volimenes de
madera en cantidad y calidad constantes. Ademas, la introduccién de técnicas
de clasificacién, preservacién y laminado, junto con el conocimiento cientifico
del material, ha permitido a la madera incursionar como un material alterno a los
tradicionalmente utilizados en nuestro medio.

Con el desarrollo de estos nuevos productos derivados de la madera se ha
incrementado la investigacién y, por lo tanto, un avance en los cédigos de diseno
sismorresistente.

C.11.2 Factores de cargay resistencia

La inigualdad [11-1] representa la metodologia basica del disefo de factores de
carga y resistencia (LRFD) en estructuras de madera. A diferencia, por ejemplo, del
diseno LRFD en acero, existe un factor adicional en el término derecho (capacidad)
A, que se debe al flujo plastico que presenta la madera cuando se somete a cargas
sostenidas. Los valores de A especificados en 11.2.2 estan basados en la tabla
N.3.3 del NDS 2006. Otra diferencia es el término A’ , que es similar a la capacidad
nominal pero ajustada por otros factores. Estos se determinan de acuerdo con el
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servicio, configuracién geomeétrica y otras aplicaciones especificas. Por ejemplo,
algunos factores de servicio se deben al contenido de humedad de la madera en
la estructura, temperatura, preservantes y retardadores de fuego. Los factores de
resistencia ¢ _de la tabla 11.1 se basan en la tabla N.3.2 del NDS 2005.

C.11.3 Estdndares y materiales

C.11.3.1 Generalidades

Para el diseno de estructuras de madera resulta esencial contar con valores de
referencia confiables. Estos dependen de la especie, en primer lugar, y luego de la
extraccion y de la presencia de factores naturales de la madera tales como nudos,
inclinacién del grano, contenido de humedad, torceduras maximas presentes, tipo
de corte (radial o tangencial) y otros factores, por lo que es indispensable que la
madera cuente con una clasificacion estructural.

Es necesario que la madera para uso estructural esté sana, sin ataque de
comején o pudriciéon; es deseable que esté tratada quimicamente para garantizar
una duraciéon prolongada de la obra.

C.11.3.2 Madera aserrada estructural

La madera aserrada estructural suele clasificarse en grupos, para los cuales se
definen las propiedades de relevancia para el disefo. En las normas ASTM D 245, D
1990, D 2555, D 3737 y NIST PS1-95 se puede encontrar detalles mas especificos
sobre la clasificaciéon estructural. Uno de los objetivos de este capitulo del Codigo
Sismico de Costa Rica es impulsar la implementacion de un sistema de clasificacion
estructural en el pais.

C 11.3.2.a Tamarios estdndares y propiedades de las secciones

Los tamanos estandares de la madera aserrada constituyen un parametro
indispensable en el disefio de estructuras de madera. Generalmente, los tamanos
nominales se comercializan en pulgadas y corresponden a las medidas iniciales que
tiene la seccion cuando es aserrada. Sin embargo, los tamanos reales que tendra la
seccidn una vez puesta en servicio son menores que los tamanos nominales debido
a la contraccién que sufre la madera al secarse y al cepillado (ver figura C.11.1)

Los tamanos reales son los que necesita el disefador para proporcionar las
estructuras. La tabla 11.2 es una guia para el célculo de las propiedades geométricas
que necesita el disenador (drea, momentos de inercia, médulos de secciéon y radios
de giro). La tabla 11.2 se basa en el suplemento del NDS 2005 y el manual de
madera del Laboratorio de Productos Forestales de Estados Unidos, de 1997
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Figura C.11.1. Dimensiones nominales y reales de la madera aserrada estructural.

C.11.3.2.b Contenido de humedad

Se recomienda que el contenido de humedad de la madera se encuentre lo
mas cercano posible al contenido de humedad de equilibrio de acuerdo con las
condiciones ambientales donde se utilizara. Esto debido a que si la madera sufre
cambios en su contenido de humedad, su capacidad estructural se puede ver
afectada por las deformaciones inducidas por estos cambios. El valor de 19% que
se indica en este apartado esté relacionado con la humedad de equilibrio promedio
que tendra la madera para las condiciones ambientales tipicas de nuestro pais. Por lo
tanto, si la madera tiene un contenido de humedad mayor que 19%, probablemente
sufrird contracciones indeseables una vez puesta en servicio. Por ejemplo, para
Estados Unidos, este valor es de 19% de acuerdo con la especificacion NDS 2005.

C.a1.3.2.c Tipo de corte

La madera puede cortarse del tronco de tres maneras distintas: tangente a los
anillos de crecimiento (corte tangencial), perpendicular a los anillos (corte radial) o
en una direccién arbitraria (corte oblicuo). La importancia de la diferencia del corte
es que la contraccion, torcedura, resistencia a la abrasion, facilidad para pintar,
apariencia y otras propiedades difieren de acuerdo con la direcciéon de los anillos en
la secciéon (Stalnaker, J., 1997). En el aspecto de estabilidad dimensional, el corte
radial es superior al tangencial.
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C.11.3.2.d Acabado

El acabado se refiere al cepillado. Para la madera estructural aserrada, la seccién
se utiliza cepillada por los dos cantos y las dos caras a menos que se solicite otro
tipo de acabado, como el cepillado a dos caras. Esto Ultimo sucede cuando algunas
superficies del elemento no estaran expuestas a la vista. En Estados Unidos existe
una clasificacion con respecto al cepillado (ver tabla C.11.2).

Tabla C.11.2. Clasificacion del cepillado en Estados Unidos.

Tipo de cepillado Clasificacion
Cepillado por una cara S1S
Cepillado por dos caras S2S
Cepillado por un canto S1E
Cepillado por dos cantos S2E
Cepillado por una cara y un canto S1S1E
Cepillado por dos caras y un canto S2S1R
Cepillado por una cara y dos cantos S1S2E
Cepillado por las dos caras y los dos cantos S4S

C.11.3.2.e Clasificacion

En la madera aserrada estructural clasificada, cada grado se define con
propiedades mecénicas especificas para diseno tales como: esfuerzo de flexién o
modulo de ruptura, F,, médulo de elasticidad promedio, E, modulo de elasticidad
minimo, E_ . compresion paralela al grano, F, compresion perpendicular al grano,
F... cortante paralelo al grano, F vy traccion paralela al grano F,.

Hasta ahora, en Costa Rica no se ha puesto en practica un procedimiento para
clasificar la madera estructuralmente; por lo tanto, se demuestra, mediante ensayos
experimentales, que la madera utilizada cumple con el grado estructural solicitado.

Los ensayos se realizan de acuerdo con ASTM D 198 o ASTM D 143y los valores
de referencia se deben obtener de acuerdo con ASTM D 5457 Es importante que se
indique la densidad de la madera para cierto contenido de humedad o su gravedad
especifica basica. Si se conoce alguna de esas propiedades, se puede calcular la
densidad para cualquier contenido de humedad mediante las ecuaciones [11-2],
[11-3] y [11-4]. Estas ecuaciones son equivalentes a las ecuaciones 3-6a y 3-5 del
manual de madera del Laboratorio de Productos Forestales de Estados Unidos, de
1997. Estas ecuaciones son ajustes que se basan en contracciones y expansiones
promedio que ocurren por debajo del 30% de humedad de la madera y que afectan
su volumen.
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En Costa Rica se ha hecho investigacion sobre la clasificacion estructural de
varias especies forestales nativas, la cual se puede encontrar en Tuk, J. (2007).
Entre las especies forestales de plantacion disponibles en nuestro pais estéan: teca,
laurel, jaul, ciprés, caobilla, cedro, melina, pino caribaea y eucalipto. La tabla C11.1
muestra los valores para algunas especies y grados estructurales estudiados. Otras
especies clasificadas pero de escasa disponibilidad son: almendro, jicaro, cocobolo,
manga larga, gavilan, maria, pilén, lagarto, paleta, chancho colorado, aceituno,
jacaranda y chilamate.

Para especies forestales que no estén clasificadas y de las cuales se desconoce
sus propiedades de resistencia mecanica, se realizan ensayos de laboratorio de
acuerdo con los procedimientos establecidos para la seleccion de la muestra vy la
ejecucion de los ensayos de laboratorio.

Para especies forestales de importacion, se recomienda consultar y verificar los
valores para la especie y grado estructural generados en los paises de origen.

Tabla C11.1. Esfuerzos admisibles para especies y grados
estructurales de madera de Costa Rica (Tuk, J; 2007).

Maderas en condicion seca a 18%. Unidades en kg/cm?

EsPecie | PeB | crapo | F, | F | R | R, | F, | E
Especies duras

Almendro G1 265 |- 135 |232.5 | 232.5 | 275086

Dipteryx e G2 204 |- 135 |232.5 | 178.6 | 247578

panamensis G3 154 |- 13,5 |232.5 | 134.8 | 220069

Jicaro G1 1677 |- 9.0 |[62.2 |[1275 |224000

Lecyth'/s  locs G2 128.7 | - 9.0 |[62.2 [979 |202000

costaricensis G3 972 |- 9.0 [62.2 |[73.1 |179000
Especies semiduras

Cocobolo G1 2123 |- 55 |94 135.7 | 189713

Vatairea 0.699 G2 163.0 | - 5.5 94 104.2 | 170742

lundelli G3 123.0 | - 55 |94 78.7 | 151770

G1 1675 |- 87 |59.1 [132 |[181000

Yi:ia;f;izra osasl G2 |1285 |- [87 [se.1 [101 |163000

G3 971 |- 87 |[59.1 |76.0 |144000

Gavilan G1 122. |130. |84 |32 88.2 | 110000

Pentaclethra 0518 G2 938 |995 |84 |32 678 | 99000

macroloba G3 708 |75.0 |84 |32 51.1 | 88000
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Maria G1 1334 | - 10.1 | 61.7 114.8 | 144747
Calophyllum 0.554 G2 1024 |- 10.1 | 617 |[88.1 |130272
basiliense G3 773 | - 10.1 | 61.7 |[66.5 | 115749
Pilén G1 134. [105. |8.0 |34 773 108000
Hieronyma 0.610 G2 103. [80.7 |80 |34 59.4 | 97000
alchorneoides G3 778 |609 |8.0 |34 44.8 | 86500
Especies suaves
Lagarto G1 130 - 5.7 19.0 |94.9 | 166000
Zantoxylum 0.424 G2 100 — 5.7 19.0 [72.0 | 149000
belicense G3 756 |- 5.7 19.0 |55.0 | 133000
Paleta G1 1178 |- 6.8 |278 |79.3 |114393
Pterocarpus 0.412 G2 90.4 |- 6.8 278 60.9 | 102953
oficinales G3 68.3 |- 6.8 |278 |46.0 |91514
Chancho G1 80.0 |104. [4.60 | 153 |[52.0 |81000
colorado. G2 62.0 |79.6 [4.60 |153 [40.0 |73000
Vochysia 0.394
ferruginea G3 46.5 [60.0 |4.60 |15.3 |30.0 |[65000
Aceituno G1 115.7 |- 4.5 19.8 | 78.6 | 117872
Simaruba 0.361 G2 88.7 |- 4.5 19.8 | 60.3 | 106085
amara G3 670 |- 4.5 19.8 |45.5 |94297
Jaul G1 107. 124. | 6.0 156.7 |44.9 | 115000
A//nus. 0.353 G2 82.0 |95.0 |[6.0 16.7 | 34.5 |104000
acuminata G3 62.0 |72.0 [6.0 15.7 [26.0 |92000
Chancho G1 95.1 |- 5.6 19.6 | 55.0 |105529
blanco G2 73.0 |- 56 |[19.6 |42.2 |94976
Vochysia 0.394
hondurensis G3 56.1 |- 5.6 19.6 |[31.8 |84423
Especies muy suaves
Laurel G1 96.4 |716 |[3.44 |13.1 |[54.8 |93000
Cordia 0.420 G2 740 |55.0 [3.44 |13.1 [42.1 |83900
alliodora G3 55.9 |415 |3.44 [13.1 |[318 |74500
G1 53.4 |- 34 |8.0 53.5 | 125000
Jacaranda
J. copaia 0312 G2 410 |- 34 |80 41.0 | 111000
G3 31.0 |- 34 |80 31.0 |99000
Chilamate G1 58.2 |- 2.2 10 44.2 | 68850
Ficus Nl G2 446 | — 2.2 10 34.0 |61965
weckleana G3 337 |— 22 |10 25.6 | 55080

Nota: Estos valores corresponden a esfuerzos admisibles, por lo tanto deben ajustarse
para aplicarlos en el disefio LRFD de acuerdo con la especificacion NDS 2005.

PEB: Peso especifico basico, que se refiere a gravedad especifica basica G, .
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C.11.3.3 Madera laminada

La ventaja de la madera laminada sobre la madera aserrada es que puede
producirse practicamente de cualquier tamano y se pueden hacer elementos curvos
y de seccioén variable. En Costa Rica ya se esta produciendo vy utilizando la madera
laminada (Tuk, J., 2007).

C.1.3.3.a Definicién

En la figura C.11.2 se muestra los detalles de la madera laminada.

- b _J| /—I.ﬁmi‘nmkt=50mm )\\ _~Grano parale}
./ < alengitud

7 I Q\\\i\\\t“\ _~Unitn entre tablas
Sl LN

B \;P< o secciones estreuturales
s
s

Unién con adhesivo "L Dos tablas para
rigido ensanchar la secciém

Figura C.11.2. Detalles constructivos de la madera laminada.

C.11.3.3.b Tamarnios estandar

Debido a la variedad de tamanos que pueden producirse con la madera laminada,
puede existir una infinidad de tamanos preestablecidos. Un ejemplo de esto se
encuentra en las tablas 1C y 1D del suplemento del NDS 2005. Por lo tanto, el
productor puede indicar los tamanos estandar que ofrece (en este caso los tamanos
indicados son los reales y se utilizan para diseno), asi como sus propiedades
geométricas. Sin embargo, el disenador puede solicitar elementos a la medida de
ser necesario.

C.11.3.3.c Contenido de humedad

Si en condiciones de servicio el contenido de humedad de la madera laminada
fuera mayor que 16%, sus propiedades deben ajustarse de acuerdo con la tabla
11.3, la cual se basa en la especificacion para construccién con madera NDS 2005.
Generalmente, la madera laminada posee contenidos de humedad menores que la
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madera aserrada; por lo tanto, si se encuentra en un ambiente en donde el contenido
de humedad supera el 16%, se generardn esfuerzos y deformaciones internas
debido a que el adhesivo restringe la expansion libre, lo que podria comprometer la
integridad fisica y mecéanica de la madera laminada.

C.11.3.3.d Clasificacion

Aligual que la madera aserrada, la madera laminada se clasifica estructuralmente.
Mas informacion acerca de esta clasificacion se puede encontrar en la norma ASTM
D 3737

C.11.3.4 Madera contrachapada estructural

C.11.3.4.a Definicién

En la figura C11.3 se muestran los detalles de la madera contrachapada.

Direccion

T: espesor total

Capa de espesor "t"
compuesta de una o varias chapas

Figura C11.3. Detalles constructivos de la madera contrachapada.

C.11.3.4.b Tamarnios estandar

Los tamanos de la madera contrachapada pueden ser variables. Generalmente,
los productores proveen tamanos estandar (i.e. 2.44 x 1.22 m).
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C.11.3.4.c Contenido de humedad

El contenido de humedad de la madera contrachapada debe ser menor que 16%
por las mismas razones que se indicaron para la madera laminada. Sin embargo, el
productor debe indicar el correspondiente factor de humedad C,, de acuerdo con la
especificacion para construccion con madera NDS 2005.

C.11.3.4.d Clasificacion

Al igual que la madera aserrada y laminada, la madera contrachapada se clasifica
estructuralmente. Mas informacién acerca de esta clasificacion se puede encontrar
en el estandar voluntario PS1 — 95 del NIST.

C.11.3.5 Conectores mecénicos para madera

Los conectores mecanicos son de suma importancia pues de ellos depende la
ductilidad y capacidad de disipar energia de las estructuras de madera durante un
sismo. Por lo tanto, el aseguramiento de las propiedades de los conectores es clave
para obtener un diseno seguro.

Ca1.3.5.a Clavos, tornillos y tornillos tirafondo (con didmetro < 9.5 mm)

Los conectores mas importantes en los sistemas tipo muro son los clavos,
pernos y tornillos con didmetros menores que 9.5 mm. En el diseno de conexiones,
la propiedad mas importante de este tipo de conector es el esfuerzo de cedencia
en flexion Fyb. También es importante conocer las propiedades geomeétricas de los
conectores como las especificadas en el apartado. Otra propiedad importante es
el esfuerzo de aplastamiento, £, que depende de la densidad de la madera y del
didmetro del conector. El ensayo para obtener Fyb se especifica en la norma ASTM
F 1575y el ensayo para obtener F_se especifica en la norma ASTM D 5764.

Ca1.3.5.b Pernos y tornillos tirafondo (con didmetro > 9.5 mm)

Los pernos y tornillos tirafondo con didametros mayores que 9.5 mm se utilizan
generalmente para unir dos o mas elementos de madera, para transmitir cargas de
magnitud considerable en comparacion con los conectores con didmetros menores
que 9.5 mm. Fyb se puede obtener con el promedio del esfuerzo de cedencia, Fy,
y el esfuerzo maximo, F__, a traccion, de acuerdo con ASTM F 606, puesto que
esta relacion se ha demostrado experimentalmente segun la especificacién para
construccion con madera NDS 2005.
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C.11.3.5.c Otros

Debido a la gran cantidad de formas en que pueden realizarse conexiones
en estructuras de madera, se deja abierta la posibilidad de utilizar conexiones
que no estén contempladas en este capitulo, pero se debe demostrar tedrica y
experimentalmente que la conexién es capaz de transmitir las fuerzas de diseno.

C.11.4 Ductilidad de sistemas sismorresistentes

Se definen ocho tipos de sistemas sismorresistentes a los cuales se les asigna
una ductilidad global, asi como limites de altura y regularidad para su uso. La
ductilidad de los sistemas sismorresistentes en madera proviene de la capacidad
de disipacion de energia por deformacién de sus conectores en las uniones y no de
sus elementos.

A cada sistema estructural, dependiendo de la forma vy tipo de unién entre
elementos, se le asigna una ductilidad global. Es por esto que es necesario
introducir una nueva tabla de ductilidades globales para los diferentes sistemas
sismorresistentes y hacer la diferencia con otros materiales, por lo que la tabla 11.4
reemplaza a la tabla 4.3 del capitulo 4. Asi, por ejemplo, un sistema con base en
muros tiene mayor capacidad de disipar energia, a través de los multiples conectores
de los paneles verticales, que un marco con uniones rigidas encoladas.

C 11.4.1 Arcos y galpones con conexiones articuladas

Estos sistemas generalmente se construyen con madera laminada para cubrir
espacios grandes tales como bodegas, naves industriales, parqueos y otras
edificaciones similares. Estos sistemas estan idealizados como elementos con
uniones rigidas, en configuraciones ya sea biarticuladas o triarticuladas vy, por lo
tanto, tienen poca capacidad de disipacién de energia en sus uniones.

C 11.4.2 — C11.4.4 Marcos

Se presentan en la tabla de clasificaciones tres ductilidades globales para
tres diferentes configuraciones de sistemas resistentes a base de marcos. Las
ductilidades globales se incrementan en la medida en que los sistemas presentan
mayor cantidad de uniones en donde los conectores puedan participar en la
disipacion de energia.

El marco tipo 1 presenta una unioén rigida en su base y una unién viga-columna
articulada, por lo que su capacidad de disipacion de energia es baja. Es por esto que
al no tener uniones capaces de disipar energia, su ductilidad global es reducida, y
se obtiene un sistema tipo voladizo.
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Figura C.11.4. Geometria tipica de arcos o galpones articulados
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Figura C.11.5. Ejemplo de un marco tipo 1.

En el marco tipo 2, las uniones entre elementos son rigidas y las uniones en su
base tienen capacidad de deformacién, por lo que su ductilidad global es mayor que
la del marco tipo 1. Se supone que las uniones entre elementos son uniones rigidas
y la unién con la base es semi-rigida, por lo que aqui es donde ocurre la disipacion

de energia.
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Figura C.11.6. Ejemplo de un marco tipo 2.

En los marcos tipo 3, las uniones entre elementos y las uniones en su base
tienen conectores que son capaces de disipar energia; es por esto que este tipo de
sistema tiene la ductilidad global asignada mas alta.

