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INTRODUCCION

Un innovador y versafil sistema de resistencia lateral estad finalmente ganando reconocimiento vy
siendo usado en edificios de baja y gran altura en Norteamérica. Conocido como "steel plate shear walls”
(SPSWs) y denominados en este frabajo como “muros esbeltos de cortanfe de placa de acero sin atiesar”
(MECPASA). Este sistema se fabrica a bajo costo, se erige rapidamente y se espera que fenga un
desempefio muy deseable, en particular en la respuesta a sismo. Su concepto no es completamente nuevo.
Su aplicacion en estructuras de gran altura y su incorporacion en la rehabilitacion sismica marca el
comienzo de una era donde podria llegar a ser el sistema predominante de resistencia lateral disponible
para los ingenieros estructuristas (Timler, 2000).

Un MECPASA consiste en un marco y una placa (sin atiesadores) en el plano interior del marco (fig.
IN-1). La variabilidad de la respuesta dictil del sistema depende del tipo de conexién viga-columna. Asf,
cuando el sistema consfa de conexiones viga-columna resistentfes a momento, su funcionamienfo se basa
en la resistencia posterior al pandeo de la placa delgada del muro en conjuncidn con el marco rigido
coplanar. La forma de trabajo de la placa del muro puede idealizarse por la formacion de un campo de
tension diagonal, tal concepto se ha utilizado en el disefio y analisis de placas en estructuras de puentes
y en el disefio de aviones.

En las primeras estructuras con muros de acero se desprecid la contribucion posterior al pandeo de la
placa y, de hecho, se incorporaron medidas para evitar la inestabilidad local de la placa fuera del plano.
Debido a que su disefio incorporaba el uso de placas con gran cantidad de atiesadores, en los 80's un
conjunto de investigaciones experimentales y analiticas realizadas en Canadd exploraron el uso del pos-
pandeo de la placa (Timler, 2000). Los resultados mostraron un comportamiento ciclico excelente de los
MECPASAs. Desde entonces, las investigaciones han continuado principalmente en Canada y en Estados
Unidos de América para especificaciones aplicables al disefio. Las pruebas de laboratorio en la dltima
década del siglo pasado vy
principios de  ésfte  han
mostrado que las esfructuras
con MECPASAs presenfan un
comportamiento de histéresis
estable y robusto, ademas de
contar con gran redundancia.

Los muros de corfante de
acero ofrecen varias ventajas
cuando son usados como
sistemas primarios de
resistencia lateral. Son méas
ligeros y ddctiles que los
muros de concrefo reforzado.
Ademas, se tiene un
incremento en la velocidad de
ereccion y del  espacio
ufilizable.  El  empleo de
MECPASAs, en lugar de
marcos rigidos de acero, ha
permitido el ahorro en el

Fig. IN-1. Muros esbeltos de cortante de placa de acero sin
atiesar (cortesia de E.M. Ing. Consultores, S.C, México,
2005).



acero hasta de un 50%. También, son {tiles en el refuerzo de estructuras existentes, debido a su bajo
peso y a que no requieren el uso de grandes modificaciones de estructuras (Elgaaly,1997).

A pesar de todo, el trabajo que se encuentra defras del desarrollo del sistema, existen dudas acerca
del disefo de los MECPASA. Uno de los aspectos en los que mas se desconfia es en la facilidad de su
construccion y en las ventajas que puede representar el sistema. Y por supuesto, de que en las normas
y reglamentos de construccion de México son abordados de manera muy superficial. De hecho, se hace
referencia a los muros de acero solo en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo
(Gobierno del Distrito Federal, 2004), especificamente acerca del factor de comportamiento sismico, sin
ahondar en los requerimienfos para dicho sistema.

OBJETIVOS Y ALCANCES DE LA TESIS

Actualmente, el proyectista cuenta con cuatro herramientas en la solucion de problemas estructurales:
los métodos analiticos; las normas y manuales; la experimentacion; y su razonamiento y sentido comin
como crifico del problema. En este trabajo se infegran todas ellas para cumplir con los siguientes
objetivos:

= Ayudar al ingeniero para que pueda desarrollar una evaluacion e implantacion de los
MECPASA;

= (Colaborar en la comprension del desempefio del sistema ante sismos de acuerdo con la
informacion disponible hasta el momento;

= Estudiar el comportamiento del sistema sismorresistente sometido a cargas severas;

= Evaluar y explicar los métodos de analisis estructural para MECPASA,;

= Discusion de los criterios de disefio propuestos hasta la fecha;

= Discernir las opciones planteadas y usadas en la construccion de los MECPASA;

= Explorar y ejemplificar el proceso de disefio de este tipo de muros;

= Relacionar econdmicamente el sistema con una estructura con contraventeos en cruz;

= Plantear los principales pormenores en el disefo del sistema estructural;

= Fomentar el estudio de los MECPASA a mayor detalle y despertar el interés, del gremio, en el
tema;

Por la gran extension que podrian tener los temas, el alcance de este trabajo es a nivel de
exploracion. Por lo que se hace un tratamiento inicial de ellos, lo que servira para futuras
investigaciones, aplicaciones y finalmente para que los ingenieros puedan establecer un criterio acerca de
su ufilizacion en estfructuras de edificios.

DESCRIPCION DE LA ORGANIZACION DE LA TESIS

Este trabajo se ha integrado de maneara secuencial. Se compone de ocho capitulos y en cinco
apéndices. Los primeros siete son meramente el cuerpo principal, mientras que el octavo son las
referencias.

En el primer capifulo se revisan de las teorias acerca del comportamiento del sistema de resistencia
lateral. Se atienden aspectos como su comportamiento bajo ciclos de carga, sus caracteristicas de
ductilidad, estabilidad y disipacion de energia. Ademas se aportan los conocimiento necesarios para una
comprension del mecanismo de falla y de las propiedades necesaria para un desempefio deseable ante
sismo. En el segundo capitulo se aborda el analisis estructural del sistema. Se explica el fundamento y
forma de construccion de los modelos. Asimismo, se discute sobre la validez de los métodos simplificados,
propuesfos hasta ahora, y de la concordancia que se ha fenido con las pruebas de laboratorio al
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aplicarlos. Ademas, se propone una teoria que explica la discrepancia de los métodos simplificados en la
prediccion de la rigidez de los muros.

En el tercer capitulo se rednen y comentan los criterios de disefio mas razonables y que se aconseja
seqguir para gue el disefio tenga un desempefno adecuado desde el punto de vista estructural. El cuarto
capitulo establece los detalles constructivos que pueden resolver las conexiones de la placa de acero al
marco de contorno (ya sea de acero o concreto) y particularidades como el cuidado de las deformaciones
inducidas en la misma.

En el quinto capitulo se describe un ejemplo de disefio con el objetivo primordial de plantear las
complejidades que se pueden presentar en tal proceso. Y se revisa con un método simplificado no lineal.
Mientras que en el sexto capitulo se establece una evaluacion econdmica. Se compara una estructura con
confraventeos en cruz, de manera que se pueda fener una idea de en que orden de los cosfos de tales
sistemas. Solo se establece una estimacion, pues cada proyecto tiene sus particularidades y queda fuera
del alcance de este frabajo.

Finalmente, en el séptimo capitulo se incorporan las conclusiones y recomendaciones obtenidas del
presente frabajo.



COMPORTAMIENTO DE PLACAS

I. COMPORTAMIENTO DE MUROS DE CORTANTE DE ACERO
SIN ATIESADORES

La compresion de la respuesta de un sistema estructural ante cargas es esencial en su disefio. Su
visualizacion permite conocer la interaccion entre las piezas que conforman a la estructura, la
trayectoria de las cargas y la configuracion de las deformadas. La posibilidad de intuir un sistema
estructural eficienfe e imaginarlo en sus aspectos esenciales, es el fruto de cualidades innatas, del
entendimiento de conocimientos tedricos, de la experiencia adquirida en el proceso de disefio y de la
observacion del comportamiento de las estructuras.