Q) ©

Figura C.11.7. Ejemplo de marco tipo 3.
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C 11.4.5 — C 11.4.7 Muros

Al igual que los sistemas resistentes a base de marcos, se presentan en la
tabla 11.4 tres configuraciones de sistemas sismorresistentes a base de muros.
Sus ductilidades globales dependen de la forma en la cual estan unidos los paneles
a los marcos y como estan vinculados los muros entre si.

En la configuracién del muro tipo 1, todas las uniones entre paneles y marcos,
asf como entre muros, son uniones rigidas sin conectores mecanicos. Al no existir
deformaciones inelasticas en las uniones, su comportamiento se limita al rango
elastico, y se reduce la ductilidad del sistema.

Figura C.11.8. Ejemplo de muros tipo 1 (adaptada de ENV 1998 1-3).

Las configuraciones de muros tipo 2 presentan conexiones entre muros capaces
de deformarse, lo que incrementa su ductilidad, aun cuando las uniones de los
paneles con los marcos sean uniones rigidas.
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Figura C.11.9. Ejemplo de muros tipo 2 (adaptada de ENV 1998 1-3).
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Los sistemas de muros tipo 3 son aquellos en donde todas las uniones entre los
diferentes elementos se realizan mediante conectores ductiles. Existe capacidad
de disipacion en la union panel-marco y en las uniones muro-muro v, por lo tanto,
tienen la mayor capacidad de disipacion de energia y presentan la ductilidad global
asignada mas alta.

Figura C.11.10. Ejemplo de muros tipo 3 (adaptada de ENV 1998 1-3).

C.11.4.8 Armaduras

En una armadura, los elementos se disenan para transmitir fuerzas de traccion
y compresion y, por lo tanto, las deformaciones se concentran en las uniones, las
cuales tienen la capacidad de deformarse mas alla del rango elastico.
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Figura C.11.11. Ejemplo de armaduras (adaptada de ENV 1998 1-3).
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C.1.5 Requisitos especiales de disefio
para sistemas tipo muro

C.11.5.1 Generalidades

Esta seccién se basa en la especificacion “Disposiciones de disefo especial para
vientoy sismo” del ANSI/AF&PA, 2005 (SDPWS) y el Eurocédigo 5. El fin primordial
de esta seccién es establecer los requerimientos estructurales y constructivos de
los sistemas tipo muro que incluyen los diafragmas.

C.11.5.2 Diafragmas de madera

C.11.5.2.a Requisitos de aplicacion

No hay comentario

C.11.5.2.b Deflexion

La ecuacioén [11-5] es idéntica a la ecuacion (4.2-1) del SDPWS, pero modificada
dimensionalmente. El primer término de la ecuacion considera las deflexiones
por flexion de los elementos del marco. El segundo término es una combinacién
de la deflexiéon por cortante del panel y la deflexion del deslizamiento del clavo
o conector (de aqui viene el término rigidez de cortante aparente, G). En las
tablas 4.2A, 4.2B, 4.2C, A4.2A y A.4.2B se muestran valores usuales de G, para
combinaciones especificas de materiales y conectores de diafragmas. Por ejemplo,
para diafragmas forrados con madera contrachapada y entramados, los valores
de G, oscilan entre 1 000 y 3 800 kg/cm; para diafragmas forrados con madera
contrachapada y sin entramar, los valores de G, oscilan entre 600 y 1800 kg/cm. Es
importante mencionar que estos valores de G, estan derivados para contenidos de
humedad menores que 19%. Silos contenidos de humedad son superiores al 19%,
el valor de G, se debe reducir a la mitad. Es recomendable obtener el valor de G,
mediante pruebas experimentales de acuerdo con ASTM E 455.

C.a1.5.2.c Capacidad en cortante

La referencia ASTM E 455 establece el procedimiento para obtener la capacidad
de diafragmas de madera para construcciones. Las ecuaciones [11-6] y [11-7] se
basan en Blass, H.J., 1995y el Eurocddigo 5. La figura C.11.12 muestra el mecanismo
de transmision de fuerzas en un diafragma, donde: C_ es la carga sismica, v, es el
cortante unitario, F,y F_son las fuerzas de traccion y compresion en las cuerdas
respectivamente, W es el ancho del diafragma vy L la longitud del diafragma.
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Figura C.11.12. Mecanismo de transmision de fuerzas en un diafragma.

C.11.5.2.d Razones de aspecto del diafragma

No hay comentario

C.1.5.2.e Distribucién horizontal del cortante

No hay comentario

C.a15.2.f Requisitos constructivos

No hay comentario

C.115.2.g Ensamblaje de diafragmas

En las figuras C.11.13 a C.11.16 se muestran los diferentes tipos de diafragmas
descritos con algunos requisitos que se especifican en este apartado.
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Figura C.11.13. Diafragma forrado con paneles estructurales.
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Figura C.11.14. Diafragma forrado con elementos diagonales.
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Figura C.11.16. Diafragma forrado con elementos horizontales.
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C.11.5.3 Muros de cortante de madera

C.11.5.3.a Requisitos de aplicaciéon

No hay comentario

C.11.5.3.b Deflexion

La ecuacion [11-8] es idéntica a la ecuacion (4.3-1) del SDPWS pero modificada
dimensionalmente. El primer término de la ecuacion considera las deflexiones por
flexion de los elementos del marco. El segundo término es una combinacién de la
deflexién por cortante del panel y la deflexion del deslizamiento del clavo o conector
(de aqui viene el término rigidez de cortante aparente, G ). En las tablas 4.3A, 4.3B,
4.3C y A.4.3A se muestran valores usuales de G, para combinaciones especificas
de materiales y conectores de muros de cortante. Por ejemplo, para muros forrados
con madera contrachapada, los valores de G, oscilan entre 1500 y 5000 kg/cm. Es
importante mencionar que estos valores de G, estan derivados para contenidos de
humedad menores que 19%. Si los contenidos de humedad son superiores al 19%,
el valor de G, se debe reducir a la mitad. Es recomendable obtener el valor de G,
mediante pruebas experimentales de acuerdo con ASTM E 2126.

C.a1.5.3.c Capacidades de cortante unitario

La norma ASTM E 2126 establece el procedimiento para obtener la capacidad
de muros de cortante de madera para construcciones. Las ecuaciones [11-9] a [11-
13] se basan en las ecuaciones 5.4.3.a a 5.4.3.d del Eurocdédigo 5. La figura C.11.17
muestra el mecanismo de transmision de fuerzas en un muro de cortante, donde:
C, esla carga sismica, Ves el cortante en la base, F,y F_son las fuerzas de traccion
y compresion en los pies derechos extremos respectivamente, b es la longitud del
muro, b, y b, los anchos de panely hla altura del muro.

Los factores de ajuste para muros de cortante perforados toman en cuenta la
reduccion de la capacidad del muro con base en la presencia de aberturas. Los
factores de ajuste de la tabla 11.7 se basan en la siguiente ecuacién empirica:

[C.11-1]

donde,

r = razon de area con forro.
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A, = érea total de aberturas, m?.
h = altura del muro, m.
2L = sumatoria de las longitudes con forro en la altura total, m.

La razén de capacidad de cortante, F, es igual a la capacidad de un muro con
aberturas dividida entre la capacidad de un muro sin aberturas.

A 4

I = -l

Figura C.11.17. Mecanismo de transmisién de fuerzas en un muro de cortante.

C.1.5.3.d Razones de aspecto del muro de cortante

En la figura C.11.19 se muestra un ejemplo de un muro de cortante perforado
con sus respectivos segmentos de muro. Las razones de aspecto de la tabla 11.6
se aplican a los segmentos de muro en el caso de muros de cortante perforados.

Ciis5.3.e

En la figura C.11.18 se muestra un ejemplo de un muro acoplado (muros de
cortante disefados para transmitir las fuerzas alrededor de sus aberturas). Las
razones de aspecto de la tabla 11.6 se aplican al muro acoplado completo y cada
muro pilar perteneciente al muro acoplado.
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Figura C.11.19. Detalle de muros de cortante perforados (desacoplados).
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C.a1.5.3.f Transmision de fuerzas alrededor de aberturas

No hay comentario

C.11.5.3g Requisitos constructivos

No hay comentario

C.a1.5.3.h Ensamblaje de muros de cortante

La figura C.11.20 muestra un muro de cortante forrado con paneles estructurales
con algunos requisitos especificados en este apartado. El ensamblaje de los muros
forrados con secciones diagonales en una y dos direcciones es similar al de los
diafragmas de las figuras 11.C.14 y 11.C.15.

t= 75 mm st
Los conectores en conexiones espaciados a 50 rm o menos de
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Figura C.11.20. Muros de cortante forrado con paneles estructurales.
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C.11.6 Conexiones

C.11.6.1 Generalidades

Para ser congruente con las definiciones de los sistemas estructurales de la tabla
11.4, se definen los tres tipos de conexion indicados en este apartado. La ductilidad
de los sistemas sismorresistentes de madera depende de la ductilidad local de las
conexiones, puesto que la madera es un material fragil en traccién. La ductilidad
local de la conexidon se logra mediante conectores metalicos ductiles tales como
clavos, tornillos y pernos.

C.11.6.2 Tipos de conexiones

C.11.6.2.a Conexiones articuladas

Las conexiones articuladas recomendadas que se muestran en la figura 1 se
basan en el manual para construccién con madera del AF & PA 2005 y Blass,
H.J., 1995. Para mayor informacién sobre este tipo de conexiones se recomienda
consultar las referencias citadas.

C.11.6.2.b Conexiones rigidas

La conexioén rigida mas utilizada en estructuras de madera es la que se logra con
la union dentada (“finger joint”). Esta conexion se realiza en la fabrica para asegurar
su desempeno adecuado en la estructura. Es ventajosa porque solo se necesita
aproximadamente 28 mm en los extremos de la pieza para realizar la unién, por lo
que el desperdicio es minimo.

C.11.6.2.c Conexiones semirrl’gidas

Las conexiones semirrigidas mostradas en la figura 3 se basan en Blass, H.J.,
1995. Las conexiones 1, 2 y 3 se utilizan para transmitir momentos entre elementos
de marcos, arcos y conexiones entre elementos y placas de fundaciones. Las
conexiones 4 y 5 se recomiendan para empalmar un elemento. Sin embargo, los
momentos de flexiéon que transmiten las conexiones 4 y 5 son limitados.

C.11.7 Control de calidad e inspeccion

C.a1.71 - 11.7.2 Informacién en planos e identificacion
y clasificacion estructural de los elementos

La madera es un material ortotrépico, obtenido principalmente del tronco de un
arbol, por lo que sus propiedades fisico mecanicas son muy sensibles a muchas
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variables. La resistencia de los elementos estructurales de madera depende de
variables como su especie, contenido de humedad o clasificacion estructural. Es
imprescindible, entonces, que el profesional responsable indique claramente en los
documentos constructivos las propiedades utilizadas en el calculo de los elementos
de los sistemas sismorresistentes, para que estas no queden a presuncion del
profesional responsable de la construccion.

Los elementos de conexién, como conectores y adhesivos, son vitales para el
desempeno de los sistemas sismorresistentes, ya que la integridad y ductilidad de
estos depende de los elementos de conexion.

La tabla C.11.3 muestra un ejemplo de especificaciéon en planos para madera
estructural. Ademas, se indica el procedimiento para la verificacion de la caracteristica
respectiva.

Tabla C.11.3. Ejemplo de especificacion en planos para madera estructural.

Especificaciones para madera estructural

e L Procedimiento de
Caracterfstica Especificacion

verificacion
. . Certificacion en
Especie Teca (Tectona grandis) laboratorio.
Contenido de humedad 15% + 2% ASTM D 4442
Visual o ensayos
Clasificacion estructural Grado 2 de resistencia
mecanica
Boratos
Penetracion: 100%

Tipo de preservante Ensayos (AWPA)

albura
Retencion: 6 kg/m?®

Tipo de retardante para

o No aplica Ensayos (AWPA)
Pernos A 307 ASTM F 606

Conectores mecanicos Clavos ASTM F 1667 ASTM F 1575
Placas ASTM A 36 ASTM A 370
Urea formaldehido

Adhesivos modificada (adhesivo Ensayos (ASTM)

rigido)
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C.11.7.3 Secado y preservacion

C.11.7.3.a Secado de la madera

Los estandares relacionados con el secado de la madera especifican: el grado de
secamiento (el promedio de contenido de humedady el grado de variacion porcentual
admitido), el tipo y magnitud de los defectos aceptados (incluyendo: rajaduras,
arqueaduras, encorvaduras, torceduras, abarquillados, colapso y apanalamiento), la
tolerancia con respecto a los esfuerzos residuales vy la tolerancia con respecto a las
manchas y decoloraciones relacionadas con el secado de la madera.

El grado de secado de la madera se especifica de acuerdo con las condiciones
ambientales de servicio de los productos o elementos constructivos, con el
proposito de minimizar las consecuencias de los cambios dimensionales, el control
de humedad, los esfuerzos mecénicos y la estabilizacion de las deformaciones
segun el disefo constructivo.

En Costa Rica, de acuerdo con las condiciones ambientales, la madera utilizada en
exteriores puede alcanzar condiciones de equilibrio entre 14 % y 18 % de contenido
de humedad, mientras que en interiores de edificios y viviendas, y considerando la
utilizacién de ambientes acondicionados artificialmente, los contenidos de humedad
de los elementos de madera generalmente se situan entre 8 % y 12 %.

El contenido de humedad de equilibrio de los elementos de madera serd mas alto
en los climas frios y himedos de las zonas montanosas del pais, y serdn menores
en los ambientes calidos y secos de las tierras bajas.

También se especifica el almacenamiento, empaque y manipulacién de la madera
secada, de tal forma que no se exponga a la lluvia o a condiciones ambientales que
afecten significativamente su grado de secamiento requerido.

C.11.7.3.b Preservaciéon de la madera

El grado de tratamiento especificado alcanzado, se evalla conociendo la
penetracion del preservante dentro del elemento de madera preservado (medido en
milimetros o como un porcentaje del area transversal del elemento) y la retencion
del preservante medida como la relacion entre la masa del preservante y el volumen
del elemento de madera preservado (por ejemplo kg/m?).

Por otra parte, los usuarios de los preservantes y los productores de madera
preservada normalmente siguen las recomendaciones dadas por las companias
fabricantes.

Los estandares se dirigen principalmente a los preservantes y elementos de
madera utilizados por la industria de la construccién. Por lo tanto, es para beneficio de
la industria maderera y de los usuarios de sus productos, el desarrollo y la aplicacién
de los estandares relacionados con los preservantes y la madera preservada.
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Los estandares aplicados a la madera preservada deben servir para anticipar,
con un grado de confiabilidad aceptable, la durabilidad de los elementos de madera
preservada. Los preservantes también pueden ser ensayados para conocer la
compatibilidad con los materiales en que podra entrar en contacto después del
tratamiento y una vez puesto en sus condiciones de servicio, lo que incluye:
pintabilidad, encolabilidad, corrosion de los metales utilizados para su fijacion
(clavos, pernos, tornillos, etc.) y posible reducciéon de la resistencia mecanica de los
elementos estructurales.

Se recomienda verificar que la madera ha alcanzado el contenido de humedad de
equilibrio del ambiente en el cual va a ser utilizada.



Estructuras y componentes
prefabricados de concreto

Ci12.1 Generalidades

Desde la segunda mitad del siglo pasado, el uso de la prefabricaciéon en concreto
ha ido en aumento alrededor del mundo. Se han desarrollado desde los simples
bloques empleados en mamposteria hasta elementos y sistemas completos
altamente competitivos. El desarrollo ha traido modificaciones en conceptos, en
sistemas productivos, en conexiones para un mejor comportamiento estructural, asi
como en métodos de transporte y montaje.

La prefabricacion tiene que ver con el uso de moldes con una forma geométrica
especifica, que son llenados con concreto después de colocar en ellos las armaduras
de refuerzo. El proceso se repite en un ciclo determinado de produccion y asi los
moldes son usados muchas veces. Una vez terminados, los elementos son llevados
al sitio de la obra donde son instalados y unidos entre si.

Precisamente la forma en que se unen los elementos determina en alto grado la
respuesta estructural de los sistemas prefabricados, por lo que el Cédigo enfatiza
la conveniencia de lograr uniones que logren darles continuidad. En general la
ductilidad global asignada debe ser igual a 1 o 1.5 para estructuras isostaticas o
tipo voladizo (ver tabla 4.3), o donde se usen conexiones que no han sido probadas
para demostrar su capacidad de deformaciéon mas alla del limite elastico sin pérdida
apreciable de su resistencia.

El control de los desplazamientos en estructuras isostaticas o simplemente
apoyadas debe ser asegurado de manera que no se desprendan las piezas
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prefabricadas de su apoyo. La falta de atencion a este detalle ha causado muchas
fallas catastréficas. El Codigo permite usar ductilidad local 6ptima siempre y cuando
exista el respaldo de pruebas experimentales y célculos analiticos que lo justifiquen
y segun lo indica la seccién 4.4.1 (b).i del Cédigo. Durante los ultimos 15 anos se
ha realizado una gran cantidad de pruebas estructurales de uniones que garantizan
un excelente comportamiento de las estructuras sometidas a los efectos de las
sacudidas sismicas.

Muchas de las conexiones actualmente usadas se construyen con concreto
vaciado en obra, colocado contra el concreto prefabricado. Las superficies de los
elementos prefabricados que estaran en contacto con el concreto vaciado en obra
deben ser preparadas con todos los cuidados requeridos en cuanto a rugosidad,
llaves de cortante y limpieza, con el fin de asegurar la transferencia de esfuerzos
entre los dos concretos.

Se han agregado tres requisitos muy importantes para el adecuado diseno de las
estructuras prefabricadas. El primero se refiere al estudio y disenfo de la secuencia de
cargas en el tiempo, tanto para los elementos prefabricados, su manejo y transporte,
como para la estructura en sus estados parciales de ejecucion y en su estado final.
El segundo se refiere a la definicion de las tolerancias dimensionales en el proceso
de fabricacion de las piezas y en el proceso de montaje. El capitulo 8 del manual del
PCI (PCI Design Handbook del Prestressed Concrete Institute) es una excelente guia
para este propodsito. Finalmente, se obliga a calcular la resistencia en cortante de
los elementos compuestos de concretos diferentes mediante algun procedimiento
racional. El ingeniero Carlos Andrés Mora Castrillo, Mora 2011, aborda el tema en su
proyecto final de licenciatura y propone la siguiente ecuacion para el calculo de Vc:

Ve = (1.26% (h . *V(fc /fc ) )* Ve

total)
Ve es el cortante calculado con las ecuaciones del ACI usando la
pretensado ACI

resistencia de la parte prefabricada, esto es la llamada pastilla.

pastilla compl pastilla pretensado ACI

El valor h es la altura de la pastillay h __ es la altura total de la viga.

pastilla

Los valores f'c |y fc ., son las resistencias del concreto colocado en obra
para completar la seccion y de la pastilla prefabricada. Esta ecuacién fue corroborada
con una serie limitada de ensayos sobre elementos particulares, por lo que se
recomienda referirse al documento completo. Se da la informacién aqui a manera de

ejemplo de lo que se procura con este codigo.

Ci12.2 Alcance

El Cédigo indica que la prefabricacién de una estructura puede ser total o parcial
segun la practica en Costa Rica y ademas que, como cualquier otra estructura,
la prefabricada se debe clasificar segun los tipos indicados en el articulo 4.2.
Asimismo, se debe estudiar y clasificar la regularidad de la estructura, pues es un
aspecto basico que no depende del material o de la técnica constructiva.
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Ci2.3 Categorias de elementos y
componentes prefabricados

En este articulo se resumen las tres posibles funciones que los elementos o
sistemas prefabricados pueden cumplir dentro de una edificacion.

Ca  Pueden cumplir funciéon decorativa, de cerramiento o como parasoles, como
elementos adosados a otra estructura. Un ejemplo serian los paneles no
estructurales de fachada, sobre los cuales se discute mas adelante.

Cb  Elprefabricado puede actuar como parte del sistema resistente de cargas que
no sean de origen sismico, como en estructuras con marcos prefabricados
que soportan las cargas gravitacionales y unidos a muros estructurales
construidos en sitio que resisten las cargas laterales de sismo. En este caso
la estructura de marcos debe ser capaz de desplazarse junto con los muros
sin sufrir deterioro de su resistencia.