En este capitulo se estudia el funcionamiento del sistema. Se revisa el planteamiento basico de las
teorias de placas, pasando por las frabes de cortante y terminando en los muros de acero. Su
funcionamiento se explica mediante la revision del enfoque que mas se ha aplicado al estudio de dicho
sistema, y que es una de las herramientas mas potentes de las que dispone el ingeniero para comprender
el funcionamiento de la estructura: la experimentacion.

Se explora la teoria de placas y se revisan estudios del pos-pandeo de las trabes armadas bajo
cortante. Lo que permitird entender la necesidad de investigaciones especificamente en muros de acero.

Se hace una sintesis del comportamiento de muros de corftante de placa de acero sin atiesar.
Mediante la descripcion de los experimentos realizados en el mundo, se describen las dimensiones del
sistema, modos de falla, trayectoria de cargas, desempefio, importancia relativa de cada elemento, asi
como de sus propiedades y capacidad de disipacion de energia. Todos estos parametros influyen en su
respuesta y en las variaciones del mismo.

1.1 COMPORTAMIENTO DE PLACAS

El disefio de placas estd dominado por estabilidad (Bazant y Cedolin, 1991). En algunos aspectos, el
pandeo de placas y cascarones es analogo al pandeo de columnas y marcos, mienfras que en ofros, es
completamente diferente. Las principales diferencias para placas consisten en el comportamiento a
pospandeo y la importancia de las no linealidades geométricas a relativamente pequefias deflexiones. En
general, el analisis del colapso poscritico de grandes deflexiones de placas requiere, no solo estudiar el
comportamiento no lineal geométrico, sino que también se requiere de la consideracion del comportamiento
no lineal del material.

Las placas, como las columnas y algunos marcos, poseen una resistencia poscritica, que les permite
resistir cargas mayores a la critica. Sin embargo, la resistencia a pospandeo en placas es usualmente
mas grande que en columnas. Tal comportamiento se debe a una redistribucion de las fuerzas infernas en
el plano. En placas comprimidas con relaciones de esbeltez muy altas, como las que se usan en aviones,
la resistencia Gltima puede llegar a ser hasta treinta veces mayor que la correspondiente a la iniciacion
del pandeo (De Buen, 1980). Para vigas se distingue sélo entre teoria de pequefias y grandes deflexiones;
pero para placas es usual distinguir las siguientes (Bazant y Cedolin, 1991) :

» Teoria linealizada (pequefias deflexiones). Las expresiones de curvatura se linealizan.

= Teoria no lineal para grandes deflexiones moderada. Las expresiones linealizadas para la
curvatura son adn validas mientras la distribucion de fuerzas se deba a las deflexiones.

= Teoria no lineal para grandes deflexiones.
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Dado que el disefio de muros de cortante de acero que se frata en este frabajo, se fundamenta en la
resistencia a pospandeo de placas, se tratara dnicamente dicho comportamiento. El calculo del
comportamienfo a pospandeo y las cargas de colapso de placas y cascarones es generalmente complicado
y no existen expresiones de forma cerrada (Bazant y Cedolin, 1991).

El estudio del pandeo de placas se basa en la ecuacion diferencial deducida partiendo de la suposicion
de que las deflexiones son pequefias en comparacién con su espesor. Por consiguiente, las soluciones de
esa ecuacion son validas Gnicamente para describir el estado incipiente en el que las distorsiones son
muy pequefias y proporcionan solo la carga critica para la que el equilibrio se hace inestable. Dejan de
ser aplicables cuando se investiga el comportamienfo de placas bajo cargas mayores que las de pandeo,
ya que enfonces deben considerarse deflexiones grandes, del orden de magnifud del espesor. El problema
ya no es lineal, pues los desplazamientos grandes ocasionan una interaccion entre los esfuerzos de
membrana y la curvatura que hace que aparezcan términos no lineales en las ecuaciones de equilibrio de
un elemento y su solucidn requiere una nueva teoria basica. La investigacion del comportamiento de las
placas con deflexiones grandes se reduce, en teoria, a resolver un sistema de ecuaciones no lineales en
derivadas parciales de cuarto orden acopladas (Szilard, 2004). Sin embargo, su solucion es complicada, a
causa principalmente de su caracter no lineal, por lo que se cuenta con resultados tedricos soélo para
algunos casos sencillos de poco interés practico. Esto hace que el problema de la determinacion de la
resistencia posterior al pandeo de placas inicialmente planas tenga que ser investigado principalmente
por métodos experimentales, aunque las soluciones teéricas obtenidas hasta la fecha proporcionan
alguna informacion interesante (De Buen, 1980).

Historicamente, algunos de estos problemas no lineales fueron resueltos por variaciones de expansion
en series y los métodos clasicos de Ritz o Galerkin. La solucion a través de tales medios, en la actual
escena del disefo, ha decrecido en importancia debido al uso de programas de computadora utfilizando el
método del elemento finito no lineal (Bazant y Cedolin, 1991). El tratamiento tedrico del comportamiento no
lineal de placas se puede revisar en Mushtari y Galimov (1961).

1.1.1. COMPORTAMIENTO DE PLACAS BAJO CORTANTE

En gran parte de la literatura relacionada con los muros de corfanfe sin afiesadores se hace la
analogia de estos con las trabes armadas verticales en cantfilever, que aunque no es estrictamente
cierto, es de gran utilidad para entender su comportamiento y para el planteamienfo de modelos
simplificados.

En 1931, Wagner demostro que una placa delgada con atiesadores transversales no “falla” cuando se
pandean. Solamente se forman pliegues y funciona como una serie de diagonales en tension, mientras los
atiesadores funcionan como elementos a compresion. El uso de "almas de tension diagonal”, que se
pandean a una pequefia fraccion de la carga Gltima de disefio, constituyé una de las primeras y més
marcadas diferencias entre la aerondutica y la ingenieria civil. Kuhn (1956) expandio el trabajo de Wagner
y desarrolld la teoria de “tension diagonal incompleta”. Dichas teorias son ampliamente explicadas en un
sin ndmero de referencias (Galambos, 1998; De Buen, 1965; Kuhn, 1956).

Los muros de cortante sin atiesadores, que tipicamente tienen una relacion de esbeltez de 300 a 1000
(Berman y Brenau, 2004), poseen un esfuerzo critico de pandeo muy pequefio, comparado con la carga
Gltima de disefio. Tal fenomeno se observa en la Fig. 1.1-1. Donde se representa la variacion del esfuerzo
Gltimo al esfuerzo de pandeo, para placas con diferentes relaciones de aspecto (H/L) y debido a su
relacion de esbeltez (L/t). Cv es el cociente entre el esfuerzo “critico” del alma, conforme a la teoria
lineal de pandeo y el esfuerzo de fluencia en cortante del alma. Se calculdo de acuerdo con las
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COMPORTAMIENTO DE PLACAS

expresiones del Manual de construccion en acero (IMCA, 2002). Sin embargo, no se ha considerado lo
sefalado para los limites de relacion de aspecto y de esbeltez del alma en trabes armadas (De Buen,
2000). En tales graficas se puede ver que el esfuerzo de pandeo es menor que el 10% del esfuerzo
Gltimo de disefio para placas apoyadas libremente en los cuatro bordes, con relaciones de esbelfez
mayores a 400 y relaciones de aspecto superiores a 0.75. El mecanismo principal de resistencia ser3,
pues, la tension diagonal. Con lo que se hace evidente la valia de las teorias que la consideran.

El trabajo de Kuhn (1956) es sin duda muy
completo; no obstante, Basler y Thirlman (1963)

H/L=0.50 .
- H/L=0.75 son muy reconocidos por el desarrollo de un
H/L=1.00 modelo exitoso para el tipo de frabes armadas.
- H/L=1.50 Ellos suponen que los patines son muy flexibles
H/L=2.00

para soporfar una carga lateral del campo de
tension diagonal, de manera que la banda de
fluencia mostrada en la Fig. 1.2.-2 (Galambos,
1998) determina la resistencia a cortante.
Estudios sobre las variaciones del campo de
tension diagonal han sido publicados después de
Basler y Thirlman. Las principales
caracteristicas de la mayoria de ellos son
mostradas en la Tabla 1.1.1-1, y son descritos con
mayor detenimiento por Galambos (1998). Dicha
tabla muestra el campo de tension, la posicion de
las articulaciones plasticas si estan involucradas
en la solucion, las condiciones de borde
supuestas para el calculo del esfuerzo de pandeo (S-simple, F-fijo), y otras caracteristicas de las
soluciones.

_ 'L P

Lit

Fig. 1.1-1. Variacion de Cv en funcion de la relacion de
esbeltez (L/t) para diferentes relaciones de
aspecto (H/L). Placas libremente apoyadas en
los cuafro bordes.

En los modelos del Tabla I.1.1-1 se establecen condiciones de borde de las placas para determinar su
resistencia. Para los paneles del alma con atiesadores fransversales se hace la suposicion de que estos
poseen la suficiente rigidez para formar las lineas nodales de los modos pandeo del alma. Lo anterior
estd debidamente justificado pues los atiesadores estan disefiados para cumplir con la condicion de
simplemente apoyados. Y, aungue las condiciones de los extremos de las placas, en la union del patin y
el alma, se han reconocido enfre fijas y simple, en los modelos se establecen como simples o como fijas.
Un estudio reciente de Lee et al (1996) recomienda ecuaciones simples para determinar el factor de placa
(placas en cortante) para diferentes condiciones de borde. De acuerdo con este estudio, las condiciones
de borde son cercanas a las fijas, dentro de los parametros practicos de las trabes armadas. Muchas
especificaciones se basan en el modelo de Basler, en el que se considera las placas como simplemente
apoyadas en los bordes. Esto podria resultar demasiado conservador para almas de trabes armadas en
las que el parte relativa de la resistencia de pandeo a la resistencia total dltima es mucho mayor gque la
de pospandeo.

Galambos hace una comparacion de la prediccion de la capacidad dltima tedrica con varios especimenes
probados en laboratorio. Las relaciones de aspecto varian de 0.5 a 3.0, y las relaciones de esbeltez
(h/t), de 55 a 400 (Tabla 1.1.1-2). La relacion del cortante resistente experimental entre el cortante
predicho tienen una media que varia entre 0.97 y 1.05, y una desviacion estandar que varia entre 0.07 y
0.14 (Tabla 1.1.1-2). Las ecuaciones de Basler (1963a y 1963b), las de Hoglund (1971a y 1971b) y las de
Herzog (1974a y 1974b) son las que requieren de menos calculos. De ellas, la de Hoglund proporciona los
resultados mas consistentes, a excepcion de trabes con almas esbeltas (h/t>300). Las ecuaciones de Fujii
(1968) y las de Komatsu (19#1) también proporcionan resultados muy aceptables, pero son mas
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complicadas. Las desarrolladas

por

Rockey,

Evans y Porter
consistentes pero se requiere de la determinacion de la inclinacion del campo de tension por prueba y

(195)

error; y las de Chern y Ostapenko (1969) requieren un trabajo similar.

Tabla .1.1-1. Varias teorias de campo de tensién para trabes armadas (Galambos, 1998).
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proporcionan

Pandeo del alma|

resultados muy

. . o Patines Atiesador | Cortante y
Cond d
Investigador|  Mecanismo OTO 1;;?3:: ¢ desiguales | longitudinal| Momento
Basler 5] Si, )
(1963-3) (=3 s (=3 Irrelevante %0905;; Si
'
—={Clj=—
Takeuchi 5
(1964) [=] s [=] Si No No
—cet=—
——fo/24=—
Fujii F
ujii s S Si Si Si
(1968, 1971) F
—=l /2=
Komatsu F Si,a
(1971) S F s No medio peralte No
C =
Chem y F
Ostapenko =] ] Si Si Si
(1969) F
——{cj—-"
Porter et al. Di E] ) ’ .
(1975) L B S s =] Si Si Si
W c——ck
. . Ci<7
Hoglund S S =] No No No
(1971-a,b) )
(.
e
Herzog = | Componente de Si, enla
pandeo del alma evaluacion de Si Si
(1974-a, b) T despreciada o ¢ ‘ l
ot
Sharp y 5]
Clark s 5 No No No
(1971) F/2
Steindhart y 5
Schroter s s Si Si Si
(1971) S

Marsh (1988) argumentd que la resistencia a pospandeo del alma de una frabe armada no se presenta
por la accion del campo de tension diagonal, sino por la redistribucion de esfuerzos y fluencia en
cortante a lo largo de los bordes (Ajam y Marsh, 1991). Dubas y Gheri (1986) modelaron el panel del alma
de una frabe armada como una franja diagonal de tension anclada por zonas en las esquinas, las cuales
soportan los esfuerzos cortantes, y actGan como refuerzos conectando la franja diagonal de tension a

los patines y a los atiesadores fransversales.
Después de la iniciacion del pandeo de la placa, debido a la deflexion fuera del plano se desarrollan

considerables esfuerzos de flexion a través del espesor. En todos los mecanismos de falla existentes,
tales efectos se excluyen. Por medio de un esfudio paramétrico y comparativo, Lee et al. (1998)
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determinaron que se desarrollan considerables esfuerzos de flexion en la falla, en especial para almas
de pequefia esbeltez, ademas, propone nuevas ecuaciones de disefio.

Tabla 1.1.1-2. Resumen de la comparacion de varias teorias de campo de tension (Galambos, 1998).

Vexperimental/Vpredicho
Investigador Media Desviacion Intervalo Mayor / |h / t

estandar Menor
Basler (1963a y 1963b) 1.05 0.14 1.33-0.84 164 <300
Fujii (1968) 1.03 0.07 1.22-0.92 133 <300
Chern y Ostapenko (1969) 0.94 0.05 1.02-0.79 1.29 <300
Héglund (1971a y 1971b) 1.03 0.08 1.18-0.86 137 <300
Hoglund (1971a y 1971b) 113 0.08 1.29-1.01 1.28 >300
Rockey (Porter ef al, 19%5) | 1.03 0.07 1.14-0.92 124 >300
Komatsu (1971) 0.97 0.07 1.10-0.83 1.32 >300

1.2 INVESTIGACIONES

Las investigaciones realizadas han sido suficientes para que desde hace bastantes afos en la
industria aeronautica se emplee como criterio de falla la resistencia real de la trabe, en la que la
obfencion de un peso minimo es un requisito de primera importancia. Posteriormente se inicio su uso en el
disefio de trabes armadas para edificios.

En los inicios del disefio de muros de acero (1970), se fijo6 como limite de utilidad estructural la
iniciacion del pandeo de la placa; lo que implicd el empleo de muros con atiesadores. Sin embargo, hacia
falta conocer el comportamiento de trabes armadas, en especial, el de las caracteristicas relacionadas
con su uso como sistema resistente a cargas laterales. Surgido entonces la necesidad de investigar acerca
de las propiedades esenciales que rigen un buen comportamiento sismico, como son: resistencia (para la
cual si servian los trabajos anteriores), rigidez y ductilidad ante cargas laterales; asi como un
comportamiento histerético estable. Ademés, en los modelos tedricos propuestos no se habian hecho
intenfos por calcular las deformaciones, y compararlas con esfudios de laboratorio; lo cual es de primera
importancia en su evaluacion.

A confinuacion se hace una breve descripcion de la mayoria de las investigaciones concernientes al
disefio de muros esbeltos de placa de acero sin atiesar (MECPASA).

1.2.1. MUROS DE ACERO CON Y SIN ATIESADORES

De acuerdo con Rezai (1999), en Japdon a principios de 1970, Takahashi et al. (1973) condujeron una
serie de estudios experimentales y analiticos en muros delgados de placa de acero tanto atiesados como
no afiesados interiormente.