Cc Los elementos pueden participar en la resistencia sismica de la estructura. En
este caso, debe ponerse especial atencion a la capacidad de la estructura, de
manera que al ingresar en el rango inelastico no sufra deterioro apreciable de
su resistencia, si es que se quiere tomar ventaja de los conceptos de ductilidad
y sobrerresistencia. En caso contrario, el diseno debe ser elastico; utilizando
ductilidad y sobrerresistencia iguales a 1.

Ci2.4 Tipos de conexiones

Por medio de ejemplos se aclaran los diferentes tipos de conexiones definidas
en el Codigo.

Ca Conexiones secas: en las figuras C12.1 y C12.2 se muestran ejemplos de
conexiones secas con base en soldaduras o pernos. Usualmente son disefadas
para una respuesta elastica con ductilidad de y = 1 y una sobrerresistencia
SR=1.

Cb Conexiones humedas: el concreto prefabricado para estructuras ductiles ha
sido visto tradicionalmente en Costa Rica y otros paises como una reuniéon de
elementos fabricados en una planta que se unen en sitio tratando de emular las
obras de concreto convencional. En la figura C12.3 se presenta una conexion
de este tipo que ha sido probada en Nueva Zelanda y en Costa Rica, que
ha demostrado poseer una ductilidad similar a la del concreto reforzado. En
este caso lo que se hace es emular al concreto convencional con el concreto
prefabricado.

Cuando se empleen cables de postension adheridos mediante inyecciones
debe tenerse cuidado de verificar que los cables de postension no pierdan
en forma apreciable su fuerza inicial debido a las deformaciones unitarias
ocurridas en el acero de presfuerzo.
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Figura C12.2. Unién viga columna soldada (Martin y Korksz, 1982)
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Cc

Cd

Conexiones postensadas recientes investigaciones realizadas en Estados
Unidos y Japdn han demostrado que es posible usar juntas con cables de
postension desadheridos sin el uso de barras de refuerzo convencional en la
union. Un ejemplo de este tipo de uniones se observa en la figura C12.4.

Conexiones hibridas: amplias investigaciones realizadas en los Estados
Unidos de América, Japén, Nueva Zelanda y en nuestro pais han demostrado
las ventajas de un sistema compuesto de elementos discretos, fabricados
bajo condiciones controladas en planta y en los que por diseno, las
deformaciones pléasticas ocurren en las uniones. Bajo ciertas condiciones
los danos estructurales pueden disminuir y las deformaciones remanentes
en la estructura después del sismo pueden ser menores en relacion con
las estructuras de concreto reforzado tradicional. Una de estas conexiones
hibridas se muestra en la figura C12.5. El acero normal con una pequena
zona desadherida tiene el propdsito de colaborar con la disipacion de energia
y de ayudar en la capacidad en flexion. El acero de postensiéon es colocado
para resistir la flexion, para resistir el cortante por friccion y como fuerza
restauradora de la posicién original de los elementos. Con esto se reducen
sustancialmente las deformaciones permanentes en la estructura. Las fuerzas
de postension iniciales y las deformaciones posteriores deben mantenerse
en el rango de la curva esfuerzo-deformacién del acero de manera que no
haya pérdida sensible de la fuerza inicial de presfuerzo.
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L
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Viga / \ Gancho estandar

prefabricada de 90°

Figura C12.3. Nudo ductil con armadura normal
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Columna |

Cable de
Postension
desadherido

Viga

Mortero de
ajuste

Figura C.12.4. Union postensada (Nakaki, Stanton y Sritharan, 2004).

Acero pasivo

N

\

desadherido

Viga
prefabricada

/ Columna

Postensién con

/ torones desadheridos

Postensién desadherida cerca del centroide y acero normal arriba y abajo

Figura C12.5. Nudo hibrido con postensiéon desadherida
cerca del centroide y acero normal arriba y abajo.
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Ci2.5 Elementos y componentes prefabricados
para cargas gravitacionales o no sismicas

Para elementos adosados a otra estructura y que no intervienen con la respuesta
salvo para cargas originadas por su propio peso, como es el caso de los elementos
de fachada, se deben seguir los lineamientos del capitulo 14 del Cédigo “Sistemas
y componentes no estructurales” En este caso debe prestarse particular atencion
a las conexiones que deben ser capaces de sostener las fuerzas originadas por la
inercia del peso de las piezas prefabricadas y permitir los desplazamientos de la
estructura sin que interactlen con los elementos.

En el caso de paneles de fachada colocados de piso a piso lo usual es fijarlos
rigidamente al piso inferior y colocar una fijacién en el piso superior, que restrinja el
movimiento perpendicular a su plano, pero que permita el movimiento en su propio
plano.

C12.6 Elementos y componentes prefabricados
que sean parte del sistema sismorresistente

El Codigo nos recuerda que las buenas practicas recomendadas para el concreto
reforzado siguen siendo vélidas para el concreto prefabricado; tal es el caso del
concepto “columna fuerte-viga débil"

El uso de conexiones secas estéa limitado a edificaciones de dos pisos, excepto
donde la sismorresistencia sea suministrada por muros, en cuyo caso se pueden
utilizar hasta en edificaciones de tres pisos.

El uso de conexiones de tipo fuerte permite lograr disipar energia en algunos
puntos escogidos por el profesional responsable del diseno. Un ejemplo se muestra
en la figura C.12.6 que corresponde a una unién empleada en naves industriales.

C 12.7 Diafragmas constituidos por
elementos prefabricados

En Costa Rica esta generalizado el uso de elementos prefabricados para las
losas de entrepiso. Los diafragmas asi formados se han comportado bien durante
los sismos experimentados en este pais. Cabe destacar el hecho de que el Cédigo
exige disenar los diafragmas incrementando las cargas de sismo provenientes
del anélisis por el factor de sobrerresistencia. La intencion es que al transferir las
fuerzas hacia los sistemas sismorresistentes, los diafragmas no sean el eslabén
deébil de la estructura.
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con lechada

NUDO CENTRAL

Figura C12.6 Union fuerte

Los entrepisos prefabricados usualmente son disefados como simplemente
apoyados; sin embargo, existe la practica en nuestro pais de colocar, ademas de
la malla general de la losa, varillas adicionales sobre las vigas o0 muros de apoyo
de las piezas prefabricadas. Este detalle permite controlar las fisuras que pudieran
presentarse en la losa y mejorar la integridad del diafragma. Un ejemplo de esta
practica en entrepisos con base en losas huecas puede verse en las figuras C12.7
y C12.8.

La recomendacién de usar elementos de borde tiene el propdsito de alojar el
acero de traccién necesario para tomar los esfuerzos originados por flexion de la
viga plana horizontal que es el diafragma.

Para el caso de losas huecas se adopta la normativa neozelandesa de exigir una
rugosidad en la cara superior de 3 mm minimo y una separacion en el contacto
superior entre piezas de 20 mm que permita el paso del concreto y se forme una
llave de cortante.

Debe aplicarse especial cuidado en aquellos casos de diafragmas con relacion
largo entre ancho muy grande, como ocurre en edificaciones con los sistemas
sismorresistentes muy rigidos ubicados en los extremos. Cabe mencionar que
actualmente se llevan a cabo varias investigaciones para determinar con mayor
precision los esfuerzos a que son sometidos los diafragmas. En la metodologia de
diseno sismico para diafragmas prefabricados (Fleishman R., Restrepo J., Sauce
R., Naito C. y Chosh S.K., 2004) se describe el inicio de uno de los programas de
investigaciéon para diafragmas que incluyen elementos prefabricados.
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Figura C12.7. Llegada de losas huecas a vigas de soporte.
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Figura C12.8. Refuerzo adicional en sobrelosa en el
perimetro de los recuadros del entrepiso
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C 12.8 Uniones postensadas

Las uniones externas requieren que el postensado esté fuera de la zona confinada
de la columna. Esto se puede lograr colocando un pequeno voladizo mas alla del
nudo o colocando una placa inmediatamente después de los aros de confinamiento
donde se apoye el anclaje de postension.

C 12.9 Disefio para sismo durante
el proceso constructivo

El Cédigo reconoce que la probabilidad de ocurrencia del sismo de disefo de
la edificacion durante el proceso de construccién es baja, por lo que permite usar
un sismo de diseno menor para revisar la estabilidad de la estructura durante el
montaje.

En el inciso b se dan recomendaciones que obedecen a buenas practicas
constructivas.
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Cimentaciones

C13.1 Generalidades

El objetivo del capitulo 13 es definir los requisitos minimos para el disefo de
fundaciones sujetas a solicitaciones sismicas. Durante las solicitaciones generadas
por sacudidas sismicas importantes, la superestructura puede llegar a desarrollar
su comportamiento inelastico. Los elementos de fundaciones, sin embargo, deben
ser disenados para que no incurran en comportamiento inelastico significativo.

No es posible separar los requisitos de las fundaciones para resistir las cargas
de sismo de los requisitos para resistir las cargas verticales. Por lo tanto se supone,
para simplificar esta condicién, que las fundaciones han sido disefadas previamente
para cumplir con todos los requisitos necesarios para resistir cargas verticales y
cargas laterales que no sean generadas por sismos.

Se supone que la capacidad de soporte Ultima del sueloy las presiones admisibles
han sido determinadas en un estudio geotécnico respaldado por profesionales
especializados. Adicionalmente a la evaluacion de la capacidad de carga, el alcance
de las investigaciones geotécnicas debe ser proyectado de acuerdo con las
condiciones especificas del sitio y de las obras; puede ser necesario determinar
también las caracteristicas y los criterios de seguridad para situaciones que
involucren rellenos, taludes y su estabilidad, presencia de suelos expansivos o con
potencial de licuacién, otros pardametros especificos para el diseno de zapatas para
construcciones especializadas, drenajes, obras de muros de retencioén, previsiones
para control de asentamientos y requisitos y capacidades para pilotes.

Las combinaciones de carga mostradas en el capitulo 6 estan claramente
definidas para ser utilizadas segun el método de disefo por resistencia que
utiliza cargas Ultimas, de ahi que la estabilidad y la seguridad de la cimentacién
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y el dimensionamiento de los elementos se deben ajustar a esta metodologia de
diseno. Los estudios geotécnicos deben ser elaborados de acuerdo con lo indicado
en el Codigo de Cimentaciones de Costa Rica (2009).

Ci3.2 Integridad de la cimentacion

Es fundamental verificar que exista un balance entre la resistencia de la fundacion
y la probable resistencia de la superestructura para asegurar que el mecanismo de
disipacion de energia supuesto para la superestructura se desarrolle antes de que
se presente un mecanismo de falla subterrdneo indeseable.

C13.3 Reduccién de la resistencia del suelo

El cédigo basa sus criterios de diseno en la teoria de diseno por resistencia,
que tolera deformaciones internas que exceden el rango eldstico de los materiales,
siempre que en el disefo de los elementos y componentes se apliquen las medidas
necesarias para evitar pérdidas sensibles en su resistencia que puedan afectar la
integridad y estabilidad de la estructura, asi como su capacidad de resistir cargas
como sistema (inciso 1.1.c).

Se debe reducir la capacidad de soporte nominal del suelo segun se indica en el
Cédigo de Cimentaciones de Costa Rica (2009) para mantener un nivel de seguridad
congruente con el requerido por el método de diseno por resistencia. Por lo tanto,
se requiere que las presiones maximas en el suelo, causadas por las cargas Ultimas
descritas en el capitulo 6, sean menores que la resistencia de diseno del suelo.

Esta resistencia de diseno se obtiene al multiplicar la capacidad de soporte
nominal del suelo (g) por el factor de reduccion ¢ (tabla 13.1). Se aclara que, g,
calculada segun los parametros geotécnicos del sitio es el parametro aqui requerido,
y no la capacidad de carga admisible.

Los factores de reduccion varian segun el tipo de carga al suelo y segun la
excentricidad de la carga con respecto a la cimentacién. Las combinaciones de carga
Ultima [6-1] y [6-2] consideran cargas estaticas sostenidas en el tiempo y presentan
factores ¢ menores que los correspondientes a las combinaciones de carga [6-3] y
[6-4], que consideran cargas dinamicas. Las acciones dindamicas actlan por tiempos
cortos, lo que justifica el uso de valores mayores en el factor ¢. Adicionalmente se
considera que los suelos, al igual que el resto de los materiales, resisten mas ante
cargas dinamicas que ante cargas estaticas, por lo que se incrementa el factor ¢
ante las combinaciones [6-3] y [6-4].

La excentricidad en la cimentacién causa distribuciones de presion no uniformes
al suelo. Entre mas excéntrica sea la carga de la cimentacion, (g, /g, . < 0.25)
menor es la presion representativa respecto a la maxima. Por esta razon se admiten
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valores mayores de ¢ para las cargas muy excéntricas si se usa la presion maxima
en el suelo como parametro de seguridad, segun la ecuaciéon [13-1].

Cualquier distribucion de presiones triangular, g,/ g, . =0 es el resultado de
una carga muy excéntrica, y consecuentemente con una presion representativa de
alrededor 0.75 veces la presion méaxima. En la figura C13.1 se muestra graficamente
esta equivalencia.
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Figura C13.1. Diagrama de distribucién de presion representativa
equivalente a una distribucién excéntrica.

C13.4 Contacto suelo-cimiento

Todas las fuerzas que actlan sobre la cimentacién deben ser equilibradas por las
reacciones del terreno, cumpliendo siempre con la desigualdad [13-1]. Debido a las
grandes excentricidades, se pueden producir areas de pérdida de contacto entre los
cimientos y el suelo. Por esta razon, se debe limitar esa area de no-contacto a un
50% del area total como méaximo, a fin de mantener la estabilidad. Esta condicién
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de contacto se refiere especificamente a cada una de las zapatas individuales del
sistema resistente.

Los valores de ¢ adoptados para su uso en la teoria de diseno por resistencia
generan un nivel de seguridad en las cimentaciones similar al obtenido con los
métodos tradicionales de esfuerzos de trabajo.

C 13.5 Flexibilidad del terreno

La suposicién de empotramiento perfecto de los cimientos en el suelo es una
suposicion practica para efectos de diseno. La consideracién de la flexibilidad
de la cimentacién puede conducir a fuerzas internas en los elementos y a
desplazamientos de la estructura muy diferentes a los obtenidos con la suposicién
de empotramiento perfecto. Por lo tanto, en el caso de incluirse la flexibilidad de la
base en el andlisis, debe justificarse con documentos de célculo el valor de dicha
flexibilidad. Esta flexibilidad es funcion de las caracteristicas de deformaciéon del
suelo, del nivel de deformacion y de la geometria del cimiento. Para mas detalle
sobre las metodologias de andlisis de cimientos flexibles, el lector debe referirse
a referencias especializadas como Jiménez Salas: “Geotécnia y Cimientos”
(1975), Bowles: “Foundation Analysis and Design” (1988), Braja Das: “Principles of
Foundation Engineering” (1999) o textos de resistencia de materiales.

C13.6 Vigas de amarre

Durante un sismo se puede presentar la condicion de que el movimiento del
terreno no es espacialmente uniforme, propiciando la generacion de movimientos
diferenciales entre las placas. Ante estas situaciones, es necesario contar con vigas
de amarre que unan las diferentes zapatas aisladas.

La carga axial en la viga de amarre depende de la magnitud de esos movimientos
diferenciales, los que a su vez dependen de las fuerzas cortantes sismicas en la
columna. Se especifica un valor de traccién o compresién del 10% de la carga axial
maxima de la columna para proveer al menos una resistencia axial del orden de la
tercera parte del cortante sismico de la columna.

La rotacién de las zapatas hace que las vigas de amarre equilibren momentos
provenientes de las columnas. Se admite que las vigas de amarre alcancen la
capacidad para equilibrar estos momentos, reduciendo por ende el momento que
llega a la zapata. La distribucion de momentos entre vigas de amarre y zapata puede
realizarse considerando las rigideces o flexibilidades relativas entre el cimiento y las
vigas de amarre. Esta reduccién puede ser realizada directamente en el modelo
global de analisis de toda la estructura, para lo cual la rigidez de la zapata y de las
vigas debe ser introducida en el modelo.
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En edificios de poca altura, las fuerzas cortantes y las cargas axiales en las
zapatas no son de gran magnitud. Por lo tanto, las zapatas no tenderan a presentar
movimientos diferenciales, a menos que las condiciones del suelo provoquen lo
contrario.

Si la placa esta ubicada a gran profundidad es posible colocar la viga de amarre a
nivel de planta baja y debe ser explicitamente considerada en el modelo global de
andlisis de toda la estructura. En estos casos el momento flexor de la placa debe
ser equilibrado directamente por las presiones del terreno.

Ci3.7 Cimentaciones profundas y distribucion
de fuerzas en placas sobre pilotes

Las cargas laterales, verticales y de rotacion aplicadas sobre placas o losas de
cimentacién deben ser distribuidas y equilibradas por las fuerzas en los pilotes y
estas, a su vez, equilibradas por los esfuerzos del suelo o roca circundante y por las
reacciones en la punta de los pilotes. Estos esfuerzos deben ser menores que los
esfuerzos del medio calculados segun el Cédigo de Cimentaciones de Costa Rica.
Algunas de las cargas sobre placas o losas pueden ser equilibradas por vigas de
amarre, anclajes u otros dispositivos de cimentacion.

Los pilotes sometidos a flexién en su parte superior y a la fuerza cortante que
deben equilibrar las cargas que le trasmite la zapata, son analizados segun la teoria
de pilote sometido a carga lateral como la descrita en el libro de texto de Braja Das,
“Principles of Foundation Engineering” (1999). También se pueden utilizar teorias
basadas en la técnica del elemento finito que cuenten con suficiente respaldo técnico.

C13.8 Empuje sismico sobre muros en voladizo

Durante un sismo, la fuerza de inercia que se genera en la cufa activa detras del
suelo debe ser contrarrestada por el muro de retencion. Esta fuerza, de magnitud
indicada por la ecuacion [13-2], actia a un 60% de la altura sobre la base del muro
y tiene la distribuciéon de presion indicada en la figura C13.2.

La ecuacion [13-2], P = Y2y _H’ (% a_,A) donde a_A = k,, es una simplificacion para
la presion generada por la accion sismica de la componente horizontal de la solucién
que desarrollaron Mononobe-Okabe para un muro en voladizo con sismo (que
incluye los componentes horizontal y vertical) utilizando un enfoque pseudoestéatico
de equilibrio limite. En la figura C13.3 se muestran las fuerzas de empuje totales
que actlan por unidad de longitud de muro: el peso de la cuna activa WV, la fuerza
de inercia horizontal del sismo k, \V, la fuerza de inercia vertical del sismo k W, la
presion activa total incluyendo el sismo, P,y la reaccion entre el terreno natural y
la cuna activa.
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Figura C13.3. Muro de retencion y fuerzas actuantes involucradas
en la solucion con sismo de Mononobe y Okabe.
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De acuerdo a Mononobe y Okabe, la presion activa total P_ es:
P =12y H(1-k)K_ [C13-1]

donde el coeficiente K es el coeficiente activo total, que toma en cuenta el
sismo y es funciéon de los paréametros 0, 9, 5, ¢, y a que se identifican en la figura
C13.3 (para mas detalles se puede consultar las referencias, en especial Das, 1999).

La solucién introduce en la solucion clasica de Coulomb un parametro 6, que es
la contribucién del sismo en la ecuacién C13-1, y que se define en la figura C13.3.
Por ende, el coeficiente de presion activo de la solucion de Coulomb clésica se
puede obtener para el caso particular en que k, =k, =6"=0.

Para el caso particular en que k, = 0, la diferencia entre la presion total con
sismo vy la presion estatica (solucion de Coulomb) es el aporte de la componente
horizontal del sismo al empuje total:

P, =12y H(k-K) [C13-2]
donde K es el coeficiente de presion activa.
Kae_Ka

Los valores del cociente Ky toman los rangos mostrados en la tabla C13.1
para ¢ = 28°-36°, para el casode k, =0y a =0.