En la primera serie de pruebas se estudiaron doce especimenes de 2100x900 mm. Se investigd el
espaciamiento y ancho de los atiesadores en uno y ambos lados de los paneles, la curva de histéresis y
su comportamiento en pospandeo. Se usaron fres espesores de placa: 2.3, 3.2 y &5 mm; y tres diferentes
arreglos de afiesadores: seis atiesadores verticales, dos verticales y uno horizonfal y seis verticales y
dos horizonfales. Uno de los paneles se hizo sin afiesadores. Todos los muros estaban rodeados por
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marcos de gran rigidez, con conexiones idealizadas como arficuladas. A lo largo de la diagonal del marco
se aplicd una fuerza de compresion para generar un estado de cortante practicamente puro.

Los resultados demostraron que todos los especimenes sufrieron grandes deformaciones exhibiendo un
comportamiento muy estable y dictil. En general, la curva de histéresis fue en forma de S, excepfo en
pocos casos donde los especimenes se enconfraban altfamente reforzados con atiesadores anchos. Para
los Gltimos, se reportaron deformaciones de cortante que excedieron 0.1 rad. Aunque se demostrd que los
muros fuertemente atiesados disipan mayor cantidad de energia, no se hizo una evaluacion del costo
adicional.

En la segunda fase de experimenfos, se probaron dos paneles a escala naftural de un edificio de 32
niveles. Los dos especimenes difirieron en que uno fue construido con aberturas y el otro sin ellas. Cada
uno se construyd con diferente espesor para que contaran con la misma rigidez y resistencia (45 y 6
mm). Ambos mostraron curvas de histéresis estables y robustas.

Los autores concluyeron que las ecuaciones presenftadas para el diseno de atiesadores para muros
delgados de cortante de acero, son safisfactorias. Lo anterior, siempre y cuando el pandeo de la placa
no ocurra sino hasta que las palcas hayan desarrollado su esfuerzo de fluencia en cortante. Ademas,
concluyen que la teoria convencional de cortante, donde el cortante horizontal es transferido por la
accion GUnica de viga, puede ser usada para calcular la rigidez y esfuerzo de fluencia de paneles
atiesados.

1.2.2. INICIOS DE LOS MECPASA

Mimura y Akiyana (1977 desarrollaron expresiones generales para predecir el comportamiento
mondtono y de histéresis de paneles de muros de cortante de place de acero. Ellos suponen, en su
derivacion, que los paneles de acero desarrollan un campo de tension, para el cual consideran la
inclinacion propuesta por Wagner (1931). La curva desarrollada de carga monotonica confra deformacion es
un modelo elasto-plastico que superpone la rigidez del marco y de la placa. Asi, también proponen una
curva teodrica de histéresis para los paneles en los que la carga de pandeo en cortante es menor que la
carga que produce el esfuerzo de fluencia a cortante.

Ademas, condujeron una serie de pruebas en trabes armadas para verificar el modelo analitico
propuesto. El ancho de los paneles vario de 549 mm hasta 599 mm, y su altura de 264 mm a 599 mm. El
espesor de la placa del alma fue de 1.0 mm para fres de los especimenes y de 1.6 mm para el cuarfo. La
correlacion entre la prueba y el comportamiento predicho fue razonablemente bueno. Empero, el ndmero
de ciclos fue pequefio, por lo cual la estabilidad de la curva de histéresis no fue establecida (Kulak,
1991).

1.2.3. FACTIBILIDAD DE LOS MUROS DE ACERO CON ATIESADORES

Un estudio de factibilidad de analisis y disefio de ndcleos de servicio para edificios construido con
muros de cortante de placa ortofropica de acero atiesada fue realizado por Agelidis y Mansell (1982). La
investigacion incluye también detalles para atfiesadores, union entre las placas y atiesadores, vigas de
piso y sistemas de soporte de losa, esquinas del nidcleo y conexiones entre los paneles del nicleo y
vigas de conexion. Se escogid un edificio de 20 niveles como ejemplo. El ndcleo era cuadrado de 10 m de
lado, consistio de placas con atiesadores verticales en cada direccion ortogonal. Se supuso que resistian
las cargas laferales y las cargas de gravedad tributarias. Las placas atiesadas fueron acopladas con
vigas de conexion El espesor de la placa de relleno oscilo entre 16 mm, en el nivel mas bajo, y 8 mm, en
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el Gltimo nivel; el espesor de los afiesadores vario de 6 a 10 mm. Se realizé un analisis por un método
manual y por medio un analisis bidimensional lineal de esfuerzo plano utilizando el método del elemento
finifo.

El costo del nicleo de acero fue estimado como el doble del de uno de concreto. Aunque tal
comparacion exclusivamente incluyd el precio de los paneles de acero, la fabricacion, ereccion, y
proteccion contra incendio; confra el precio del concreto reforzado, la cimbra reusable y las placas
preperforadas para la conexion de las vigas de piso. Los autores concluyen que a pesar de ser mas caro
podria haber beneficios que podrian compensar los costos extra, como son el ahorro en el tiempo de
construccion; la reduccion del peso de la estructura y por lo mismo el costo de la cimentacion; se pueden
hacer en taller muchos detalles; y la demolicion de la estructura se hace mediante su desmantelamiento,
en lugar de su destruccién (Rezai, 1999).

1.2.4. EL CAMPO DE TENSION DIAGONAL EN LOS MECPASAS

Thorburn et al. (1983) desarrollaron un método analitico basado en la teoria de tension diagonal pura
de Wagner, para el estudio de la resistencia a cortante de muros de cortante de placa de acero sin
atiesadores (Driver, 1997; Rezai, 1999). El llamado Modelo de Franjas, que desprecia el cortante soportado
por las placas de relleno antes del pandeo, representa los paneles de cortanfe como una serie barras
diagonales capaces de transmitir Gnicamente tensiones y orientadas en la direccion de los esfuerzos
principales de tension en el panel. Se consideraron columnas con rigidez a la flexion infinita; y columnas
completamente flexibles. En el primer caso, la condicion de rigidez a flexion infinita garantiza una zona de
tension uniformemente distribuida a través de todo el panel. En cambio, en el segundo, las columnas no
tendrén la capacidad de anclar las franjas del campo de tension diagonal. A cada barra se le asignd un
area igual al producto del ancho de la franja por el espesor de la placa. En el Apéndice B1 se aborda con
mas detalle dicho modelo.

También propusieron un modelo equivalente de armadura (una diagonal) para modelar la rigidez de un
panel de cortante de placa delgada sin atiesar. El area del miembro de armadura “"equivalente” propuesto
se puede calcular con las ecuaciones del Apéndice B2.

Ademés, condujeron un estudio paramétrico sobre los efectos en la rigidez lateral vy resistencia de
los MECPASA de las caracteristicas del espesor de la placa de relleno, altura de entrepiso, el claro y la
rigidez de las columnas. Lo que se resume en lo siguientfe:

®= | a rigidez del panel se incrementa linealmenfte cuando se incrementa el espesor de la placa de
relleno. La pendiente es funcion de la geometfria del panel.

= La relacion entre la altura y la rigidez del panel fue lineal en una escala semi-logaritmica.
Cuando se incrementa la altura, la rigidez lateral de panel disminuye.

= En escala log-log para el ancho del panel y rigidez lateral del panel, para determinadas
propiedades de las columnas, la rigidez disminuyo con el incremento del ancho del panel, hasta
una relacion de aspecto L/H de 10; después de este punto la rigidez aumenta con el
incremento del ancho del panel.

= Se observd una relacion lineal entre la rigidez lateral del panel y el log de la rigidez de la
columna. Asimismo, la pendiente varid ligeramente para diferentes relaciones de aspecto.

La verificacion experimental de los modelos analiticos, propuestos Thorburn et al. (1983), fue realizada
por Timler y Kulak (1983) y Tromposch y Kulak (1987). Tales investigaciones incluyeron carga estatica y

casos de cuasi-carga sismica. El primero de éstos incluyd el caso de cuasi-carga ciclica de viento, y la
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segunda incluyé la prueba de carga Gltima de un espécimen que ya habia sido probado ciclicamente bajo
cuasi-cargas sismicas. Con base en los resultados, se presentd un modelo analitico para sismo.

CARGA ESTATICA, INCLUYENDO CUASI CARGA CiCLICA DE VIENTO. Con el objetivo del reconocimiento y
observacion del desarrollo del campo de tension en la placa de relleno, el comportamiento fuera del plano
de la placa bajo cargas de servicio que se reinvierten y el comportamiento bajo carga Gltima, se fabrico y
probd solo un espécimen a escala natural (Kulak, 1991).

El modelo probado representa un muro de cortante de acero de dos pisos y un claro (fig. 1.2-1). Los
miembros horizontales representan las columnas. El uso de un modelo simétrico proporciona una condicién
de rigidez “infinita” en la viga interior, localizada al centro del espécimen. Ademas, se usaron conexiones
articuladas practicamente reales. El claro del muro fue de 3.75 m y la altura de entrepiso fue de 2.50 m.
Las columnas fueron armadas de seccion W310X129 (AISC: W12X87); las vigas, también armadas,
correspondieron a la W&60X144 (AISC: W18X97).

Icargadela Debido a que el objetivo del programa
maquina experimenfal fue probar muros de corfante

de acero de alma delgada, se uso la placa

laminada en calienfe del menor espesor
W310x 129 fF—— disponible 5 mm. Dicha placa se conectd por
medio de una “eclisa” (“fish plate”) (fig.
.2-1, seccion A-A). Todo el acero usado,
excepto para las uniones, tenia un
esfuerzo de fluencia esperado de 300 Mpa
(3059 kg/cmd).
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Seccion A-A 6mm > En la primera de las secuencias de carga

Felisa el muro se somefid a fres ciclos en cada

Fig. 1.2-1. Espécimen probado por Timler y Kulak (Kulak, uno de los cuales se alcanzd el

1991). desplazamienfo de entrepiso de H/400, bajo

una carga de 2104 kN. El ciclo de histéresis

permitid ver que las pendientes entre ciclos de carga, en la misma direccion, son esencialmente las

mismas. La diferencia de deflexiones entre las direcciones de carga se atribuye una elongacion de los

tornillos en los apoyos. Ademas, en todas las aplicaciones de carga se exhibié un comportamiento elastico

lineal. La deflexion maxima fuera del plano medida fue de 20 mm; para la cual se habia medido una inicial

de aproximada de 9 mm, sobre una longitud de 1275 mm. Las ondas de pandeo formadas a una carga

maxima apenas si fueron distinguibles. El angulo de los esfuerzos principales de tension vario entre 47
y 53° en la porcion mas baja del panel; para el que se predijo un anqulo de 5.

En la fig. 1.2-2 se muestra la relacion carga-deflexion lateral del marco, obtenida experimental vy
analiticamente (Kulak, 1991). Este corresponde al usado por Thorburn et al. (1983) para el comportamiento
hasta la carga a la cual fluye la primera barra inclinada. Para el que se calculd una carga Py=3450 kN,
que coincide con el inicio de la no linealidad mostrada en la grafica. La deflexion que se predijo para dicho
carga, sin embargo, es aproximadamente 10 % menor gue la medida experimentalmente.
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El espécimen mostré una capacidad de carga ]
mayor que la correspondiente a la fluencia de la .
primera barra. Asi, el modelo presentado por 6000 |- Expemmental\
Thorburn et al. (1983) tendrd una resistencia Predicha
considerable de reserva mas alld de tal nivel. Carga®™®[
Timler y Kulak (1983) usaron un modelo para  (kN) y [Py, predicha
considerar tanto la siguiente fluencia del resto 3000 — //
de las franjas como la fluencia de los miembros Carga correspondiente a
de contorno (marco). Por esta razén, para incluir 1500 - h/400
los efectos de flexion de las columnas se
reevalud la derivacion del angulo de inclinacion | l | I | | |
0 4 8 12 16 20 2 28

del campo de tension (Apéndice B1). Deflexién (mml

El  comportamiento lineal se extendid
bastante mas alla (3450 kN) de la carga limite
de servicio (2063 kN). A esto siguid un intervalo
de pérdida gradual de la rigidez del marco con
comportamiento dictil, hasta que se alcanzé una
carga Glfima de 5395 kN. Es importante sefalar
que la carga Gltima no se debid al
comportamiento de los elementos principales,
sino a una falla de la conexion.

Fig. 1.2-2. Deflexion lateral predicha y experimental
para carga estética de un muro (Kulak, 1991).

1.2.5. MECPASA SOMETIDOS A CARGA CiCLICA SEVERA

Tromposch y Kulak (1987) probaron un espécimen a gran escala, similar al descrito para el caso
estatico. El ensamble de dos paneles conté con un claro de 2.75 m, una altura de entrepiso de 2.20 m y
un espesor de placa del alma de 3.25 mm. (Kulak, 1991). Hubo dos diferencias principales con respecto a la
estructura anferior:

» Para conectar las vigas a las columnas, se usd angulos en las almas de los marcos; ademas
de ser atornilladas y resistenfes al deslizamiento, en vez de ser con pernos.

= Para simular el proceso de ereccion en una estructura real, se aplico una precarga en las
columnas de 0.09Py (donde Py es la carga axial que ocasiona la plastificacion de la seccion del
elemento), antes de que la placa de relleno fuera insertada y sujetada a los elemenfos de
frontera. Después de que se habia colocado la placa, se aplicd una carga adicional a las
columnas de 0.12Py.

La prueba se llevd a cabo en dos fases. La primera consistio en la aplicacion de carga ciclica lenta
por medio de incremento de desplazamientos. La segunda, en someter la estructura a una carga
monotonica para deferminar su capacidad estatica Gltima.

La fig. 1.2-3 (Kulak, 1991) muestra la historia completa carga-desplazamiento, para 28 ciclos de carga
aplicados. Para los mayores niveles de carga, la respuesta es la caracteristica de aguellos sistemas de
acero que contienen elementos que se pandean (curva en forma de S). Al examinarse los ciclos
individuales, se llegd a la conclusion de que los primeros 13 muestran una respuesta esencialmente lineal,
correspondiente a un desplazamiento de piso de aproximadamente 1/400 veces la altura del piso. Ademas,
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las porciones mas planas de la curva, en la

el region central, son debidas al efecto de

o pandeo de la placa, en el periodo de
formacion y reformacion del campo de
tensién en direcciones opuestas.

1350 [

é Se debe destacar que la cantidad de

&° energia disipada continud incrementandose a

8 través de los ciclos de carga. Sin embargo,

) debido a que se habia alcanzado la
capacidad de la maquina de prueba, para

-2700 [ carga ciclica se detuvo el experimento. La
carga alcanzada correspondio al 67% de la

s carga (Gltima (alcanzada posteriormente) vy

Deflexién (mm) una deflexion de 1/129 la altura del piso (17
mm). Asi mismo, se observaron ciclos de

Fig. 1.2-3. Respuesta sismica de muros delgados sin histeresis esfables, 3 pesar de gue se

. . . habian formado gran cantidad de bandas,
atiesar, con conexiones viga-columna a cortante ,
(Kulak. 1991). por lo que podria haber soportado una

carga mayor.

La segunda fase del experimento, se realizdo con la intencion de conocer si el sistema era capaz de
soportar su carga teodrica después de estar sometido a solicitaciones de origen sismico. Sin embargo, el
espécimen fue cargado monoténicamente hasta alcanzar la capacidad de la maquina de prueba (ligeramente
mayor de 6000 kN), por lo que no reflejo su carga Gltima. La deflexion maxima alcanzada fue mayor a los
70 mm. Al final de la prueba se observaron desgarres en las soldaduras en las esquinas de los paneles,
y deslizamiento de los tornillos, lo cual indicd un gran giro de las uniones viga-columna.

MODELO ANALITICO PARA CARGA CICLICA. El estudio del modelo analitico propuesfto por Tromposch y
Kulak (1987 se desarrollo con base en el propuesto por Mimura y Akiyana (1980). Para incluir los efectos
de la rigidez del marco de contorno y la baja resistencia de pandeo del panel Tromposch y Kulak
realizaron las siguientes suposiciones:

» La rigidez de la estructura, durante la fase de redesarrollo del campo de tension, puede ser
representada por la rigidez elastica del marco solo.