_ K,.-K . . o .
Tabla C13.1. Valores del cociente % para diferentes coeficientes dinamicos horizontales k.
h

k, = 0.10 k,=0.15 k, = 0.20 k,=0.25 k, = 0.30 k, = 0.40
0.79-0.56 0.85-0.58 0.92-0.61 1.00-0.64 1.10-0.67 1.40-0.75

El valor 34 de la ecuacién 13.2 tiene su explicacion de la tabla C13.1 del rango

de valores que ahi se muestra para M un promedio razonable es 0.75. Sin

e s h 7 7
embargo, esta expresion no deberia ser extrapolada mas alla de un valor de k, =
0.25, no solamente porque el valor de 0.75 ya no seria representativo del cociente
M, sino que también a valores mayores de k,, se comienzan a presentar
. h o oy . ’ ’
inestabilidades matematicas en el cociente. El valor de k, = 0.25 seria ain mayor
que la practica japonesa que se comenta mas adelante.

Como todos los métodos pseudoestaticos, la fuerza de inercia del sismo que es
temporal, alternante, aleatoria en magnitud y direcciéon, se sustituye por una fuerza
permanente y constante. Para los casos de las sacudidas menores la solucion de
Mononobe y Okabe (en Das, Braja M. ,1999) es una aproximacién razonable; sin
embargo, para sacudidas fuertes, las presiones evaluadas son excesivamente altas
y no realistas.
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Es préactica comun que los coeficientes dinamicos (k,, k) sean una fraccion de la
aceleracion pico efectiva determinada para el sitio en su aplicacion en los métodos
pseudoestaticos de equilibrio limite (Laporte, 2005). Esta fracciéon va desde %2 a
% de la aceleracion pico efectiva. EI Comité de Ingenieria Sismorresistente de la
Sociedad Japonesa de Ingenieros Civiles (The Earthquake Engineering Commitee
of the Japan Society of Civil Engineers, 1988) recomienda coeficientes sismicos
de 0.05, 0.10 y 0.15 para las zonas sismicas de Japén que ellos clasifican como
baja, intermedia vy alta, para la evaluacion de las presiones activas totales para las
estructuras de retencién. Para los casos en que la estructura genere un riesgo muy
alto si falla y condiciones de suelos malas, estos coeficientes se elevan a 0.09, 0.18
y 0.27 respectivamente.

Para muros de tamano razonable (10 m o menos), se sugiere utilizar los valores
de A mostrados en la tabla C13.2 de acuerdo con la zona sismica y el tipo geotécnico
de sitio. En la tabla C13.3 se muestran los factores del coeficiente dinamico
pseudoestatico horizontal, k, = a_ 4.

Tabla C13.2 Valores del factor horizontal | para evaluar las
presiones de sismo en muros de retencion

Tipo de sitio Zona ll Zonal lll Zona IV
S, 0.75 0.50 0.50
S, 0.63 0.61 0.50
S, 0.54 0.56 0.57
S, 0.59 0.56 0.69

Tabla C13.3 Valores de coeficiente dindmico horizontal kh para
evaluar las presiones de sismo en muros de retencién

Tipo de sitio Zona ll Zonal lll Zona IV
S, 0.15 0.15 0.20
S, 0.15 0.20 0.20
S, 0.15 0.20 0.25
S, 0.20 0.20 0.25

Para los muros mayores se recomienda utilizar métodos de elemento finito donde
se pueda evaluar las deformaciones del muro y el relleno con modelos constitutivos
apropiados y las consecuentes presiones generadas.
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C13.9 Fundaciones flexibles

La flexibilidad de los elementos de cimentacion y del medio de soporte puede
calcularse segun los conceptos desarrollados en referencias técnicas especializadas.
Para mas detalle sobre las metodologias de anélisis de cimientos flexibles, el lector
debe referirse a referencias especializadas como Jiménez Salas: “Geotécnia vy
Cimientos” (1975), Bowles: “Foundation Analysis and Design” (1988), Braja Das:
“Principles of Foundation Engineering” (1999) o textos de resistencia de materiales.

La flexibilidad de la fundacién puede ser incluida en el analisis y diseno de la
cimentacién y de la estructura. De preferencia la flexibilidad de la fundacion debe ser
incluida en el modelo de analisis estructural ya que puede modificar sustancialmente
la respuesta de la estructura.

Ci3.10 Cimentaciones para vivienda

El diseno de cimentaciones para vivienda se basa en los mismos conceptos
de diseno de cimentaciones en general; sin embargo, el célculo preciso de los
esfuerzos en el suelo y en los elementos estructurales requiere un anélisis muy
detallado y estad basado en parametros que pueden presentar gran variacion, de ahi
que se sugieran algunos criterios generales para el diseno.

C13.10. Placas corridas

Las placas corridas deben lograr la uniformidad de esfuerzos verticales en el
suelo vy, a su vez, aportar el efecto de viga de amarre que mantenga la estabilidad
de las paredes.

El uso de placas corridas con seccion transversal en forma de “te invertida”
reduce los asentamientos diferenciales, lo que a su vez reduce el agrietamiento en
las paredes.

Cuando hay suelo suave se requiere el uso de materiales de sustitucién mas
rigidos que el suelo de soporte para reducir los asentamientos diferenciales y sus
efectos adversos.

C13.10.2 Fundaciones sobre pilotes

Las cargas laterales, verticales y de rotacion de las viviendas son trasmitidas a la
viga de cimentacion y de ahi a los pilotes. La rigidez de los pilotes comparada con la
del suelo de soporte es muy grande por lo que el efecto del suelo sobre las placas
se desprecia.
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C13.10.3 Losas de cimentacion

El uso de losas de cimentaciéon distribuye los esfuerzos al suelo y reduce los
asentamientos diferenciales. Las vigas de cimentacion bajo las paredes y bajo
los ejes sismorresistentes rigidizan la losa, permiten una trasmisién de esfuerzos
apropiada de las paredes a la losa y logran un comportamiento rigido de la losa y
de los ejes de resistencia. Se recomienda también el uso de vigas bajo las paredes
para anclar apropiadamente el refuerzo vertical de paredes y de columnas.
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Sistemas y componentes
no estructurales

Este capitulo provee los requisitos de diseno para elementos secundarios de
estructuras, componentes no estructurales y equipos emplazados en estructuras.
Se incluyen requisitos de disefo y construccién para los sistemas y componentes,
para los medios mediante los cuales son anclados en la estructura soportante y
requisitos especiales para aquellos elementos que puedan ser designados como
relacionados con la seguridad.

Se incluyen las siguientes definiciones para distinguir mejor los términos
cubiertos en este capitulo.

Estructuras secundarias. Montajes misceldaneos o porciones de estructuras
gue no tengan una funcion estructural relacionada con la estructura principal. Se
incluyen:

1. Muros, incluidos parapetos, muros exteriores, tapias y muros portantes o no
portantes interiores.

2. Aticos, excepto cuando sean estructurados como una extension del sistema
estructural.

3. Elementos estructurales prefabricados que no sean muros.

Componentes no estructurales. Obras permanentes que no tengan una
funcion estructural. Se incluyen:

1. Ornamentacion y anadiduras externas o internas.

2. Chimeneas, pilas y torres.
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3. Rotulos y vallas publicitarias.

B

Estanterias de almacenamiento, libreras, armarios de mas de 1.80 m, incluidos
sus contenidos.

o

Cielos falsos y lamparas colgantes.

o

Rampas de acceso.
7. Particiones.

Sistemas, equipo y accesorios. Consiste en montajes mecanicos, de plomeria
y eléctricos, adheridos directamente o mediante uno 0 mas apoyos a la estructura.
Se incluyen:

1. Tanques y recipientes.

2. Calderas, intercambiadores de calor, recipientes a presién, turbinas,
enfriadores, bombas, motores, ductos de aire, torres de enfriamiento,
transformadores, interruptores y tableros de control.

3. Tuberias, conductos, ductos y parrillas de cables.

4. Sistemas de suministro de energia eléctrica para emergencias y equipo
esencial de comunicaciones.

5. Recipientes temporales para materiales inflamables o peligrosos.

Algunos equipos grandes, tales como calderas y turbinas, pueden ser construidos
dentro de una estructura pero estar aislados de ella, o construidos en el nivel de
piso. En tales casos el equipo debe ser considerado como una estructura tipo otros
(ver requisitos del articulo 4.2 del Codigo).

Equipo especial de seguridad. Equipo necesario después de un terremoto,
un incendio U otra emergencia 0 equipo que contiene una cantidad suficiente de
sustancias explosivas o toxicas las cuales, si son liberadas, pueden amenazar la
vida o la salud de la poblacion. El equipo especial de seguridad no incluye equipos
que amenacen la salud o vida como consecuencia de una falla estructural.

Apoyos de equipos. Aguellos miembros estructurales o ensamblajes de
miembros que incluyan placas de asiento marcos, bordes, largueros, colgaderos,
plataformas, ganchos, resortes, patas, lenglietas o monturas que transmitan cargas
gravitacionales entre el equipo y la estructura. Los apoyos de equipos también
incluyen miembros como riostras, puntales, amortiguadores y parachoques, que
transmitan fuerzas laterales y provean estabilidad estructural para el equipo que
conectan.

Fijadores. Los medios por los cuales los elementos, componentes, equipos o
apoyos de equipos son asegurados al sistema sismorresistente de la estructura.
Tales fijadores incluyen pernos de anclaje, conexiones soldadas, prensas, ganchos,
cables, sujetadores y otros.
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Equipo rigido. Los equipos son considerados rigidos cuando estos, sus apoyos
y sus fijadores, tomados como un sistema dindmico, tienen un modo fundamental
de vibracién con un periodo natural menor que 0.06 segundos (frecuencia natural
mayor que 16.7 Hz). Un equipo rigido apoyado sobre aisladores de vibracién u otros
apoyos flexibles debe ser considerado como flexible. Para equipos complejos, la
evaluacion de las caracteristicas de vibracion puede ser dificil; sin embargo, si el
equipo puede ser modelado o probado de manera razonable, el modo fundamental
de vibracion puede ser caracterizado como aquel que cuente con la mayor masa
modal.

C14.1 Generalidades

Esta seccion se refiere a sistemas, componentes vy equipos fijados a estructuras
cuyo comportamiento dinamico no altera substancialmente la respuesta de la
estructura. Los coeficientes de fuerza lateral de disefo para elementos fijados a
estructuras son generalmente mayores que los coeficientes usados para el disefio
de la estructura. Hay cuatro razones basicas para considerar coeficientes mayores
para elementos fijados a estructuras:

1. Las aceleraciones absolutas que actian en los elementos soportados por la
estructura por encima del nivel del terreno son generalmente mayores que a
nivel del terreno.

2. Puede ocurrir una respuesta amplificada adicional dentro de los elementos a
menos que sean muy rigidos.

3. Los mismos elementos, excepto cuando son fabricados con materiales ductiles
y apoyados sobre materiales similares, pueden carecer de las propiedades de
redundancia y absorcién de energia que permitan la reduccion racional de los
niveles de fuerza usados para su diseno.

4. Las fallas en los fijadores deben reducirse al minimo posible.

Las disposiciones del capitulo 14 estan dirigidas al disefo de fijadores que
transfieren fuerzas del elemento soportado hacia el sistema sismorresistente de
la estructura. Los diafragmas son considerados como parte del sistema estructural
y por lo tanto no estan cubiertos en este capitulo. El disefo de los elementos
exteriores también debe cumplir las disposiciones de deformacion tal como se
presentan en el articulo 78 del Cdédigo. El diseno de edificaciones con sistemas
estructurales tipo voladizo y tipo otros se consideran en el capitulo 4 del Codigo.

Friccion. Usualmente la friccion resultante de las cargas gravitacionales no
debe ser tomada en cuenta para la resistencia de fuerzas sismicas. Sin embargo,
se puede utilizar la friccion obtenida mediante engrapado o causada por fuerzas
de volcamiento sismico. Los ganchos para friccion y vigas de engrapado no han
presentado buen desempeno durante los terremotos, por lo que, cuando la friccion
se obtiene mediante sistemas mecanicos (e.g., una viga de engrapado) que provean
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resistencia ante carga lateral, el profesional responsable del disefo debe verificar
que exista un mecanismo adecuado de transferencia de carga. No se deben pasar
por alto las excentricidades en la ruta de carga, las fuerzas de palanca, etc. Si se usa
la friccion proveniente de fuerzas de volcamiento sismico, el sistema estructural
debe tener suficiente resistencia y rigidez para transmitir las fuerzas de volcamiento
y los apoyos vy las fundaciones (especialmente en los bordes) ubicados dentro de
la ruta de carga de la friccion deben ser disenados para resistir la parte del cortante
sismico que es transferido por friccion.

Las disposiciones del capitulo 14 del Cédigo no tienen la intencién de prohibir el
uso de componentes y equipos no restringidos. Se pueden permitir componentes
y equipos no restringidos, particularmente en el caso de elementos movibles o
temporales, tales como muebles pesados, siempre y cuando la seguridad de los
usuarios y del publico en general no se vea comprometida. Los elementos con
razones de altura/ancho o altura/largo bajos que sean inherentemente estables al
volcamiento pueden emplazarse sin restricciones mecanicas. En tales casos, el
movimiento lateral puede ser restringido por fuerzas de friccidon provenientes de
las fuerzas gravitacionales salvo la reduccién debida a las aceleraciones verticales
provenientes del terremoto, segln lo considere el profesional responsable del
diseno. El movimiento lateral maximo de componentes y equipos que puede ocurrir
ante el movimiento maximo del terreno debe ser calculado e incorporado en el
diseno de las conexiones de estos elementos, con fijadores sismicos y suficiente
espacio para permitir el movimiento lateral de los componentes y equipos.

Diseno de sistemas. Esta disposicion indica que para algunos sistemas, no
solamente los fijadores deben ser disenados para resistir fuerzas sismicas sino
también el sistema mismo. Se establece en esta disposicion que los sistemas
no rigidos para los cuales la falla estructural de sus elementos sismorresistentes
pueda producir peligro para la seguridad o la vida, deben ser disehados también
para resistir fuerzas laterales.

C14.2 Disefio para fuerza lateral total

Se presentan ecuaciones para la determinacion de la fuerza sismica de disefo Fp
para elementos, componentes y equipos que dependen de:

e Peso del componente o sistema, I/Vp.

e Factor de amplificacion del componente o sistema, Xp.

* Aceleracion pico efectiva correspondiente a la edificacion, a_.
* Factor de importancia del sistema o componente, /.

e Factor de modificacion de respuesta del componente, R.

Ademés, las ecuaciones para la fuerza de diseno estan calibradas para el método
de diseno por resistencia y se incluye el factor de importancia para el sistema o
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componente en vez del factor de importancia de la edificacion, lo cual se traduce en
un incremento en los niveles de fuerza comparados con la edicion anterior.

Se debe destacar que se permite el uso de cualquiera de las dos ecuaciones
[14-1] o [14-2] y que, por lo tanto, la ecuacion [14-1] representa una cota superior.
Estas ecuaciones provienen de estudios patrocinados por el Centro Nacional de
Investigacion en Ingenieria Sismica (National Center for Earthquake Engineering
Research, NCEER) mediante financiamiento de la Fundaciéon Nacional de Ciencia
(National Science Foundation, NSF) [Bachman et al., 1993]. Los participantes
examinaron los registros de aceleracion provenientes de estructuras sometidas a
movimientos sismicos fuertes. El objetivo era desarrollar una ecuacion de fuerza
de diseno aceptable que considerara datos sismicos reales y a la vez, el sitio de
ubicacién del componente en la estructura, la ductilidad del anclaje del componente,
la importancia del componente, el peligro de desprendimiento del componente, la
respuesta estructural, las condiciones de sitio y la zona sismica de emplazamiento
de la estructura.

También se tenia como meta proveer una transicion razonable entre las
disposiciones de disefo para un componente emplazado en el terreno y un
componente emplazado dentro de la estructura. Algunos trabajos posteriores
han sugerido correcciones que han sido aplicadas a las ecuaciones propuestas
[Drake & Bachman, 1994, 1995]. Es correcto suponer que las ecuaciones [14-1]
y [14-2] alcanzan los objetivos propuestos sin exigir el empleo de formulaciones
excesivamente complicadas.

Las revisiones posteriores de la ecuacién [14-2], presentadas en las referencias
indicadas en la normativa del ASCE/SEI han mantenido la forma, excepto en la
manera en que se toma en cuenta la ubicacion de los elementos en la altura de la
edificacion.

El factor de amplificacion del componente X, representa laamplificacién dinamica
del componente con respecto al periodo fundamental Tde la estructura. Se entiende
que en el momento en que los componentes son disenados o escogidos, el periodo
fundamental de la estructura no esta necesariamente definido o disponible. También
se reconoce que para muchos componentes, su periodo fundamental Tp solo se
puede obtener con precision mediante pruebas de mesa vibratoria o pruebas en las
cuales se provoque una vibracion libre del componente.

Se incluye una lista de valores de X con la expectativa de que el componente se
comportara usualmente ya sea de forma rigida o flexible. En general, si el periodo
fundamental del componente es menor que 0.06 segundos, no se anticipa ninguna
amplificacién dindmica. Se debe notar que el factor maximo de amplificacién
del componente se mantiene en 2.5 en esta edicion del Cdédigo, basado en las
recomendaciones del estudio del NCEER. Este valor es congruente con la respuesta
de componentes emplazados en el terreno en donde el factor de amplificacién
maximo es también de 2.5. No es la intencién del Cédigo evitar una determinacion
mas precisa de la amplificacién del componente cuando se cuente con datos
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razonablemente precisos de los periodos fundamentales, tanto de la estructura
como del componente.

En el caso de las tapias se modificé el valor de X con la intencion de que las
fuerzas de disefno calculadas mediante el capitulo 14 del Codigo fueran similares
a las calculadas de acuerdo con lo establecido en la seccidn 2, considerando la
metodologia de disefo de las estructuras en general. Se establecid una limitacion
de la aplicacion del capitulo 14 para propiciar que las tapias de mayor altura e
importancia sean disefadas con las recomendaciones del capitulo 2.

El factor de modificaciéon de la respuesta del componente Rp representa
la capacidad de absorciéon de energia de la estructura interna del sistema o
componente y de sus fijadores. De manera conceptual, el valor Rp considera
tanto la sobrerresistencia como la ductilidad de la estructura interna del sistema o
componentey la de sus fijadores. Se considera que en ausencia de una investigacion
actualizada, estos dos parametros pueden ser combinados en un Unico factor en
forma adecuada para el caso de sistemas o0 componentes no estructurales. Ante la
ausencia de investigacion detallada y de registros de datos, estos valores se han
determinado mediante criterio profesional. En general, los siguientes valores de
referencia fueron utilizados:

R, = 1.5 si se anticipa modo de falla fragil o de pandeo.
R, = 2.5 para detallado y materiales de ductilidad moderada.
R, = 3.5 para detallado y materiales de ductilidad alta.

Los valores de Fu’p incluidos en esta norma incluyen modificaciones hechas a
las disposiciones del cédigo de 2002, pues se ha modificado y ampliado la lista
de elementos, componentes y equipos. Los valores fueron ajustados para proveer
paridad con los valores recomendados en el ASCE 7-10. Algunos elementos
electromecanicos tienen valores de Rp mayores que los comentados debido a sus
condiciones especiales de apoyo o de sus materiales.

El bajo valor de Ffp para pernos de anclaje expansivos someros y para anclajes
quimicos someros se debe a su pobre desempefno y a la carencia de pruebas
ciclicas.

Aceleraciéon en la estructura

La ecuacion [14-2] representa una distribucion trapezoidal de las aceleraciones
de piso en la estructura, que varia linealmente desde la aceleracion a_, del terreno
hasta la aceleracion 3 a_, del techo. La aceleracion del terreno a_, es la misma usada
en el diseno de la estructura que incluye las consideraciones por tipo de sitio del
emplazamiento.

El analisis de los datos de aceleracion en las estructuras debidos a movimientos
sismicos fuertes ocurridos en California revela que un valor maximo razonable para
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la aceleracion en el techo es de tres veces el de la aceleracion del terreno [Drake
& Bachman, 1994, 1995, 1996]. La figura C14-1 indica el promedio de los datos
registrados como una regresion lineal. La ecuacion [14-2] aproxima el promedio
de los datos registrados mas una desviacion estandar cuando la aceleracion en el
techo es igual a tres veces la aceleracién en el terreno. Por lo tanto, la ecuacién para
diseNo maximo es una cota superior para aproximadamente el 84 por ciento de los
datos registrados. Esto se considera como una estimacién razonable para disefo.

Para la zona sismica IV, el valor de Fp que se debe usar en diseno por resistencia
puede variar, de acuerdo con el elemento, desde un minimo de 0.27 Wp hasta un
maximo de 2.5 W . La ecuacion [14-2] puede producir fuerzas de diseno muy bajas,
pero esos valores estan limitados por la ecuacion [14-3].