» Cuando un nGmero suficiente de articulaciones plasticas se han desarrollado en los miembros
de frontera para generar un mecanismo, la pendiente de la curva de histéresis, durante la
reformacion del campo de tension, sera cero.

= Dado que la carga de pandeo para un panel delgado sin atiesar es muy baja, entonces la
deflexion necesaria para producir el pandeo es muy pequefia y puede ser despreciada.

= La deflexion requerida para redesarrollar el campo de tension se basa en la cantidad de
fluencia experimentada por los paneles en cada direccion.

La fig. 1.2-4 muestra una curva tedrica de histéresis desarrollada para un MCPASA con las
suposiciones anteriores. Cuando se aplica carga a la estructura, la respuesta seguird el comportamiento
exhibido por la curva de carga monotdnica contra deflexion; pasando por la primera fluencia hasta una
carga arbitraria maxima en el punto B. Al descargar, la pendiente de la curva sera igual a la rigidez
elastica OA, llegando al punto C. Al aplicar carga en el otro senfido, el panel debe desarrollar el campo
de tension en la otra direccion. La deflexion requerida es la distancia CD' (Kulak, 1991). Durante esta
deflexion de re-pandeo, la rigidez del panel se considera igual a la rigidez elastica del marco solo. Una
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vez que el campo de tension se ha vuelto a
formar (punto D), se supone una transicion
lineal hasta E. La formacion de los ciclos de
histéresis es una continuacion del proceso
descrito;  fluyendo hasta el punto F,
descargandose al punto G, la formacion de
nuevo del campo de tension hasta el punto H,
y una transicion lineal hasta el punto previo de
tension maxima (punto B).

Fuerza

>
>

Deflexion

Con el modelo de histéresis propuesto, se
desarrollaron curvas de histéresis tebricas que
mostraron una correlacion razonable con los
experimentos (un &rea histerética 36% menor
para el ciclo 16 y 20% mayor para el ciclo 18).

Fig. 1.2-4. Curva tedrica de histéresis propuesta por
Tromposch y Kulak (Kulak, 1991).

1.2.6. ROBERTS Y SABOURI- GHOMI (1991)

Roberts y Sabouri-Ghomi (1991) realizaron pruebas cuasi-estaticas ciclicas en paneles de placas
esbeltas sin afiesar. Se esfudiaron seis especimenes de 300X300 mm y 450X300 mm, espesores de 0.5&,
0.83 y 123 mm. La placa mas delgada fue de una aleacion de aluminio, mientras el resto fueron de acero.
La placa se unid a los marcos con tornillo de alta resistencia; y los elementos de los marcos se
conectaron con pernos. Las cargas se aplicaron a lo largo de las diagonales, cursando el comportamiento
elasto-plastico en cada ciclo. El proceso se realizé incrementando gradualmente el desplazamiento
diagonal, hasta haber alcanzado por lo menos &4 ciclos. Todos los paneles mostraron ciclos de histéresis
estables, pero con estrechamiento.

Ademas, proponen un modelo elasto-plastico para predecir las caracteristicas de histéresis de un
panel esbelfo, con placa sin aftiesar, con los elemenfos de conforno arficulados vy sujeto
predominantemente a cortante. El modelo toma en cuenta la carga cortante de pandeo elastico de la
placa, pero desprecia la contribucion del marco de contorno. También proponen un modelo para elementos
con conexiones resistentes a momento. Las predicciones tedricas mostraron una “buena” concordancia con
los resultados experimentales.

1.2.7. MECPASA FRENTE A 0OTROS SISTEMAS DE RESISTENCIA
LATERAL

Yamada (1992) investigd el comportamiento de 11 especimenes de sistemas de resistencia lateral. Todos
fueron de escala 1/5, un nivel (600 mm), un claro (600 mm), y con marcos rigidos de acero embebidos en
concreto. A 4 de ellos se incorporaron paneles de relleno de concreto. A otros 4 se les reforzd con
contraventeos en cruz de barras de acero planas; 2 consistieron en placas de acero embebidas en
concreto. Mientras otros 2 se construyeron Gnicamente con placas de acero de relleno (de espesor de 1.2
y 2.3 mm). El restante no contd con elementos de relleno. Las estructuras fueron sujetas a carga
monotédnica a lo largo de las diagonales.

Se examind resistencia, rigidez y ductilidad. Los sistemas rellenos de concreto, los contraventeados y
los que contenian placas embebidas en concreto exhibieron una rigidez inicial alta debido a la formacion
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de un campo de compresion para deformaciones pequefias. La rigidez de los paneles con placas solamente
fue un poco menor al resto, hasta el inicio del pandeo; posteriormente la rigidez fue baja. El muro de
relleno de concreto de mayor espesor mostrd una rigidez y resistencia altas, pero una vez alcanzada la
resistencia maxima, la cual se presentd a relativamente pequefias deformaciones, su capacidad de carga
descendio rapidamente. Al contrario, el panel con dnicamente placa de acero de relleno mantuvo la
capacidad dltima hasta grandes deformaciones, a pesar de presentar en algunos casos menor
resistencia Gltima y menor rigidez inicial. La rigidez de las placas de los paneles, relativa a los marcos de
contorno, manifestd ser de una influencia notable en el comportamiento general del sistema. El modo de
falla observado fue la fractura de la base de los marcos compuestos.

1.2.8. EL ESPESOR DEL ALMA DEL MURO

Caccese ef al. (1993) llevaron a cabo una serie de pruebas en muros esbelfos de placa de acero sin
atiesar (MCPASA) de placas laminadas en frio, de 3 niveles, un claro, y a escala un 1/4. El principal
objetivo fue estudiar la conexion de viga a columna, y la esbeltez de la placa de relleno. En adicion, se
estudio el comportamiento de un marco rigido sin placa de relleno, el cual, ademas, se tomé como patrén
para comparacion. No obstante, Kulak et al. (1994) evidencian las limitaciones de tal investigacion.

Fueron examinados 6 especimenes. De acuerdo con el tipo de conexiones columna-viga se agruparon en
2 grupos. EL primer consistio en un marco rigido (F0) y otros 3 especimenes con placas de relleno de
acero y conexiones resistentes a momento. Para ellos se usaron placas calibre 22 (0.76 mm), 14 (1.90
mm) y 12 (2.66 mm) (llamados M22, M14 y M12, respectivamente). Dichas conexiones consistieron en
soldadura de filete continua de la seccion completa de la trabe a la columna. El segundo grupo consistio
en dos paneles con placas de relleno de acero calibre 22 y 14 (denominados S22 y S14). Para estos los
marcos de contorno se construyeron con conexiones a cortante. Para tales conexiones se usd soldadura
de filete entre el alma de la viga y la columna. Las placas de relleno fueron continuamente soldadas a
los patines de las columnas y vigas en el plano de sus almas. Todos los marcos, hechos de acero ASTM
A36, estuvieron formados por perfiles S3X5.7, para los miembros horizontales, y W&4X13, para las
columnas. Asimismo, las estructuras incluyeron un panel afiesador de 229 mm en la parte superior para
anclar el campo de tension en el Gltimo nivel. Cada estructura contd con un claro de 1244 mm y un
entrepiso de 838 mm.

El programa experimental comprendid tanto pruebas monotdnicas como ciclicas. Cada sistema
estructural se probd en un marco de reaccion. La carga se aplico en la parte superior mediante un gato
hidraulico. Se instrumentd principalmente el primer nivel, y algunos elementos del marco del segundo
niveles de todos los especimenes. La historia de carga ciclica consistio en desplazamientos maximos que
constd de 8 incrementos de 6.35 mm, hasta un maximo de 50.8 mm (distorsion de 2%). Cada ciclo de
desplazamiento se repitid tres veces, para un total de 24 ciclos. Tal historia de desplazamiento fue
realizada por ofros 24 ciclos mas. Finalmente se cargd monotdnicamente hasta el desplazamiento limite
del actuador.