Datos de edificios instrumentados
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Figura C14-1 Variacion de la aceleracién en niveles superiores de
edificaciones instrumentadas para registrar los movimientos violentos
del terreno. EI CSCR 2010 utiliza la propuesta del NEHRP 1997.

Las diferencias mds importantes entre las ecuaciones de los codigos de 2002 vy
2010 son las siguientes:

1. La ecuacion del codigo del 2010 incluye el factor de importancia del sistema o
componente, que anteriormente no se definia, por lo que se utilizaba el factor
de importancia de la edificacion.
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2. La variacion de la aceleracion en la altura de la edificacion se modifico, de
manera que la aceleraciéon en el techo es tres veces mayor que la del terreno,
en vez de cuatro veces, como se indicaba en el codigo de 2002.

3. La altura h_se refiere ahora a la elevacion del anclaje del elemento en vez de
la elevacion de su centro de masa.

Ademas de las diferencias indicadas, se debe notar que la tabla 14.1 fue
ampliada para incluir con mayor detalle los sistemas y componentes, sobre todo
los electromecanicos.

Se debe reconocer que hay muy poca informacién sobre aceleraciones en
estructuras ubicadas en las zonas Il y Il y para edificios distantes de las fallas de
subduccién de la zona IV. En ausencia de suficientes datos, estas disposiciones se
han escogido para que sean conservadores en todas las zonas sismicas.

Paredes exteriores o paneles

Para paredes exteriores o paneles que tengan puntos de sujeciéon en dos o
mas niveles diferentes, la carga perpendicular a la pared puede determinarse de
la siguiente manera. Para la altura de una pared entre dos fijadores sucesivos en
elevaciones h y h_ ., se evallUan los coeficientes de la fuerza sismica Fp/Wp en cada
uno de los dos puntos, tomando en consideracion los limites minimos y maximos,
y se calcula el promedio de ambos valores. El coeficiente sismico promedio
multiplicado por el peso unitario de la pared provee la carga distribuida para la altura
entre los puntos de fijacion dados y esta carga debe extenderse hasta la parte
superior de cualquier parapeto por encima del punto de sujecion del techo en h.

Para una pared exterior en un edificio de un solo nivel, el coeficiente sismico
en la base es 0.4 a1,y en el techo es 1.2 a, /. Un valor promedio de 0.8 a_, /.
multiplicado por el peso unitario determina la carga distribuida en toda la pared.

En el caso de proyecciones de paredes que forman parapetos, deben ser
revisadas por separado y las fuerzas resultantes deben ser aplicadas en el centroide
del parapeto.

C14.3 Especificaciones de las fuerzas
laterales para equipos.

El diseno de equipo generalmente estd fuera de las manos del profesional
responsable del disefo estructural de la edificacion. Para garantizar que se entiendan
las bases del diseno segun el CSCR 2010, las especificaciones para los equipos
deben especificar las fuerzas laterales de diseno segin esta normativa, identificary
hacer referencia a esta normativa o identificar y hacer referencia a otras normativas
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que puedan ser usadas en vez del CSCR 2010, que cumplan con lo estipulado en el
articulo 14.5 del Cédigo.

C14.4 Movimiento relativo de fijadores de equipos.

Un mecanismo de falla importante para sistemas o componentes conectados a
una o mas estructuras mediante multiples fijadores lo constituye el desplazamiento
diferenciado de puntos de sujecion.

El desplazamiento diferenciado de los puntos de sujecion puede ocurrir cuando un
equipo esta conectado a fundaciones independientes, estructuras independientes,
subestructuras o pisos separados de una estructura y en el caso de tuberias que
entran a la estructura desde el suelo de base o desde estructuras adyacentes.
Los valores de desplazamiento diferenciado de los puntos de sujecion pueden
ser provistos o coordinados por el profesional responsable del disefo global de la
estructura.
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Diagnc’)stico y
adecuacion sismica

C.15.1 Generalidades

Se puede esperar que las estructuras de edificaciones existentes no cumplan
con algunos de los requisitos de ductilidad local, rigidez y resistencia que son
exigidos en el proceso de diseno de las edificaciones nuevas.

Para el diagnéstico y la adecuacion sismica de una estructura existente se
requiere un mayor conocimiento del desempeno estructural y atenciéon a sus
detalles que en el caso del disefo de estructuras nuevas, pues es comun que
existan muchas incertidumbres en cuanto a las caracteristicas de los materiales y
detalles utilizados, a las cargas permanentes y a los danos presentes.

No se pretende que la estructura adecuada sismicamente y todos los elementos
estructurales alcancen laresistenciay ductilidad que el Cédigo exige en edificaciones
nuevas, pues esto podria desestimular a los propietarios de las edificaciones a
realizar una adecuacién estructural debido a los altos costos que puede implicar
esa condicién. Por ejemplo, es aceptable que algunos elementos que no tendran
comportamiento inelastico, de acuerdo con el resultado del diagndstico, puedan
mantener sus condiciones aungue no cumplan con los requisitos de ductilidad que
exige el Cédigo actual.

La condicion que impone el Cédigo de que todas las estructuras deben tener una
ductilidad global intrinseca minima de 1.5, provoca que las edificaciones histéricas
que utilizan materiales y sistemas constructivos fragiles requieran una adecuacion
sismica que corrija esa condicion.
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C.15.2 Diagndstico de vulnerabilidad sismica
de edificaciones existentes

El diagndstico de la vulnerabilidad de la estructura aporta informacién que ayuda
a determinar el riesgo de que existan danos en elementos no estructurales, que
pueden ser muy importantes por su elevado costo de reparacion.

Los planos, las especificaciones, el cuaderno de bitacora, los resultados de las
pruebas de materiales realizadas durante la construccion y la memoria de calculo
son documentos que, si estan disponibles, deben ser utilizados como base, pero
el analista debe visitar la edificacion y realizar mediciones y pruebas de materiales
que le permitan determinar, al menos, la condicién real de las dimensiones de la
estructura y de los elementos que la componen, la calidad de los materiales, los
detalles constructivos, y la participacion de los elementos no estructurales en la
respuesta estructural.

La cantidad de pruebas de materiales y verificaciones del tamano o refuerzo
de los elementos debe ser suficiente para que se pueda tener confianza en la
informaciéon que se utiliza como base para el andlisis. Para elementos de concreto
se puede tomar como referencia el ACI 369R-11 (Guide for Seismic Rehabilitation
of Existing Concrete Frame Buildings and Commentary).

Es conveniente realizar un analisis cualitativo que permita conocer, de previo a la
realizacion de los célculos, las posibles condiciones negativas que pueden afectar
el comportamiento estructural durante un sismo. Dentro de estas se incluyen las
irregularidades, el uso de materiales y detalles constructivos que aportan poca
ductilidad, la interaccién con elementos no estructurales, las modificaciones
estructurales realizadas y danos previos.

Se calculan las fuerzas sismicas de revision utilizando el procedimiento que fue
establecido para diseno de edificaciones nuevas, pero se acepta un valor menor
que en el caso de diseno. Esto es un reconocimiento a que parte de la vida Util de
la estructura ya ha pasado y por lo tanto en su remanente de vida Uutil se puede
aceptar una amenaza sismica menor. Cuando la evaluacion se realiza con el fin de
actualizar la estructura y de prolongar su vida (til, puede ser necesario mantener las
fuerzas de revisién iguales a las fuerzas de diseno de edificaciones nuevas.

La ductilidad global asignada depende principalmente de la estructuracion, la
regularidad, la calidad del armado de los elementos y de los detalles constructivos.
Estas propiedades deben ser evaluadas para utilizar apropiadamente la tabla 4.3,
que ayuda a asignar la ductilidad global.

Los problemas de estructuracién pueden concentrar los comportamientos
inelasticos o los danos en pocos elementos o en los menos deseables. Algunos de
estos problemas son:

1. Piso suave o piso débil: ocurre cuando hay una reduccion brusca de rigidez
o de resistencia de un nivel al nivel inferior. Esta situaciéon sucede cuando
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los elementos verticales, encargados de soportar el cortante de piso, sufren
discontinuidad en los pisos inferiores.

2. Columna corta: ocurre cuando alguna columna sufre algun tipo de restriccion
que reduce su altura efectiva, por lo que aumenta fuertemente su rigidez
relativa y el cortante de demanda sismica, y se limita su capacidad de
deformacion.

3. Torsion en planta.

4. Viga fuerte — columna débil, que provoca un mecanismo de colapso que no
permite el comportamiento ductil de la estructura.

5. Influencia de elementos no estructurales: ocurre cuando quedan unidos a la
estructura elementos que no se consideraron en el disefo estructural pero
que modifican el comportamiento de la estructura; frecuentemente estos
elementos son de mamposteria y pueden causar los primeros tres problemas
indicados anteriormente.

6. Entrepisos no rigidos y con aberturas: algunos entrepisos no son apropiados
para distribuir las cargas sismicas a los diferentes sistemas sismorresistentes,
ya sea por el material utilizado en su construccién, por su estructuracion o por
las aberturas que posee. Estos entrepisos no permiten que las ductilidades
ni las capacidades de los sistemas sismorresistentes sean aprovechados en
su totalidad.

En el caso de elementos de concreto, el detallado de la armadura que no
provea, entre otras cosas, confinamiento, traslapes y anclajes adecuados, segun
las normas del capitulo 8 del Codigo, asi como el uso de los materiales inadecuados
(concreto de baja resistencia, acero poco ductil u otros), causaran una limitacién en
la capacidad de los elementos estructurales para deformarse ineladsticamente, por
lo que la ductilidad local se veréa reducida.

La presencia de problemas de estructuracion o de detallado inadecuado de los
elementos debe conducir a la asignacion de una ductilidad global baja.

Debido a que la ductilidad global asignada puede tener un alto grado de
incertidumbre, por la falta de informacién de la estructura, las fuerzas calculadas
se consideran fuerzas sismicas de revision, también presentan el mismo o mayor
nivel de incertidumbre y por lo tanto el comportamiento predicho con esas fuerzas
puede no ser acertado. Ante sismos fuertes la estructura puede presentar un
comportamiento ineldstico que supere los niveles de comportamiento aceptados.

Dentro de los elementos estructurales que deben ser analizados se incluyen los
elementos gue, aungue no son parte de la estructura principal, se deforman junto a
ella, tales como las paredes no desligadas de la estructura. También debe incluirse
la revisiéon de la cimentacién y de los esfuerzos en el terreno.

En las estructuras de cualquier tipo de edificacién se debe evaluar el
comportamiento ineldstico como parte del diagnéstico, para lo cual se debe utilizar
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los resultados del analisis elastico con las fuerzas de revision. La comparacion de la
resistencia de los elementos con las fuerzas internas de revision permite determinar
de manera razonable cudles elementos son los primeros en alcanzar su capacidad
y si tendran comportamiento ductil o fragil (por ejemplo, en caso de alcanzar la
capacidad en cortante antes que en flexion o en flexocompresién). Aunque el
procedimiento anterior solo permite conocer el comportamiento inelastico inicial,
se pueden identificar condiciones desfavorables que deban ser corregidas aunque
la resistencia supere la demanda de las fuerzas de revision.

El andlisis ineldstico se debe realizar en estructuras de edificaciones clasificadas
segun su uso dentro del grupo A, con el fin de mejorar el conocimiento sobre su
desempeno. Se podra utilizar el método de capacidad espectral o el método no
lineal dinédmico de respuesta en el tiempo, segln lo establece el articulo 7.7 del
Codigo. Este analisis puede ser complementario al analisis elastico con las fuerzas
de revisién para lograr y generar una mejor interpretacion de la informacion, pues
permite determinar la secuencia de rotulacion y la demanda de ductilidad local en
los puntos donde se genere comportamiento inelastico.

No se requiere realizar un analisis del comportamiento inelastico y de la
resistencia en todos los elementos de la estructura, sino en aquellos sobre los que
descansa la seguridad de la edificacion y que determinan el comportamiento global.

Para todo tipo de edificacion, nueva o existente, hay una gran incertidumbre sobre
la intensidad de las sacudidas a las que puede estar expuesta. En el diagndstico de
edificaciones existentes las comparaciones de fuerzas y desplazamientos tienen
una importancia limitada y al valorar el comportamiento estructural se debe aplicar
un criterio profesional amplio, con méas pardmetros estructurales que describan
mejor el comportamiento no lineal local, que considere el comportamiento inelastico
general y los danos asociados a diferentes niveles de intensidad sismica. Algunos
edificios disenados con los cdédigos anteriores pueden tener una resistencia un
poco menor que la solicitada actualmente, lo que no debe conducir necesariamente
a que sean mal calificados si mantienen condiciones de estructuracion y ductilidad
adecuadas.

Las recomendaciones del diagnéstico de vulnerabilidad sismica pueden incluir
sugerencias sobre las modificaciones estructurales que son necesarias para reducir
o eliminar los problemas detectados, que tomen en cuenta también los costos
correspondientes a las reparaciones y a la interrupcion de las operaciones en la
edificacion.

C.15.3 Adecuacion sismica de estructuras existentes

La reduccion del riesgo de que ocurran danhos graves durante un sismo se
busca a través del cumplimiento de los objetivos de desempeno para cada tipo de
edificacion, de acuerdo con su importancia. Se pretende que de forma general se
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cumpla con lo establecido en el articulo 4.1 del Cédigo, aunque es posible que alguno
de los parametros incluidos en la tabla 4.2 no pueda ser alcanzado por la estructura
modificada o por sus elementos. Por ejemplo, algunos elementos estructurales
existentes no podran cumplir con los requisitos de ductilidad impuestos a los
elementos nuevos.

Para eliminar las deficiencias graves de estructuracion puede ser necesario
eliminar o reforzar elementos existentes, o adicionar nuevos elementos. Los nuevos
elementos deben tener la ductilidad local requerida para el tipo de edificaciéon de
que se trate, pero debe tomarse en cuenta que una ductilidad local éptima puede
ayudar a mejorar el comportamiento global.

Puede ser necesario realizar un andlisis estructural con combinaciones de carga
especificas para la estructura reforzada, que incluya la condicién de que los nuevos
elementos soporten una carga diferente a la que corresponderia si se hubieran
construido al mismo tiempo que el resto de la estructura. Cuando se incluyen muros
de concreto o se arriostran marcos de acero, para aumentar la rigidez general y
disminuir las cargas en otros elementos, la carga permanente ya esta presente
y distribuida en los elementos existentes, por lo que los nuevos elementos solo
podrdn tomar parte de las cargas temporal y de sismo.

Cuando se utilizan muros para reforzar una estructura es posible que los
momentos flectores en la base sean grandes vy la carga axial pequena, pues las
cargas permanentes estan aplicadas en otros elementos. Esto causa una gran
excentricidad en la base del muro. Las columnas que se refuerzan con aumento
de su seccion (encamisados) tienen un estado de deformaciones y esfuerzos
diferentes en la seccion existente y en la nueva. Estas consideraciones modifican
su ductilidad local y condicionan la ductilidad global asignada.

Se considerd que, si se va a intervenir la estructura, conviene que las fuerzas
de diseno no sean menores que el 80% de las fuerzas calculadas en la seccion
2, para aumentar el remanente de la vida Util y para tomar en cuenta que algunos
elementos existentes podrian no cumplir con algunos requisitos de la ductilidad
local supuesta. En lo casos en los que el propietario esté interesado en actualizar
completamente la estructura de su edificio, se deben utilizar las fuerzas de disefio
sin reduccion.

Al adicionar elementos nuevos como refuerzo de la estructura y modificar
elementos existentes, se modifica el comportamiento estructural en general. Se
debe revisar no solo los elementos que se detectaron con deficiencias durante
la etapa de diagndéstico, sino también otros elementos que puedan resultar
afectados por la modificacion del comportamiento estructural, como elementos de
cimentacién, columnas que se convierten en elementos de borde de muros, vigas
adyacentes a muros nuevos, etc.
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C.15.4 Renovacion y cambio de uso de
edificaciones existentes

Las edificaciones que sean sometidas a una renovacién o modificacidon deben
ser redisenadas si se produce alguno de los efectos senalados en el Codigo, que
reducen su capacidad estructural, que afectan sucomportamiento ante movimientos
sismicos 0 que aumentan las fuerzas debidas al efecto del sismo.

Al ser realizado el rediseno, se debe seguir un proceso similar al de la adecuacion
sismica y modificar la estructura de manera que se alcancen los objetivos de
desempeno definidos en el articulo 4.1 del Coédigo.

C.5.5 Edificaciones dafiadas por sismo

Se debe realizar un diagnéstico de vulnerabilidad sismica de la edificacion danada,
que considere el comportamiento de la estructura y su estado actual, incluidos los
danos sufridos.

Puede ser dificil establecer claramente si la edificacién tuvo un comportamiento
acorde con los objetivos de desempeno establecidos para ella, pues los objetivos
de desempeno se establecen para intensidades de movimiento sismico que
pueden ser diferentes a la que produjo los danos. Es conveniente poner atenciéon a
las caracteristicas de regularidad y rigidez del sistema, v a las de ductilidad de los
elementos estructurales, que son las que se incluyen en la tabla 4.2.

Conviene que el diagnoéstico de la vulnerabilidad sismica provea una valoracion
de la importancia de los danos, del desempeno de la estructura para el sismo
que causo los danos, del desempeno futuro durante el sismo de diseno y de las
consecuencias economicas asociadas a la recomendacion técnica.

C.15.6 Edificaciones histdricas y monumentos

Las indicaciones de este articulo no se limitan a las edificaciones que han sido
declaradas como patrimonio arquitectéonico, sino que se incluyen también las
edificaciones que, por su antigliedad, tienen materiales que han estado en desuso
y requieren un diagndstico con caracteristicas particulares y una adecuacion sismica
con técnicas diferentes a las que se utilizan en edificios méas recientes de acero,
concreto, madera o mamposteria.

Los procedimientos para realizar el diagndstico son los mismos que se aplican
a cualquier obra, excepto porque no se exige realizar un analisis inelastico
conforme al articulo 7.7 del Cédigo, cuando no se conozcan las caracteristicas del
comportamiento ductil de los materiales estructurales.
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Debido a que muchas de estas obras estan construidas con materiales y procesos
constructivos que no son utilizados en la actualidad, es muy importante investigar
sus caracteristicas y su posible deterioro. Por ejemplo, en construcciones de adobe
o de bahareque las piezas de madera pueden haber tenido una reduccién total o
parcial de su seccién, por ataque de insectos o de la humedad, y se requiere realizar
calas para determinar su condicioén.

Las adecuaciones sismicas deben seguir los lineamientos generales, para el
aumento de la resistencia y el aumento de la capacidad de deformacién, aunque
puede ser de mayor importancia y cuidado el tratamiento que se le de a la
estructura para evitar o corregir irregularidades y problemas de estructuracion. En
muchos casos hay limitaciones arquitecténicas que deben ser consideradas. Esas
condiciones también provocan que la apariencia sea un aspecto relevante, por lo
que se debe tomar en cuenta, ademas de la reparacion y refuerzo de los elementos
estructurales, la reparacion y restauracion de los elementos no estructurales.

Los objetivos de desempeno indicados en el inciso 4.1(b) del Cédigo son validos
también para las edificaciones histéricas y para los monumentos; sin embargo,
cuando las edificaciones no son habitables se acepta un nivel de amenaza sismica
menor (mayor probabilidad de excedencia) y se asumen niveles de riesgo mayores
que los de obras convencionales disenadas con el Cédigo.

Esto es aceptable cuando la edificacion o el monumento intervenido cumpla con
todos los siguientes requisitos adicionales:

1. La falla no pone en peligro la vida de los visitantes o transeulntes

2. La falla no pone en peligro cualquier estructura habitable de los grupos A, B,
C, o D, o cualquier estructura no habitable de los grupos A o B.

3. La falla no pone en peligro las rutas utilizadas para evacuaciéon o suministro de
ayudaenunaemergencia, o lineas vitales como lineas eléctricas, conducciones
de agua potable, poliductos, etc.

Por lo tanto, no se fijan limites a las mejoras que puedan ser realizadas, ya que
se supone que las intervenciones estructurales mejoran el comportamiento en
comparacioén con la condicién inicial.






Requisitos para
documentos de diserio,
inspeccion y construccion

C16.1 Generalidades

Los planos estructurales deben contener la informaciéon basica considerada
durante el proceso de diseno. En el caso de estructuras de viviendas que se disenan
por el método simplificado, se les exigen menos requisitos.