Se estudio el comportamiento de los sistemas atendiendo diferencias debidas al espesor de placa y
tipo de conexion relacionadas con su rigidez, resistencia, evolucion elastica e inelastica hasta el final de
la prueba, disipacion de energia y caracteristicas de falla. El comportamiento ciclico del marco se
caracterizd por curvas de histéresis estables y amplias. El resto de las estructuras exhibieron curvas de
histéresis estables y amplias, pero con una degradacion de rigidez y estrechamiento (hasta una reduccion
del 60%) de mayor a menor espesor. También se notd que la transicion de comportamiento elastico a
plastico es drastica para el M12, intermedia para el M14, y gradual para el M22. En el espécimen mas
esbelfo (M22) la placa fluye antes de que se presenfe un comportamiento inelastico en la columna. La
carga maxima fue controlada por la fluencia de la placa y flexion local de las columnas. En la estructura
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con placas de esbeltez intermedia (M14) la placa fluyd en tension diagonal ligeramente antes de que la
columna entrara en un comportamiento ineldstico. En el sistema resistente con la placa de relleno de
mayor espesor (M12) la falla fue gobernada por inestabilidad inelédstica en la columna, pandeéndose fuera
del plano. La relacion de carga maxima de la respectiva estructura a carga maxima del MCPASA con
placa mas esbelta fue: 0.36, 1.98 y 2.24, para los sistemas FO, M4, M12, respectivamente. la relacion
del espesor de placa de la estructura de interés a carga maxima del MCPASA con placa mds esbelta
fue: 246 y 349 para los especimenes M74 y Mi1Z respectivamente Los estudios indicaron un
comportamiento similar enfre los MCPASA con diferenfes tipos de conexiones; afribuyendo su diferencia a
las discrepancias en las propiedades reales de los maferiales y espesores reales de las placas. La
energia disipada y la tasa de disipacion de energia de los MCPASA revela ser mayor que la del marco
rigido de acero. La de los M14 y S14 fue notablemente mayor que la de los M22 y S22; pero con una
diferencia menor entre los M14 y M12, siendo mayores las del M12. La disipacion de energia entre los
sistemas con marcos rigidos y marcos con conexiones a cortante se considerd como la misma. La relacién
enftre la carga maxima y la carga de primera fluencia que se obtuvo fue: 2.1 2, 15 y 11 para los
sistemas FO, M22, M14 y M12, respectivamente (pese a una falla en la soldadura de la columna de la
estructura M14, en el quinto ciclo, la cual no fue reparada).

Se concluyé que la adicion a un marco de acero de una placa de relleno de acero sin atiesar,
proporciona al sistema un incremenfo substancial en la rigidez lateral, capacidad de carga lateral y
disipacion de energia. Teniendo siempre en mente que la resistencia del sistema estara dominada por el
elemento mas débil, ya sea un detalle de conexion, la capacidad dltima de la placa, o resistencia o
estabilidad de los ofros elemenfos. Se puede decir, que una vez que el modo de falla es gobernado por
inestabilidad de las columnas, solo se logra un incremento despreciable en la resistencia con el aumento
de espesor de la placa (manteniendo el resto de los elementos sin cambio). El material adicional de la
placa es esencialmente desperdiciado, disminuyendo, ademas, la ductilidad de la estructura. Por lo cual, el
uso de placas mas gruesas significaria usar columnas de grandes secciones. Asi un "buen disefio” debe
asegurar que la placa desarrolle complefamente su resistencia a pospandeo antes de que la columna
falle. Por lo que la filosofia de disefio muro débil-columna fuerte es altamente deseable.

1.2.9. MCPASA CON Y SIN CUBIERTA DE CONCRETO

Sugii y Yamada (1996) realizaron una investigacion experimental y analitica en muros de cortanfe de
paneles de acero con y sin cubierta de concreto a escala de 1/10; con relaciones de aspecto enfre 1y 2;
espesores de placa de acero 0.4 y 1.2 mm. Todos contenidos en marcos de seccion compuesta. Los
especimenes se sometieron tanto a carga monotdnica como ciclica. También se propone un método de
analisis simplificado. Las caracteristicas de las pruebas fueron similares a las realizadas por Timler y
Kulak (1983).

Los resultados mostraron que la resistencia maxima se alcanzé para un angulo de distorsion entre
0.01 y 0.03 rad, con una reduccion ligera hasta 0.1 rad. El espesor de los paneles de relleno mostré ser
un factor considerable en la resistencia del espécimen y en la cantidad de energia disipada.

El método analitico propuesto consiste en un confraventeo a tensidn con un ancho efectivo
equivalente de 2/3 de la altura del entrepiso. Se supuso una relacién esfuerzo-deformacion trilineal para
el contraventeo y una relacion momento-curvatura elasto-plastico perfecto para el marco de contorno.
Sin embargo, el modelo sobre-estima considerablemente la rigidez, pero predice razonablemenfe su
capacidad.
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1.2.10. MECPASA CON MARCOS RiIGIDOS DE CONTORNO

Driver et al. (1997, 1998) sometieron un MECPASA a escala natural, de & niveles, un claro y
conexiones viga-columna resistentes a momento a carga ciclica extrema. Se estudio el comportamiento
de los MECPASA de varios niveles sujetos a ciclos de carga extrema, el desempeno de los detalles
seleccionados y del sistema en general.

Las caracteristicas del espécimen son parecidas a los construidos en la practica. Dicho sistema seria
representativo de un edificio de oficina a escala 1/2. La altura tofal fue de 7.4 m y un ancho de 3.4 m
(3.05 m entre ejes de las columnas). Con una altura de entrepiso de 1.93 m para el nivel inferior y de 1.83
para los otros tres. Se usd una seccion W310X118 (W12X?#9) para las columnas; y una W310X60 (W12X£40)
para los elementos horizontales del primero, sequndo y tercer niveles. Para la del Gltimo nivel una
W530X82 (W21X55). El mayor peralte de la Gltima viga tuvo la inftencion de anclar el campo de tension
diagonal en el dltimo panel superior, pues sus condiciones discreparon de las de los paneles intermedios.
Las secciones de vigas y columnas cumplen con los requerimientos para disefio plastico. Las vigas y
columnas se conecfaron resistentes a momento. Los patines de la viga se conectaron a las columnas
usando soldadura de penetracion completa en ranura, dejando las placas de respaldo y extension. Los
espesores nominales de las placas de relleno en los primeros dos niveles inferiores fueron de 4.8 mm,
mienfras que para los paneles superiores fueron de 3.4 mm. Para las primeras, el acero usado fue
G40.21-300W (CSA, 1992 b), para la cual es el minimo espesor disponible. En cambio, para la del segundo
nivel se utilizo grado ASTM A569 y para la superior SAE J403 GR101. Las pruebas mostraron que fodas
las placas usadas presentaron un comportamiento tipico de las pacas laminadas en caliente. El
esfuerzo medio de fluencia fue de 341 Mpa para los paneles 1y 2, 257 MPa para el tercer panel y 262
MPa para el panel superior. Se usaron eclisas para conectar las placas a los marcos de contorno, ademés
se agregaron placas de continuidad en las esquinas donde se encuentran las eclisas (Fig. 1.2-9).

El espécimen se probd en muro de reaccion. Las cargas horizontales se aplicaron en cada uno de los
cuatro pisos. Y fueron esencialmente las mismas en cada nivel. También se aplicaron cargas de gravedad

en la parte superior de las columnas.

La prueba comprendio 30 ciclos de carga, de

B 2500 Ciclo 22 (55){)"
los cuales 20 fueron inelasticos. El sistema 1
estructural mostréo tener una gran rigidez 2400
inicial, ductilidad y caracteristicas de disipacion 1600

excelentes, ademas de exhibir un
comportamiento esfable y gran redundancia.