C16.2 Informacion en planos

La informacién sobre las propiedades mecéanicas de los materiales y la capacidad
de soporte del suelo que fueron consideradas en el disefo son necesarias para la
etapa de construccion.

Lo anterior, junto con las caracteristicas de la edificacion, los valores de los
pardmetros de diseno y los resultados basicos del andlisis aportan informacion que
resulta muy Uutil en el caso de que en el futuro la edificacion sea sometida a un
proceso de renovacion, ampliacion o adecuacion estructural. Adicionalmente es
conveniente que se incluya la informacién de las cargas vivas utilizadas.

En el caso de estructuras que tengan un procedimiento constructivo particular,
no convencional, se debe incluir las indicaciones, esquemas € instrucciones que
sean necesarios para que se aplique el sistema constructivo con seguridad.



C16/2 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

En viviendas disefadas por el procedimiento simplificado se debe dejar constancia
de que se verificd el cumplimiento de todos los requisitos que son exigidos para
poder aplicar ese procedimiento, de acuerdo con lo que establezca el CFIA.

C16.3 Documentos de disefio

Los documentos de diseno pueden ser requeridos por los representantes
del Colegio Federado de Ingenieros y de Arquitectos para las investigaciones
administrativas que podrian ser de su interés y resultan Utiles para posibles
modificaciones futuras de la edificacion.

Los documentos nombrados constituyen una lista minima que puede ser
complementada con estudios de amenaza sismica, de estabilidad de taludes y
otros estudios geotécnicos. Conviene que la memoria de célculo esté completa y
ordenada de manera que pueda servir de referencia para revisiones futuras.

En el caso de viviendas a las que se les aplicé el diseho simplificado es suficiente
documentar el cumplimiento de las condiciones de su utilizacion, descritas en el
articulo 16.2 y la referencia a las tablas de diseno y a los textos que determinan las
caracteristicas de los elementos estructurales.

C16.4 Inspeccion y supervision
El profesional a cargo de la inspeccion técnica o de la supervision de la estructura
se puede apoyar en la informacion solicitada en el articulo 16.2 y debe conocer bien
los documentos de diseno. Esto le puede permitir realizar una mejor interpretaciéon

de los planos y tomar mejores decisiones en los casos en que exista algun error u
omision.

C16.5 Instrumentaciéon

El objetivo que se busca con este articulo es ampliar la cantidad de acelerégrafos
que pueden dar informacion acerca de los movimientos sismicos importantes que
ocurran en el futuro. Esta informacién serd muy Util para conocer las caracteristicas
de la propagacién de ondas asociadas a las fuentes sismicas de nuestro pais vy la
influencia de las condiciones de suelo y de la topografia en el sitio de la edificacién.

En el caso de que se coloque un acelerdgrafo adicional en el nivel superior de la
edificacion, se podra obtener informacion sobre las caracteristicas dinamicas de su
estructura, que puede ser muy Util para su propietario y para la comunidad ingenieril.

Conviene que el costo seaincluido en el presupuesto del proyecto de construccién
y que se coordine con la institucion a cargo de la red de acelerdgrafos (actualmente
el Instituto de Investigaciones en Ingenieria de la Universidad de Costa Rica) para
su integracioén a la red y el mantenimiento respectivo.



Vivienda unifamiliar






Vivienda unifamiliar

C17.1 Generalidades

La intencién de este capitulo es proveer requisitos de diseno para lograr un
adecuado comportamiento estructural de las viviendas durante una sacudida
sismica. La definicidon que se da de vivienda pretende diferenciar claramente este
tipo de edificaciones de aquellas otras que, por su altura, extensién o tamano, son
consideradas en otras secciones del Cédigo.

Las recomendaciones de este capitulo se enfocan en el comportamiento sismico,
por lo que es necesario realizar un analisis estructural para determinar las fuerzas
internas en algunos elementos sometidos al efecto de las cargas gravitacionales. Se
considera que en este caso no hay otras cargas como empujes de suelo que afecten
el comportamiento estructural. Es importante que el profesional responsable tenga
claro que debe complementar la informacion de este capitulo con el disefo de
elementos como vigas de entrepiso, entrepisos, escaleras, vigas aéreas, columnas
aisladas, estructuras de techos, etc.

Se le ofrece al profesional la posibilidad de escoger entre un diseio formal y un
diseino simplificado. Bajo los conceptos de diseno formal la vivienda es disenada
mediante los principios de la ingenieria estructural y con base en lo establecido en
otros capitulos del Codigo. Es decir, se deben calcular el coeficiente sismico vy las
fuerzas de sismo que actUan sobre la vivienda, combinar estas cargas con las cargas
gravitacionales y proceder a hacer un andlisis estructural formal. Luego, con los
resultados del andlisis, se debe proceder a disenar los elementos que constituyen
el sistema sismorresistente de la vivienda.



C17/2 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

Con los criterios de diseno simplificado el profesional usa una serie de detalles
estandar de fundaciones, paredes, vigas, etc., sin necesidad de hacer los célculos
correspondientes. Este método prescriptivo pretende ser una herramienta que le
permita obtener un diseno seguro al profesional que no estéd especializado en la
ingenieria estructural. Es importante aclarar que el diseno simplificado no puede
sustituir el buen criterio del profesional responsable y que, al final, es el profesional
el que debe velar porque se obtenga un adecuado comportamiento durante los
sismos.

El diseno simplificado se puede usar siempre y cuando la vivienda cumpla con
una serie de requisitos. Se establecen limites para el drea de construccion total y
para la altura de las paredes y tapicheles. Adicionalmente, el método esta limitado
a dos pisos de altura conforme al sistema constructivo correspondiente seguin lo
indicado en la tabla 171 del Cédigo.

Las fundaciones deben estar apoyadas sobre suelo firme que, para efectos de
esta seccién del Codigo, se puede entender como aquel que posea una capacidad
soportante a la falla de por lo menos 24 t/m?. El profesional responsable del
diseno debe, por medio de un estudio de suelos, conocer las caracteristicas del
terreno. El diseno simplificado no se debe usar cuando la vivienda se encuentra
sobre estratos compresibles, rellenos mal consolidados construidos sin el equipo
y la compactacién necesaria, arcillas expansivas, suelos donde se pueda dar el
fendmeno de licuacién o cuando es necesario usar fundaciones profundas como
pilotes. Tampoco es recomendable cuando la pendiente del terreno exceda los 30°.

De igual manera, el diseno simplificado se puede usar cuando las paredes no
posean una esbeltez excesiva y cuando exista una cantidad suficiente de paredes
en ambos sentidos ortogonales. Se establece en el Cédigo la manera de calcular
la longitud minima de paredes que la vivienda debe poseer en ambas direcciones.
En viviendas de dos niveles se requiere una longitud minima de paredes mayor en
planta baja que en planta alta.

Adicionalmente, es importante que la vivienda posea la mayor simetria posible
en ambas direcciones para reducir y controlar los efectos de la torsion en planta
en las viviendas de dos pisos. En viviendas de dos pisos se debe cumplir con la
cantidad minima de paredes en cada una de las siguientes zonas: planta alta, la
zona bajo el entrepiso y la zona restante de planta baja.

Por ultimo, el diseno simplificado esta ligado a una separacion maxima de 6
m entre los elementos que proporcionan estabilidad lateral a las paredes. Estos
elementos pueden ser otras paredes o columnas con la suficiente rigidez y deben
asegurar la estabilidad lateral. En viviendas de dos pisos se puede aprovechar que
existe un entrepiso que actla como diafragma rigido para lograr la estabilidad de
las paredes, por lo que la separacion maxima de 6 m no se aplica en las paredes
ligadas al entrepiso.



Vivienda unifamiliar C17/3

C17.2 Diserio formal

Ci17.2.1 Criterios bdsicos de andlisis estructural

Como ya se menciond, cuando se usa el diseio formal se debe hacer un célculo
de las cargas laterales de sismo, asi como de las cargas gravitacionales permanentes
y temporales y de otras cargas que pudieran estar presentes, como el empuje del
suelo. Con estos valores se procede a realizar el anélisis respectivo y luego el disefo
estructural de los principales elementos de la vivienda. El profesional responsable
del diseno debe apegarse a los lineamientos establecidos en los capitulos 4, 5,
6 y 7 del Cédigo para el célculo de cargas y para el andlisis respectivo; de igual
manera, dependiendo de los materiales que se utilicen: concreto, mamposteria,
acero, madera, etc., debe apegarse a las indicaciones de los capitulos 8, 9, 10y 11
del Codigo.

Para efectos de modelar estructuralmente las viviendas se puede proceder como
se indica en los incisos a, b y ¢ de la seccion 17.2.1. Se presentan las figuras C17.1
y C17.2 como guia.

En viviendas de uno o dos pisos con diafragmas flexibles a nivel de techo o
de entrepiso las paredes se deben analizar como losas verticales apoyadas en las
fundaciones, en los entrepisos o en las estructuras de techo. Se pueden considerar
también las paredes perpendiculares como apoyos. Hay que recordar que en
estos casos las fuerzas de sismo se distribuyen entre las paredes soportantes en
proporcion al area tributaria del diafragma. Este tipo de distribucion puede producir
esfuerzos grandes en paredes o muros pequenos, o esfuerzos muy bajos en
paredes con gran capacidad; por lo tanto, debe evitarse.

Este tipo de distribucidon puede producir esfuerzos de cortante grandes en
paredes o0 muros pequenos, o esfuerzos muy bajos en paredes con gran capacidad,
y ademas las paredes deben soportar esfuerzos de flexion altos pues el apoyo
en el entrepiso no es tan efectivo como en el caso de los diafragmas rigidos. El
anadlisis de las viviendas con entrepiso flexible es mas complejo y por esa razén
estas viviendas no pueden ser disehadas por el método simplificado. El analisis
debe abarcar el comportamiento de cada una de las paredes considerando sus
cargas y apoyos particulares.

Con el fin de tomar en cuenta la reduccién en la rigidez de las paredes que
posean aberturas (puertas o ventanas), el profesional responsable del disefo tiene
la opcién de despreciar en el calculo dichos elementos. En otras palabras, se puede
considerar para efectos de anélisis solamente el sector de la pared que es continuo
de piso a diafragma. Si se desea hacer un analisis méas preciso, se puede calcular la
rigidez de la pared tomando en cuenta el efecto de las aberturas.



C17/4 Comentarios al Cédigo Sismico de Costa Rica 2010

Diafragma rigido = losa de techo
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Figura C17.1. Viviendas con diafragmas rigidos en el techo y en el entrepiso.

Diafragma flexible = estructura de techo

Diafragma rigido = losa de entrepiso
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Figura C17.2. Viviendas con diafragmas rigido en el entrepiso y flexible en el techo.
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Ci17.2.2 Criterios basicos de diserio estructural

Bajo los criterios de diseno formal deben existir marcos, marcos arriostrados
0 paredes en ambas direcciones ortogonales y la capacidad estructural en una
direccién debe ser como minimo el 30% de la capacidad en la otra direccién. Cuando
una pared esté colocada en forma sesgada con respecto a los ejes principales, se
puede considerar su contribucién aproximada en funcion de su proyeccion sobre el
eje ortogonal respectivo. Las conexiones entre las paredes, entre las paredes y sus
fundaciones, o entre las paredes y los diafragmas de piso o de techo, deben ser
capaces de tomar los cortantes longitudinales y transversales que se generen en
ellas por efecto del sismo.

Las fundaciones deben estar apoyadas sobre un terreno firme o sobre rellenos
debidamente compactados. Estos rellenos deben ser confinados por medio de
muros de contencién cuando las paredes de la vivienda se encuentren muy cerca
de sus bordes libres, como se muestra en la figura C17.3.

Las fundaciones deben consistir preferiblemente en placas corridas, pero
también es permitido el uso de placas aisladas que se encuentren unidas por medio
de tirantes de concreto reforzado. En cualquiera de los dos casos deben formar
cuadros cerrados tal y como se muestra en la figura C17.4.

Cuando la vivienda deba apoyarse sobre un estrato compresible es preferible
usar algun tipo de fundacion profunda, como un sistema de pilotes. En este caso,
es necesario que todas las paredes se apoyen sobre vigas de concreto que a su vez
se apoyen sobre los pilotes (ver la figura C17.5).

Relleno y
compactado El muro de retencion es
como minimo al ) necesario
90% del Proctor si L es menor o igual a 2h.
estandar

T <7L4J

I

Figura C17.3. Viviendas sobre rellenos.
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Figura C17.4. Disposicién de las fundaciones.
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Figura C17.5. Fundaciones profundas.

Todas las paredes, sin importar el material con que estén construidas, deben ser
integradas estructuralmente por medio de una viga superior generalmente llamada
“viga corona’’ La principal funcién de esta viga es la de resistir las cargas laterales
inducidas por el sismo en la direccion perpendicular a la pared y trasladar las cargas
a los elementos rigidos ubicados perpendicularmente a dicha pared. Si las paredes
son de concreto o de mamposteria, se recomienda que estas vigas sean de los
mismos materiales. Para paredes constituidas por otros materiales, se pueden usar
perfiles de acero o de madera. Estos elementos deben ser continuos y el corte de
las coladas o las juntas de union deben ser disenados para resistir los esfuerzos
correspondientes. El disenfo de los diferentes elementos debe cumplir con los
requisitos que exige el Cédigo para el material correspondiente.
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Ca7.3 Disefios simplificados
C17.3.1 Alcance

El Codigo permite aplicar el procedimiento de disefo simplificado, al que
se refiere el articulo 173, Unicamente si se utilizan los sistemas constructivos
tradicionales que desde hace muchos anos forman parte de la tecnologia nacional,
o bien, aquellos sistemas més recientemente introducidos al mercado y que ya han
sido bastante empleados y probados en el pais. Los tradicionales son aquellos que
utilizan paredes de mamposteria, de concreto reforzado colado en sitio o paneles
prefabricados de concreto. Los mas recientes son los que utilizan paredes con
estructura interna de madera o de acero con forros de planchas delgadas y los
sistemas tipo “emparedado” con relleno de espuma expandida y malla tridimensional
de alambre de acero. Si se exceden las limitaciones de altura que se dan en la tabla
17.1, de acuerdo con el sistema constructivo, se debe utilizar el método formal de
diseno y seguir los requisitos del Cédigo para cada material.

Otros sistemas constructivos se pueden utilizar en proyectos de viviendas, pero
deben tener un disefno formal respaldado por los documentos que senala el articulo
16.3 del Cédigo.

C17.3.2 Fundaciones

Se presenta un conjunto de fundaciones recomendadas para los cinco sistemas
constructivos contemplados dentro del diseno simplificado. Destaca el hecho que
para viviendas de mamposteria o de concreto reforzado se hace una diferencia entre
las fundaciones para viviendas de un piso y de dos pisos. Dicha diferencia se presenta
en el ancho y en la geometria del refuerzo. La placa corrida con aros cerrados es
obligatoria en viviendas de dos pisos y es recomendable para viviendas de un piso
porque provee confinamiento al concreto.

Debido a que en el Codigo de 2010 se redujo la capacidad soportante minima
del terreno, exigida para el disefo simplificado, de 30 t/m? a 24 t/m?, fue necesario
ampliar el ancho de las placas corridas para viviendas de dos pisos.

Las fundaciones prescritas para los sistemas prefabricados de baldosas verticales
exigen un anclaje mecanico entre las baldosas y la placa. Se pretende eliminar
la posibilidad de que las baldosas verticales se puedan deslizar o que tengan
movimientos verticales. Para este fin, las barras verticales que se muestran en la
figura 17.3 deben ser parte del refuerzo interno de la baldosa. De igual manera se
pretende que el fabricante deje orificios en el fondo de las baldosas que permitan
colocar acero transversal a cada 50 cm.

En las paredes constituidas por baldosas horizontales, tradicionalmente las
columnas solo se han integrado a un dado de fundacion; por lo tanto, estos sistemas
se apoyan sobre elementos individuales. Con el fin de integrar estructuralmente
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este tipo de fundaciones de tal forma que actlen en conjunto durante el sismo,
se exige el uso de tirantes de concreto reforzado uniendo los dados de fundacion.
Estos tirantes deben formar cuadros cerrados, como se indicd anteriormente (ver
figura C17.4).

Para las fundaciones de los sistemas de planchas delgadas con doble forro con
marcos internos de madera o de acero laminado en frio, es muy importante tener
anclajes verticales formados por pernos de acero uniformemente distribuidos, con
una placa soldada en el extremo que minimice la posibilidad de un movimiento
vertical. Cuando se usan perfiles de acero en la base de la pared y en contacto
con la fundacién, se debe colocar una placa de acero, una arandela o una pieza de
madera que evite el desgarre del perfil de acero cuando la pared tiende a moverse.

Para las paredes tipo emparedado constituidas por una malla tridimensional con
relleno de espuma expandida, se debe asegurar un excelente anclaje para las varillas
verticales que unen la pared con la fundacion. Generalmente estas varillas quedan
embebidas con poco recubrimiento lateral y dentro de un concreto o un mortero
de moderada resistencia; por lo tanto, la longitud de anclaje debe ser mayor y se
propicia el uso de un anclaje mecanico como se muestra en la figura 17.7 del Cédigo.

C17.3.3 Paredes
Ca Paredes de mamposteria en general

Se ha notado un importante cambio en la calidad de los bloques producidos
en el pals a partir de la vigencia del cédigo sismico de 2002, pues la mayoria
de los productores producen bloques de mamposteria tipo A, por lo que no
se justifica actualmente el uso de bloques con caracteristicas inferiores a las
de mamposteria clase B,

Se ha eliminado la autorizacién para utilizar mamposteria clase C en paredes de
viviendas, lo que significa un avance hacia una mayor seguridad y durabilidad
de las construcciones.

Cb Paredes de mamposteria integral

Se incluyd el requisito para que todas las paredes que soportan entrepisos
tengan el espesor minimo de 15 cm. Esto provoca que se aumente el
refuerzo de las paredes y que se aumente su resistencia, lo cual es necesario
para soportar las cargas mayores que ocasiona el peso del entrepiso y de las
paredes del segundo nivel. Se complementa esta condicién con una mayor
cantidad de paredes requerida en cada direccion, segun lo establecido en el
inciso 17.1 (d).

Para una pared de 12 cm de espesor la cuantia minima de refuerzo significa
usar barras de #3 a cada 60 cm, verticales y horizontales, entre otras opciones.
Lo anterior es cierto para una pared muy larga y muy alta; sin embargo,
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conviene examinar la pared completa, entre las paredes o contrafuertes
perpendiculares, y entre las fundaciones y entrepisos. Como ejemplo,
veamos la pared mostrada en la figura C176. Las cuantias de refuerzo
correspondientes son:

6077 00,
12(300)

p, =207V _ 40015
12(280)

p, +p, =0.0012+0.0015=0.0027

las cuales cumplen con los valores minimos exigidos.

En este caso puede entonces usarse #3 @ 80 cm, debido a la concentraciéon
de refuerzo en los extremos, de manera que se cumpla con la cantidad minima
de refuerzo en el pano completo.

Las barras de 6 mm deben ser deformadas (excepto para aros) con el objeto de
garantizar el debido anclaje. Un detalle importante es la exigencia de que todas
las barras deben quedar embebidas en concreto con 1.5 cm de recubrimiento
minimo. Esto obliga a rellenar las celdas que contienen refuerzo, tanto vertical
como horizontal. El uso de blogues tipo viga bloque facilita la colocacién del
acero horizontal y la colocacion del concreto de relleno, tal y como se muestra
en la figura C17.6. En bloques estandar se deben rellenar las zonas donde se
ubica el refuerzo horizontal.

El uso de escuadras de refuerzo en todas las hiladas, como se muestra en
la figura 17.8 del Cdédigo en las intersecciones de paredes, ayuda a que las
cargas horizontales sean transmitidas al plano fuerte de las paredes.

El cruce de refuerzo (con el anclaje adecuado) en los bordes y esquinas de los
bugues de puertas y ventanas, como se muestra en las figuras 179 y 1710
del Cédigo, evita el avance de fisuras que se forman principalmente en las
esquinas y que tienden a tomar la diagonal.

El uso de columnetas de concreto dentro del sistema de paredes de
mamposteria integral es de uso frecuente en el pais y puede presentar
algunas ventajas en relacion con la resistencia y la ductilidad, particularmente
en viviendas de dos niveles. Esas columnetas pueden proveer un medio
efectivo de uniéon entre paredes perpendiculares y pueden ayudar a reducir
los agrietamientos.
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Figura C17.6. Detalle de pared para célculo de cuantia de acero.

Cc Paredes de mamposteria confinada

En el caso de viviendas, el Cdédigo permite la mamposteria sin refuerzo
vertical en las paredes de blogues sélidos, pero hasta un pano maximo de
2.35 metros, que corresponde a un tamano maximo de pared de 2.50 m,
tomando en cuenta una dimension minima de los elementos de los marcos
de 15 cm. Esto corresponde a una cuantia de refuerzo en una direccién de
4(0.71
2071 6 001,
12(250)
Si se utilizan blogues huecos, se coloca refuerzo vertical y horizontal y se
puede aumentar la separacion de las columnas hasta 3 m.
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Cd Paredes de concreto reforzado

Debido al mayor moédulo de elasticidad del concreto, el Cédigo permite
reducciones en los espesores de las paredes con respecto ala mamposteria.

Se indica una separacion maxima del refuerzo de 30 cm para paredes de
10 cm y de 22.5 cm para paredes de 75 cm. Es conveniente usar barras
deformadas de didmetros pequenos, de separacién entre 6 mm o menos,
que cumplan con el requisito de darea minima de refuerzo, para no colocar mas
refuerzo del necesario; ademas de que es conveniente tener separaciones
pequenas para el control del agrietamiento. Al igual que para otras estructuras
de concreto reforzado se ha especificado que la resistencia minima del
concreto a emplear sea de 210 kg/cm?.

Ce Paredes de paneles o baldosas, horizontales o verticales de concreto
prefabricado

El sistema prefabricado constituido por baldosas y columnas es bastante
utilizado en Costa Rica. Los detalles constructivos presentados toman en
cuenta la experiencia con este sistema.

La dimensidon minima de las columnas es igual al ancho minimo de la
mamposteria de 12 cm. La exigencia de un tirante de varilla #3 en la linea de
las paredes a nivel del contrapiso es muy importante para darle integridad a la
estructura de la vivienda; en zonas de relleno ayuda a que las columnas no se
separen y evita que las baldosas queden fuera de las ranuras.

La importancia de rellenar con mortero la unién entre las columnas vy
las baldosas quedd ampliamente demostrada en el trabajo experimental
desarrollado en el proyecto de graduacion de Calvo en 1996.

Se ha limitado la separacién de columnas a 150 cm para asegurar-una cantidad
adecuada de columnas y para evitar la fisuracion de baldosas muy largas
durante el transporte y montaje.

Se senala la importancia de colocar una solera con la rigidez y resistencia
adecuada, de manera que asegure la integridad de la estructura, sobre todo en
aquellos panos largos donde las paredes son mas vulnerables al movimiento
fuera de su plano.

En el caso de las baldosas verticales es sumamente importante que se
disponga de una buena conexion entre las baldosas y la solera, pues las
baldosas son elementos simplemente apoyados en la base y en la solera. Una
deficiente union de las soleras, una solera de tamano insuficiente o sin buena
continuidad y apoyo adecuado pueden causar el volcamiento de las baldosas
como consecuencia de la accion de un sismo.
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Cf Paredes delgadas con doble forro con estructura interna de acero o madera

Un proyecto de graduacion, realizado por Leal en 2004, demuestra que los
detalles indicados en el Cédigo son suficientes para viviendas de un piso con
las cantidades de paredes indicadas en ambas direcciones. Sin embargo, para
viviendas de dos pisos no son suficientes y se requiere un diseno formal tal y
como lo establece el Cédigo.

Enestesistemaconstructivoesfundamental que serespetenlas caracteristicas
recomendadas para las uniones de los elementos que lo componen, con el fin
de garantizar la integridad del sistema.

Cg Paredes tipo emparedado

Por las caracteristicas del sistema constructivo la calidad del mortero es
muy importante para obtener la resistencia requerida de la pared. La prueba
ASTM C1140 es la adecuada para obtener la resistencia del mortero pues fue
desarrollada especificamente para este propésito.

Este tipo de paredes posee una adecuada capacidad con las cantidades de
refuerzo indicadas en el Cédigo; tal y como se demostrd en el proyecto de
graduacion de Gonzéalez en 2004.

Al igual que en otros tipos de paredes, el Cédigo enfatiza la importancia de
las conexiones de las diferentes paredes, que se encuentran en esquina o en
“te’ y exige detalles de refuerzo adicional en las zonas de union para lograr la
continuidad vy evitar fallas en su plano débil. De la misma manera deben ser
reforzados aquellos puntos de concentraciéon de esfuerzos provocados por las
aberturas para puertas y ventanas.

El diseno simplificado puede emplearse solo en viviendas de un piso. Las
viviendas de dos pisos deben tener un diseno formal debido a que las
paredes van estar sometidas a fuerzas axiales, fuerzas cortantes y momentos
flectores que pueden requerir refuerzos y detalles adicionales.

C17.3.4 Estabilidad lateral de las paredes

Para todos los sistemas constructivos se considera que las fuerzas de inercia
que provoca el sismo son fuerzas horizontales sobre las paredes, que se trasmiten
hacia las fundaciones y hacia las vigas superiores.

Estas vigas proveen la estabilidad lateral de las paredes y para cumplir esa
funciéon deben estar apoyadas en otras paredes ubicadas perpendicularmente o en
columnas con la rigidez y resistencia necesarias para trasmitir las reacciones hacia
el terreno.
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Como las fuerzas son horizontales, la altura efectiva de las vigas se debe tomar
en la direcciéon horizontal y es un valor un poco menor que el ancho de la pared; como
consecuencia, su rigidez y resistencia no alcanzan valores altos. Para garantizar
la efectividad de estas vigas, se limita la longitud entre sus apoyos a 6 m. Para
longitudes mayores se requiere un célculo formal de la estructura que considere
también una revision de los desplazamientos.
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Figura C17.7 Detalle de viga corona para rigidizar paredes.

Se puede entender que el apoyo de una viga corona en una pared perpendicular
puede ocurrir de manera directa cuando las dos paredes forman una interseccion o
cuando la viga interseca otra viga corona conectada a la pared que sirve de apoyo.
Este es el caso cuando existe una puerta o una ventana en el extremo de la pared
que sirve de apoyo.

También se puede utilizar una viga aérea para proveer un apoyo adicional y acortar
la longitud entre apoyos de una pared larga, si esta viga se conecta a una pared
perpendicular con la rigidez y resistencia necesarias, como se muestra en la figura
17.24 del Cédigo. Esta viga debe ser disenada para resistir las cargas verticales y las
fuerzas axiales que genera el movimiento lateral de la pared a la que sirve de apoyo.
En el caso de que la viga funcione solo como elemento en traccidn o compresion,
puede utilizarse un tubo de acero estructural con las condiciones establecidas en
el Codigo.

Para cada uno de los sistemas constructivos el Cédigo indica el tamano v las
caracteristicas minimas de las vigas coronas. Los valores minimos indicados no
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deben entenderse como suficientes para cualquier condicién de zona sismica y
distancia entre apoyos, sino que en cada caso especifico se debe verificar si se
requiere un refuerzo mayor que el minimo.

En todos los sistemas constructivos es importante que se detalle y construya
adecuadamente la unidén entre vigas perpendiculares, de manera que se logre
una efectiva transmisién de fuerzas horizontales hacia los apoyos que proveen la
estabilidad del sistema. También se debe lograr la continuidad de los elementos que
forman la viga o solera mediante la utilizacién de elementos de traslapo apropiados
y se debe asegurar la unién entre los elementos de la pared y la viga corona o
solera.

Para las vigas coronas de paredes de mamposteria o de concreto el Cédigo incluye
las tablas 17.2.ay 17.2.b. También se incluye la tabla 17.6 para las soleras de las paredes
de concreto prefabricado, basada en el trabajo realizado por Contreras en 2007 Para
los otros sistemas constructivos le corresponde a los fabricantes o a los distribuidores
preparar las tablas de diseno simplificado de las vigas o soleras. El profesional
responsable del diseno debe verificar que la solucién propuesta es segura.

Se incluyen también tablas para el disefo simplificado de columnas de
mamposteria o de concreto y de sus placas de fundacién, que sirven de apoyo a
las vigas coronas de los sistemas constructivos de mamposteria y concreto. No se
incluye la solucion para las placas de fundacién en el caso de columnas ubicadas
en colindancia, que deben ser disefadas por el profesional responsable del diseno.
Una posible solucién en estos casos puede ser repetir la seccion de la columna
como secciéon de una viga de amarre que trasmita los momentos de volcamiento
de la pared hacia otra pared cercana.

En las viviendas de dos niveles que se disenhan con el método simplificado se
requiere que el entrepiso sea un diafragma rigido; las vigas de entrepiso deben ser
disenadas para resistir las cargas verticales y las tablas de vigas coronas pueden ser
aplicadas a las vigas que se ubican a nivel de techo. En este caso no es necesario
que las paredes de planta baja tengan apoyos separados menos de 6 m porque €l
entrepiso sirve de apoyo lateral a las paredes y distribuye las fuerzas horizontales
hacia las otras paredes perpendiculares. En planta alta si se debe cumplir con
la separacién méxima entre elementos de apoyo de las paredes, pero no son
aplicables las tablas de columnas de concreto o de mamposteria, a menos de que
es0s elementos sean continuos en planta baja y planta alta.
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Anexos






Requisitos
complementarios para
la mamposteria

CA.1 Calidad de los materiales

Los resultados de algunos trabajos de investigacion realizados en el LANAMME
(Navas 1999, Rodriguez 1999 y Carvajal 2000) han permitido agrupar la mamposteria
utilizada en nuestro pais en tres clases segun la calidad, de forma similar a la norma
NZS 4230P: 1985 de SANZ (Standard Association of New Zealand).

Las tablas de diseno de mezclas para el mortero y el concreto de relleno han
sido adaptadas del IBC-2000 para agregados de excelente calidad, por lo que es
conveniente realizar pruebas con los agregados disponibles para la obra, con el
objeto de asegurar las propiedades del concreto tanto en su estado fresco como
endurecido.

La mamposteria clase C se restringe fuertemente al permitirla Unicamente para
elementos que no forman parte del sistema sismorresistente. No puede por lo
tanto ser usada en paredes de viviendas o edificaciones en general.

Las caracteristicas de los blogques deben ser las definidas en la norma INTE 06-
03-01-07.

Los agregados deben cumplir con las normas ASTM C33, C144 y C476 que
conllevan exigencias estrictas sobre la granulometria, tanto sobre el tamano maximo
del agregado como sobre los finos pasando la malla 200. Por ejemplo, para la arena
segun ASTM C144 la granulometria debe cumplir con la siguiente tabla:
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Porcentaje que pasa

Malla Arena natural(de rio) ?é?\n(?u?k?r:gi??

4.75 mm (No. 4) 100 100

2.36 mm (No. 8) 95 a 100 95 a 100
1.18 mm (No. 16) 70 a 100 70 a 100
600-um (No. 30) 40 a 75 40a 75
300-um (No. 50) 10 a 35 20a 40
150-um (No. 100) 2a1b 10a 25
75-um (No. 200) 0ab 0a10

Adicionalmente no debe quedar mas del 50% retenido entre dos mallas
consecutivas, y no mas del 25% entre 300 um y 150 um.

Se puede usar otros agregados si se demuestra con pruebas de laboratorio que
el mortero obtenido presenta propiedades similares tanto en estado fresco como
endurecido.

A los requisitos generales del mortero de pega se incorporaron valores
minimos de resistencia a la compresion. El uso de morteros preparados en sitio 0
industrializados es permitido en la medida que cumplan con las resistencias y los
requisitos definidos por el CSCR.

El concreto de relleno de los bloques debe ser preparado con agregados segun
ASTM C404 y debe ser probado como lo indica ASTM C 1019 por medio de prismas
rectangulares colados de 76 x 76 x 152 mm o mayores, guardando las mismas
proporciones, usando como molde los bloques a emplear en la obra.

MUESTRA DE CONCRETO DE

Figura CA.1.1. Obtencion de testigos para el concreto de relleno.
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CA.2 Determinacion de la resistencia a la
compresion de la mamposteria

Los valores recomendados en la tabla para 7' corresponden a datos en la banda
inferior obtenidos de las investigaciones de los ingenieros Navas, 1999; Rodriguez,
1999; Carvajal, 2000 y Cascante, 2001 en el LanammeUCR. Conviene, por tanto,
la obtencién de los valores para cada proyecto en particular, mediante pruebas de
laboratorio, utilizando los bloques, agregados, cemento y mano de obra que se
van a emplear en la obra. Esto permitiria emplear en el diseno propiedades de los
materiales mas cercanas a la realidad.

El valor de 7' se refiere a la capacidad en compresion de prismas que incluyen
los blogues, el mortero, el concreto de relleno y la mano de obra a emplearse en la
obra. Los ensayos deben seguir la norma ASTM 1314.

|
i
]
!
:

Figura C.A.2.1. Ensayo de prisma a compresion.

Segun ASTM C1314 en aquellas obras donde todas las celdas se rellenan de
concreto, los prismas deben probarse rellenos en forma similar a como se ejecutan
en la obra. En aquellas obras donde no todas las celdas van rellenas, se deben
probar prismas rellenos y sin relleno.
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CA.3 Requisitos para las construcciones

La buena préactica de la construccion ha demostrado que las indicaciones
propuestas conducen a estructuras de excelente calidad. Se han reunido aqui la
practica nacional, las indicaciones del IBC 2000 y la norma NZS 4230P:85 de Nueva
Zelanda. El impacto de la practica constructiva en el caso de la mamposteria es
particularmente importante debido a la gran cantidad de elementos independientes
que intervienen, como lo son los bloques, el mortero, el concreto de relleno, la
mano de obra y el proceso de curado. Cada uno de ellos merece atencion especial.

Una norma importante del cédigo se refiere a que todas las celdas que contengan
refuerzo deben ser rellenadas con concreto. Esto no solo mejora el comportamiento
estructural, sino que protege el acero contra la corrosién, sobre todo en zonas
costeras o en ambientes agresivos.

CA.4 Aseguramiento de la calidad

Las obras de mamposteria por su naturaleza requieren de un estricto control de
calidad de los materiales, de la mano de obra y en general del proceso constructivo.
En este apartado se senalan aspectos minimos de aseguramiento de la calidad.

La vigilancia permanente del proceso constructivo por parte de técnicos
debidamente capacitados redundard en un excelente comportamiento de los
elementos estructurales entodos los aspectos de apariencia, seguridad y durabilidad.

CA.5 Muros de bloques ornamentales o de vidrio

Basados en el IBC 2000 vy en las practicas constructivas de Costa Rica se dan
recomendaciones para el tratamiento estructural de estos elementos secundarios.
Los eventos sismicos han probado que no es suficiente lograr un excelente
comportamiento de la estructura principal, sino que es necesario reducir al maximo
los danos no estructurales.



Requisitos
complementarios para

uniones precalificadas
en SMF E IMF

CB.1 Generalidades
CB.1.1 Alcance

Después de las multiples fallas fragiles en conexiones de acero que se dieron
durante el terremoto de Northridge, el FEMA SAC Joint Venture recomendd que
todas las conexiones que fueran utilizadas en sistemas de marcos de acero tipo SMF
e IMF fueran probadas experimentalmente para garantizar su adecuado desempeno
entérminos de resistencia, y mas importante, capacidad de deformacion y ductilidad.
Posteriormente, el AISC hizo obligatoria la demostracion de conformidad con base
en ensayos especificos para cada proyecto. Sin embargo, en reconocimiento que
la demostracion de conformidad mediante ensayos experimentales es usualmente
muy laboriosa, costosa y requiere de mucho tiempo para llevar a cabo, se permitié
el uso de conexiones que fueran sujetas a un programa experimental riguroso,
valoracion analitica y revision por parte de un cuerpo independiente (conocido como
el “Connection Prequalification Review Panel”). Las conexiones que de esta forma
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lograran un desempeno que igualara o excediera los requisitos para SMF e IMF, se
conocen como conexiones precalificadas. Su mayor ventaja radica en que pueden
ser utilizadas y calculadas para todos los proyectos en los cuales se cumplan sus
limites de aplicacién. Sus configuraciones y protocolos de disefo estédn contenidos
en este Anexo.

CB.2 Requisitos para el disefio

CB.2.1 Tipo de conexiones precalificadas para SMF e IMF

El Comité de Acero decidié incorporar en el Cédigo los cinco tipos de conexiones
precalificadas que son de dominio publico. Estas cinco conexiones se listan en
la Tabla 1 del Capitulo 10. Es importante mencionar que las conexiones listadas
son las Unicas conexiones que habian sido precalificadas a la fecha de publicacion
del Codigo. La lista de conexiones precalificadas estd basada en la Tabla 2.1 de
la referencia 2 del Cédigo. En el futuro, es posible que la referencia 2 incorpore
nuevas conexiones precalificadas, las cuales podran ser utilizadas en nuestro pais
aun cuando en la revision vigente de nuestro Cédigo no se mencionen.

Aunqgue enlareferencia 2 existen otras dos conexiones de momento precalificadas
(Kaiser Bolted Bracket, KBB y ConXtech® ConXL™ Moment Connection, ConXL™),
estas fueron desarrolladas con fondos privados y son sistemas de conexién
patentados. El hecho de no estar incluidas en este Anexo, tampoco impide su uso
en el pais.

Antes del terremoto de Northridge, en Estados Unidos, hubo muy pocos
ensayos experimentales de uniones donde las vigas estuvieran conectadas al alma
de la columna (“conexion en el eje débil”). Estos ensayos (Tsai y Popov, 1986,
1988) demostraron que en general, las conexiones al eje débil no eran capaces de
desarrollar un adecuado comportamiento inelastico. Después del terremoto de
Northridge, no ha habido un programa experimental enfocado en conexiones al eje
débil, y por lo tanto, al dia de hoy no existen conexiones precalificadas de este tipo.

Se advierte también al disefador que no se han realizado muchos ensayos en
conexiones donde la columna esté sometida a los efectos de la flexion biaxial.
Sin embargo, es el criterio del “Connection Prequalification Review Panel” que es
posible esperar un comportamiento adecuado de las conexiones con flexion biaxial,
siempre y cuando la acciéon inelastica se concentre en las vigas y que la columna
haya sido disenada para permanecer esencialmente elastica. Debido a que la
disposicion de “columna fuerte — viga débil” es vélida Unicamente para marcos
planos, el disenador debe garantizar por otros medios aceptables, que la columna
en efecto permanece esencialmente elastica cuando se forman las rétulas plasticas
en las vigas que hacen marco en ambos sentidos de la columna.
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CB.2.2 Rigidez de la conexion

Todas las conexiones precalificadas que se incluyen en este Anexo, pueden
ser consideradas como conexiones totalmente rigidas para efectos del andlisis
estructural. Por lo tanto, con el fin de establecer mediante el anélisis estructural,
la demanda en términos de fuerzas internas y desplazamientos producida por las
cargas de sismo, no sera necesario considerar las fuentes de flexibilidad asociadas
a cada uno de los componentes de la unién.

CB.2.3 Elementos

CB.2.3.1 Elementos laminados en caliente

La vasta mayoria de los ensayos realizados que sirvieron como base para
establecer los requisitos de precalificacidon corresponden a vigas laminadas en
caliente conectadas a las alas de columnas laminadas en caliente. Por lo tanto, en
las conexiones precalificadas se permite el uso de este tipo de elementos siempre
y cuando los mismos cumplan con los limites de precalificacion establecidos para
cada una de las conexiones incluidas en este Anexo.

CB.2.3.2 Elementos armados a partir de placas

Para establecer los requisitos de precalificacién de las conexiones, también se
estudiaron algunos ensayos con vigas laminadas en caliente conectadas a columnas
tipo cajén armadas a partir de placas. Las columnas cruciformes vy las de seccién |
convertidas en cajén, nunca han sido probadas experimentalmente. Sin embargo,
es el criterio del “Connection Prequalification Review Panel” que las conexiones
que utilicen estas secciones de columna tendrian un comportamiento satisfactorio,
siempre y cuando se cumplan con las mismas limitaciones para secciones | vy
secciones tipo cajon armadas a partir de placas, y se disefe la conexién para que
la mayoria de la accion inelastica ocurra en las vigas, y no en la columna. Por
esta razon, la precalificaciéon de las conexiones fue extendida para incluir todas las
secciones de columna mostradas en la Figura B.1.

La precalificacién de uniones en las cuales se utilicen vigas armadas a partir de
placas, es posible siempre y cuando se utilicen detalles que emulen la geometria
de las secciones de viga laminadas en caliente. Por esta razén, se solicita que en
los extremos conectados de la viga armada a partir de placas, las soldaduras entre
el alma vy las alas sean de penetracién total, y que tengan un filete de refuerzo en
ambos lados (como para asi emular la geometria de la “zona K"). Estos detalles son
requeridos en una longitud minima igual a la localizacion de la rotula plasticas mas
un peralte de viga (d), medida a partir de la cara de la columna. En la zona central
de la viga, tipicamente no se requiere soldadura de penetracién total, y se podran
utilizar detalles de soldadura de filete que cumplan con lo estipulado en el inciso
10.4.1.1 del Codigo.
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CB.2.4 Parametros de disefio de las conexiones

CB.2.41 Combinaciones de carga y factores de resistencia

Los factores de resistencia asignados para el célculo de las conexiones
precalificadas, tanto para los estados limite ductiles como para los fragiles, son
mayores a los que tipicamente se han utilizado en el disefo de elementos y
componentes de acero estructural. Esto se debe fundamentalmente a dos razones:

1. Para conexiones precalificadas, la demanda de diseno se obtiene a partir de
estimaciones mas realistas de la resistencia de los materiales

2. Las propiedades de los materiales, la mano de obra, vy el control de calidad
son Mas rigurosos que para otros componentes estructurales

CB.2.4.2 Localizacion de la rotula pléstica

Para cada una de las conexiones precalificadas, este Anexo prescribe la supuesta
localizacion de la rétula plastica, o sea, el punto donde se supone que ocurre la
totalidad de la deformacion ineldstica de la conexién. En realidad, la deformacion
inelastica generalmente ocurre de manera distribuida en varios de los elementos y
componentes de la unién. La localizacion de la rétula plastica establecida en este
Anexo, corresponde con la ubicacion observada en ensayos experimentales donde
se anticipa la mayor parte de la deformacién inelastica.

CB.2.4.3 Mdximo momento probable en la rétula plastica

La intension del maximo momento probable en la rétula plastica, es proporcionar
una estimacioén realista de la maxima demanda de flexidon que se espera pueda
ser desarrollada por la conexion durante la respuesta ciclica inelastica. Como
tal, incluye una estimacion de los efectos de endurecimiento por deformacion y
sobrerresistencia.

CB.2.4.4 Placas de continuidad para alas de vigas

Las placas de continuidad para las alas de vigas cumplen con tres objetivos
principales. Ayudan a distribuir las cargas de las alas de la viga al alma de la
columna, rigidizan el alma de la columna para evitar el pandeo local bajo las cargas
concentradas del ala de la viga, y minimizan las concentraciones de esfuerzo que
pueden ocurrir en la union del ala de la viga vy la columna debido a la rigidez no
uniforme de los miembros conectados.

Casi todos los ensayos en conexiones viga-columna han sido realizados con
especimenes en los cuales existe una longitud significativa de columna por arriba
y por debajo de la union. Por lo tanto, la situacion que usualmente ocurre en el
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piso superior de una edificacién, donde la columna termina en el nivel superior de
la viga, no ha sido estudiada con detalle. Se intuye que la colocacién de una placa
como la mostrada en la figura siguiente, es efectiva en proveer un comportamiento
adecuado a la conexion cuando la columna no se proyecta sobre el nivel superior de
viga. Sin embargo, para algunas conexiones, como la de placa extrema extendida,
es necesario proyectar la columna una cierta distancia sobre el nivel superior de
viga, con el fin de acomodar los componentes propios de la union. En estos casos,
las placas de continuidad para las alas de la viga deben ser colocadas de manera
similar a las requeridas en los niveles intermedios de la edificacion.

Placa de continuidad
soldada a la columna
para desarrollar las
fuerzas de las alas
de la viga hacia el
alma de la columna

Pernos, soldaduras y
/\/ otros detalles segun
requisitos de
precalificacion de las
uniones.

Figura CB.1 Ejemplo de detalle de placa en piso superior
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CB.2.4.5 Zonas de panel

Ver comentario C10.5.2.6.e aplicable a las zonas de panel en conexiones
precalificadas para IMF ¢ C10.5.3.6.e aplicable a las zonas de panel en conexiones
precalificadas para SMF.

CB.2.4.6 Zonas protegidas

Se define la zona protegida para las conexiones precalificadas viga-columna como
la zona de influencia de las deformaciones ineldsticas esperadas en la viga después
de la formacion de la rétula plastica. La zona protegida estd especificada para cada
una de las conexiones precalificadas, sin embargo, como minimo comprendera la
zona entre la cara de la columna y media altura de viga (d/2) mas alla del punto de
localizacién de la rétula plastica.

CB.3 Requisitos para las soldaduras
CB.3.1 Metal de aporte

Ver comentario C10.1.3.4.

CB.3.2 Procedimientos de soldadura

El procedimiento de soldadura es determinante para lograr el comportamiento
esperado de la unién precalificada. Es en el procedimiento de soldadura donde
se definen variables importantes como proceso de soldadura, tipo de electrodo,
amperajes, posiciones, numero de pases, preparacion de superficies y otros.

CB.3.3 Respaldo en uniones viga-columna y
uniones placa de continuidad-columna

En la raiz de las soldaduras de penetraciéon entre las alas de la viga o las placas
de continuidad y las alas de la columna, existe una inherente falta de fusién entre
la placa de respaldo y el ala de la columna. Esto produce una concentracion de
esfuerzos y efecto de muesca, aun cuando la soldadura tenga fusién uniforme y
sana en la raiz. Ademas, la placa de respaldo puede ocultar defectos significativos
que pueden existir en la raiz de la soldadura. Estos defectos pueden crear un efecto
de muesca aun mas severo que el provocado por la placa de respaldo.

CB.3.3.1 Respaldo de acero en placas de continuidad

Los niveles de esfuerzo y deformacion unitaria en la soldadura de penetracion
entre la placa de continuidad y el ala de la columna, son muy distintos a los que
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existen en la conexion ala de viga con ala de columna. Por lo tanto, no es necesario
remover las placas de respaldo. Las soldaduras de filete adicionales debajo de la
placa de respaldo, reducen el efecto de muesca.

CB.3.3.2 Respaldo de acero en ala inferior de viga

Remover los respaldos de soldadura, y limpiar el pase raiz con arco-aire hasta
llegar al material base sano son requisitos indispensables para detectar y eliminar
defectos en la raiz de la soldadura, y eliminar la concentracion de esfuerzos. La
influencia del respaldo es mucho mas severa en la unién del ala inferior de la viga,
porque la concentracion de esfuerzos ocurre en el punto de méaximos esfuerzos.
La soldadura de refuerzo de filete tiene como objetivo disminuir la concentracién de
esfuerzos en esta zona critica.

CB.3.3.3 Respaldo de acero en ala superior de viga

La influencia del respaldo es menor en el ala superior de la viga. Por lo tanto,
remover los respaldos de soldadura no es necesario. La soldadura de refuerzo de
filete tiene como objetivo disminuir la concentracion de esfuerzos en esta zona.

CB.3.3.4 Soldaduras no permitidas en acero de respaldo

Los apuntalamientos con soldadura en el respaldo direccionan los esfuerzos
hacia el respaldo mismo, aumentando el efecto de muesca y la concentracién de
esfuerzos, lo cual puede incrementar el riesgo de fractura en la soldadura. Por lo
tanto, las soldaduras de apuntalamiento para las conexiones viga columna deben
hacerse dentro del bisel mismo.

CB.3.4 Detalles y uso de placas de extension de soldaduras

Las placas de extension de soldaduras, se utilizan para proveer una zona de
inicio y término de la soldadura que se encuentre fuera de la posicion definitiva de
la soldadura. Asi se incrementa considerablemente la calidad de la soldadura final.
La remocién de las placas de extension se lleva a cabo para eliminar los defectos
y discontinuidades que puedan estar presentes en los puntos de inicio y término.
Estos defectos pueden introducir efectos de muesca, dando origen a fallas por
fractura de la soldadura.

CB.3.5 Soldaduras de apuntalamiento

Las soldaduras de apuntalamiento que se hagan fuera de la unién, podrian crear
flujos de carga diferentes al seleccionado por el disefador, y también pueden crear
concentraciones de esfuerzos que pueden generar zonas de inicio de fisuras. El
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colocar las soldaduras de apuntalamiento dentro la union, donde luego quedan
integradas en la soldadura final, es una buena forma de reducir el potencial de
muescas en la superficie y el efecto de cristalizacion de las zonas afectadas por calor.

CB.3.6 Placas de continuidad

La menor tenacidad de la zona k que ocurre en secciones laminadas en caliente,
normalmente no influye negativamente en el comportamiento en servicio de
elementos sin fisuras. Sin embargo, si existe un riesgo de generar fisuras en el
material base de la zona k en conexiones altamente demandadas. Estas fisuras
pueden ocurrir en las terminaciones de soldadura para las placas de continuidad,
placas de refuerzo para la zona de panel, y cortes con calor para vigas con recortes
de acceso.

Los recortes de esquina se utilizan para evitar soldar sobre el material base de
la zona k. Cuando sean utilizados, las soldaduras al alma deben ser disefadas
considerando la longitud disponible.

CB.3.7 Control de calidad

Ver comentario C10.9.3.1

CB.4 Requisitos para los pernos

CB.4.1 Tipo de pernos

Los pernos de traccion controlada tipo “Twist-Off" ASTM F1852 son los
equivalentes para los pernos ASTM A325. Los pernos de traccion controlada tipo
“Twist-Off” ASTM F2280 son los equivalentes para los pernos ASTM A490.

El uso de otros tipos de pernos como el SAE grado 5 o grado 8 no esta permitido
por este Cddigo como parte de los sistemas sismorresistentes. Los procesos de
control de fabricacion de estos pernos difieren con aquellos permitidos por el Cédigo.

CB.4.2 Requisitos de Instalacion

El inciso 10.4.2.2 del Cédigo, especifica que todas las uniones empernadas del
sistema sismorresistente deben ser pretensadas y que las superficies de contacto
deben ser Clase A, segun la referencia 1. El objetivo seria limitar las deformaciones
permanentes que puedan ocurrir en sismos de servicio; aun cuando la capacidad
ultima de la conexion esta controlada por los criterios de aplastamiento.
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Algunas conexiones precalificadas especifican que la uniéon debe ser disefada
como de deslizamiento critico, y otras no especifican el acabado de la superficie de
contacto. En ambos casos, para las conexiones precalificadas, se debe respetar el
protocolo de diseno establecido en este Anexo B.

CB.4.3 Control de calidad
Ver comentario C10.9.3.2

CB.5 Conexion de seccion de viga reducida (RBS)

En una conexiéon de momento con viga de secciéon reducida (RBS), porciones
de los patines de la viga son recortados de forma selectiva en la region adyacente
a la conexién viga-columna. En una conexién RBS, se pretende que la fluencia y la
formacion de rétulas ocurran principalmente en la seccién reducida de la viga, para
asi limitar las demandas de momento y deformacién inelastica desarrolladas en la
cara de la columna.

Un gran nimero de conexiones RBS han sido probadas bajo una variedad de
condiciones, por diferentes investigadores en instituciones a lo largo del mundo.
Una lista de investigaciones relevantes se presenta al final de este documento. Una
revision de los resultados disponibles indica que los especimenes RBS construidos
y disenados de acuerdo a los limites y procedimientos presentados aqui, han
desarrollado angulos de deriva entre pisos adyacentes de al menos 0.04 rad bajo
cargas ciclicas en una base consistente. Pruebas en conexiones RBS muestran
que la fluencia se concentra generalmente en la seccién reducida de la viga y se
puede extender, de forma limitada, a la cara de la columna. Las resistencias pico
de los especimenes se alcanzan generalmente a angulos de deriva entre pisos
adyacentes de aproximadamente 0.02 a 0.03 rad. Luego, la resistencia de los
especimenes se reduce gradualmente debido a pandeo local y lateral torsional de la
viga. La falla Ultima tipicamente ocurre a d4ngulos de deriva entre pisos adyacentes
de aproximadamente 0.05 a 0.07 rad, debido a fractura por fatiga en pocos ciclos en
los pandeos locales del patin en la conexion RBS.

Las conexiones RBS han sido probadas utilizando especimenes tipo voladizo
sencillo(unavigaconectadaaunacolumna), y especimenes de dos lados (especimenes
que consisten de una columna, con una viga conectada a cada patin). Las pruebas
han sido llevadas a cabo principalmente en especimenes Unicamente de acero, sin
embargo, se han reportado pruebas en especimenes con losas compuestas.

La mayoria de ensayos de los especimenes de RBS se llevaron a cabo de
forma pseudo-estatica, utilizando un protocolo de carga en el cual se aplican
desplazamientos que se incrementan gradualmente, como en el protocolo de
carga especificado en ATC-24 (ATC, 1992) v el protocolo de carga desarrollado en
el programa FEMA/SAC, adoptado en el Capitulo K de las Provisiones Sismicas del
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AISC. Dos especimenes fueron ensayados utilizando un protocolo que pretendia
representar movimientos del terreno de fuente cercana, con un pulso alto. Muchos
especimenes también fueron ensayados dindmicamente. Especimenes RBS se
desempenaron bien bajo todas estas condiciones de carga.

CB.6 Conexion de placa extrema empernada
rigidizada (BSEEP) y sin rigidizar (BUEEP)

Las tres configuraciones de conexiones con placa extrema actualmente
referenciadas en este Anexo son las configuraciones de placa extrema mas
comunmente utilizadas en marcos de acero de momento. La Guia de Diseho 4
del AISC, Conexiones de Momento con Placas Extremas Extendidas, Aplicacion
Sismica y de Viento (Murray y Sumner, 2003) provee antecedentes, procedimientos
de diseno y ejemplos completos de diseno para estas tres configuraciones. La guia
fue desarrollada antes de que la referencia 2 (AISC 358-10) y este Anexo fueran
escritos, por lo que hay pequenas diferencias entre ellos en el procedimiento de
diseno. Las diferencias principales estan en los factores de resistencia. La referencia
2 y este Anexo sustituyen la guia de diseno en todas las instancias.

Los resultados de las pruebas de precalificacion para estas tres conexiones de
momento con placas extremas extendidas se encuentran en FEMA (1997); Meng
(1996); Meng y Murray (1997); Ryan y Murray (1999); Sumner et al. (2000a); Sumner
et al. (2000b); Sumner y Murray (2001); y Sumner y Murray (2002). Resultados de
pruebas similares pero que no fueron utilizados para la precalificacion se encuentran
en Adey et al. (1997); Adey et al. (1998); Adey et al. (2000); Castellani et al. (1998);
Coons (1999); Ghobarah et al. (1990); Ghobarah et al. (1992); Johnstone y Walpole
(1981); Korol et al. (1990); Popov y Tsai (1989); y Tsai y Popov (1990).

La intencién del procedimiento de diseno es proveer una conexion de momento
de placa extrema con suficiente resistencia para desarrollar la resistencia del
miembro a flexién conectado. Toda la deformacién inelastica para una conexién de
placa extrema es alcanzada por la fluencia de la viga y/o la deformacién de la zona
de panel de la columna.

El procedimiento de diseno estd basado en Borgsmiller y Murray (1995) y es
similar al procedimiento de “placa gruesa” de la Guia de Diseno 16 del AISC (Murray
y Shoemaker, 2002). El procedimiento es basicamente el mismo que el de FEMA
350 (2000d), incorporado también las disposiciones aplicables del FEMA 353.

CB.7 Conexion de placa de ala empernada (BFP)

La conexién BFP es una conexion de momento empernada en sitio. El
comportamiento sismico fundamental esperado de esta conexion incluye:
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1. Cedencia inicial de la viga en Ultimo perno lejos de la cara de la columna
2. Deslizamiento de los pernos en la placa de ala

3. Cedencia secundaria en la zona de panel de la columna

4. Cedencia limitada en la placa de ala, para deformaciones maximas

Esta secuencia de desarrollo de ductilidad le confiera esta conexién una alta
capacidad de deformacién inelastica.

Es conveniente el uso de pernos de alta resistencia A490, porque de esta forma
se requiere un menor numero de pernos, y consecuentemente, una menor longitud
de placa de ala. Esto reduce la demanda de deformacién inelastica en la conexion,
y simplifica el balance de capacidades requerido para los diferentes modos de falla
durante el proceso de diseno. La conexién no esté precalificada para utilizarse con
pernos A325 debido a que un mayor niumero de pernos implica una mayor longitud
de placa, lo cual dificulta lograr una conexién eficiente.

La precalificacion de la conexién BFP esta basada en 20 ensayos experimentales
con varios ciclos de deformacion inelastica (FEMA, 2000e; Schneider t
Teeraparbwong, 199; Sato, Newall y Uang, 2008).

Se ha demostrado que la capacidad de deformacion de la conexion BFP es de
las mejores que se han logrado en ensayos sismicos de conexiones de momento.
Sin embargo, debido a los muchos mecanismos de cedencia y estados limite que
deben ser considerados en el proceso de diseno, el calculo de esta conexiéon es
relativamente complejo.

La rigidez de esta conexion es usualmente un 90% de la anticipada con una
conexioén infinitamente rigida (conexién FR). Por lo tanto, los célculos elasticos
usando conexiones FR, se consideran adecuados para efectos practicos de disefo.

CB.8 Conexion de ala soldada sin refuerzo
y alma soldada (WUF-W)

La conexion que se conoce como WUFRW es una conexién de momento
completamente soldada, donde las alas y el alma de la viga se sueldan directamente
al ala de la columna. Varias de las conexiones de momento que surgieron después
del terremoto de Northridge, se diseharon de tal forma que la rétula plastica
ocurriera lejos de la cara de la columna. Por el contrario, en la conexién WUFW la
rétula plastica no se desplaza lejos de la cara de la columna, sino que se emplean
caracteristicas especiales de diseno y de detallado con la intension de permitir que
la conexién desarrolle la ductilidad necesaria para su uso en SMF, sin que gobierne la
fractura. Estas caracteristicas especiales de diseno y detallado son las siguientes:
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1. Las alas de la viga son unidas al ala de la columna mediante soldaduras de
penetracion total que se clasifican como soldaduras criticas por demanda.
Ademas, deben cumplir con lo estipulado en la seccién B.3 de este Anexo.

2. El alma de la viga es unida al ala de la columna mediante una soldadura de
penetracion total que se extiende la profundidad total del alma, entre las
perforaciones de acceso superior e inferior. Ademas, se suplementa con la
colocacion de una placa unida al alma mediante soldaduras de filete. De
esta forma, el alma de la viga se une al ala de la columna mediante una
soldadura de penetracion total y una conexion de placa simple. La conexién
de placa simple le confiera mayor rigidez a la conexién del alma, y de esta
forma atrae una mayor proporcion de los esfuerzo de demanda, alejandolos
de las conexiones entre las alas de la viga y el ala de la columna.

3. La conexiéon WUFRW utiliza las perforaciones de acceso especiales para zonas
sismicas, indicadas en lareferencia 8 (AWS D1.8). Sutamano, formay acabado
estan disenados para reducir la concentracion de esfuerzos en la cercania de
la perforacién de acceso, y estadn dados en el inciso B8.1 del Codigo.

La precalificaciéon de esta conexién esta basada principalmente en dos programas
experimentales de gran envergadura, y varios estudios analiticos a base de
elementos finitos. El primero programa de investigacion se llevé a cabo como parte
del programa FEMA-SAC en la Universidad de Lehigh. Sus resultados se reportan
en varias publicaciones (Ricles et al., 2000, 2002). El segundo se llevo a cabo en la
Universidad de Minnesota. Sus resultados se reportan en varias publicaciones (Lee
et al., 2002, 2005a, 2005b).

La conexiéon WUFRW ha demostrado un excelente comportamiento en ensayos
experimentales, y ademas, que su desempeno no es muy sensible a la capacidad
de la zona de panel.

La zona protegida de esta conexion se define como la distancia ‘d’ en el extremo
de la viga, medida a partir de la cara de la columna. Los ensayos demostraron que
la accion inelastica se concentra en la cara de la columna, pero se puede extender
en el extremo de la viga hasta una distancia aproximadamente igual al peralte de
la viga.
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