@
=]
=1

o

Las curvas de histéresis (fig. .2-5) del panel 1
exhiben muchas caracteristica similares a las
de pruebas realizadas con anterioridad. La 1600

Cortante (kN)

&
o
k=1

3 4

uniformidad de las curvas de histéresis indica - N
i i . 2400 Distorsion (%)
gue el comportamiento del sistema bajo carga /
Lo Lo -3200
ciclica severa fue ductil y extremadamente 50 40 30 20 0 0 10 20 30 40 50 60 70

estable. No hubo pérdida repentina de la Desplazamiento relativo (mm)
rigidez. Adn habiéndose alcanzado la carga

maxima, el deferioro fue lento y controlado. Fig. .2-5. Cortante de enfrepiso-desplazamiento de piso

y distorsion de entrepiso (Driver et al, 1997).

La Tabla 1.2.10-1 describe el funcionamiento del sistema hasta la falla. Las curvas también exhibieron
un adelgazamiento debido a la reducida rigidez en la region donde las ondas de pandeo se reorienta
durante los cambios de direccion de la carga. La mayor diferencia es el area de las curvas de histéresis
de este sistema que es mayor que las de los MECPASA con conexién viga-columna a cortante. El marco
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rigido también provee redundancia en el sistema, la cual se ve incrementada, aln mas, por la capacidad
de las placas de relleno de la redistribucion de cargas. Esto es todavia mas notorio en el
desgarramiento de la placa, pues no provocé pérdida repentina de la rigidez y tuvo un efecto minimo
en su resistencia.

Tabla 1.2.10-1. Comportamiento del espécimen probado por Driver et al. (1997).

cicLo Oy OBSERVACIONES
(panel1)

8 Se observd por primera vez la fluencia en algunos elementos. La mayor parte
se presentd en las eclisas que conectaron las placas de relleno a los elementos
de contorno o en la periferia de las placas de relleno. Ademas, se comenzaron a
formar patrones de fluencia, caracteristicos de tension diagonal, en las esquinas
superiores del panel inferior.

10 Las zonas de fluencia en las eclisas se hicieron mas grandes

11 | dy* (8.5 mm) Se alcanzo el desplazamiento de fluencia del panel inferior. Se incrementé la
fluencia en las almas de las vigas del primer, segundo y tercer niveles; asi como
en las eclisas y placas de relleno de primer y segundo paneles. Asimismo, las
placas del primer, segundo y tercer niveles mosfraron formas de pandeo visibles,
en el maximo desplazamiento. Al mismo tiempo, en este ciclo el pandeo de la placa
y su propio reacomodo, en los cambios de direccion de carga, produjo bastantes
ruidos esfridentes

14 20y Coma el proceso continuaba, la fluencia progresaba en ofras parfes de la
estructura, asi como la amplitud de ondas de pandeo se incrementaba. En el ciclo
14, se midié una amplitud de la onda de pandeo de aproximadamente 50 mm, con
respecto a la posicion neutral. Después de la descarga, ondas de pandeo residuales
fueron claramente visibles en una superficie sumamente compleja que no favorecia
la orientacion que se formé en alguna direccion de carga.

17 30y Primera fluencia en la union viga-columna.

18 Primer desgarre en la esquina oeste de la cara sur del panel 1 (6 mm de
longitud). Se formé en la esquina de la soldadura que conectaba la placa de relleno
a la eclisa, transversal al eje de la soldadura. No obstante, dicho desgarre no se
propagd durante los subsecuentes ciclos y tuvo un efecto minimo en el
comporfamienfo del sistema.

20 43y Pandeo local en el patin este de la columna oeste y el patin oeste de la
columna este, en ambos casos inmediatamente debajo de la viga del nivel 1. También
se advirtid un pandeo local en el patin este de la columna este, cerca de la base.

22 50y Desgarres en la placa en las esquinas superiores (longitud de 120 mm esquina
este y 80 mm esquina oeste) en la punta de la soldadura que conectaba la eclisa a
las columnas; y en la punfa de la soldadura de filefe que conectaba la placa de
relleno a la eclisa, en la esquina superior oeste (de 50 mm de longitud). Se alcanzé
el maximo cortante basal (3080 kN). La fig. 1.2-8 muestra tales desgarres, después
de haberse propagado en ciclos subsecuentes.

25 Se formaron desgarres en el inferior de la placa de relleno, como resultado de
su propio enderezado y doblado durante las cargas ciclicas.

26 10y Distorsion excesiva de los patines de la columna del primer entrepiso (fig. 1.2-7).

30 98y Fractura de la columna en su base, a un cortante basal del 85% del maximo

alcanzado (fig. 1.2-6).

*8y es el desplazamiento de fluencia del panel 1.
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Fig. 1.2-8. Desgarre del panel 1,
‘ formado durante el ciclo 18
1836 i :';A“‘NET-—- (Driver et al; 1996)
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Fig. .2-6. Fractura de la columna
oeste, en su base (Driver et
al; 1996)

Fig. 1.2-9. MECPASA probado en por Driver et al. (1996).
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El espécimen mostrd que (a demanda de giro en las conexiones viga-columna son significativamente
reducidas. Las uniones en las conexiones viga-columna revelaron senales de fluencia del panel en el nudo
hasta el ciclo 17, cuando se habia alcanzado un desplazamiento 3 veces mayor al de fluencia del panel
inferior. Cabe aclarar que se usaron atiesadores de confinuidad en el panel del nudo.

La investigacion también incluyd el analisis estructural del sistema, tanto con modelos simplificados
como con el método del elemento finito y se propuso un modelo de histéresis. Tal modelo se presenta en
el Apéndice A3 del presente trabajo y representa la forma de frabajo del sistema de resistencia lateral,
asi como resalta la contribucion de los marcos rigidos como elementos de contorno.

1.2.11. DEFORMACIONES POR FLEXION, FLEXIBILIDAD DE LAS
COLUMNAS Y RESISTENCIA DE LAS TRABES

En los muros de los experimentos descritos anteriormente dominaron las deformaciones por cortante;
y la mayoria incorporaron marcos de conforno con rigideces significativamente mayores que la de las
placas de relleno. Asi se contaba con informacion limitada del desempefio de MECPASA en edificios donde
dominen las deformaciones por flexion, en especial con columnas esbeltas. Lubell et al (2000) se dieron a
la tarea de acortar tfal brecha en el conocimiento con pruebas de laboratorio en 3 especimenes. Dos de
ellos fueron paneles individuales (SPSW1 y SPSW2), y ofro de &4 niveles. Los modelos se sometfieron a
ciclos completos de carga cuasi-estatica tanto en el infervalo de comportamiento elastico como en el
inelastico. Los principales aspectos estudiados fueron: la resistencia global; rigidez elastica en pospandeo;
la formacion del campo de tension diagonal en combinacion con el pandeo a compresion diagonal;
estabilidad de las curvas de histéresis del panel; efectos de la rigidez de las columnas y las vigas; asi
como la interaccion entre el marco y el panel de cortante.

Los especimenes probados representaron modelos a escala 1/4 de nlcleos de edificios de oficinas de
una crujia. Tenfan distancia entre ejes de columnas de 900 mm y una relacion de aspecto de la placa de
relleno de 1:1. Cada panel se construyo con columnas continuas de seccion transversal S75x8 y vigas
S75x8. El espécimen SPSW2, el segundo panel individual, incorpord una viga adicional S#5x8 soldada a la
viga superior, con el objetivo de un mejor anclaje del campo de tension. Mientras para la estructura
SPSW4 utilizo una viga de mayor peralte, S200x34, en la azotea. Se proporcionaron conexiones a
momento viga-columna con soldadura de filete de la seccion completa de la viga a los patines de la
columna; ademas, se usaron atiesadores de continuidad en los nudos. Se utilizaron placas de relleno
laminadas en caliente de 1.5 mm de espesor. Los esfuerzos de fluencia medidos del material, fueron 380
MPa y 320 MPa para las placas de relleno. Las pruebas verificaron las caracteristicas de materiales
laminados en caliente. Los especimenes se disefiaron con base en el muro de varios niveles, limitado por
las instalaciones de las pruebas y capacidad de los aparatos.

Las pruebas se realizaron en un marco de reaccion. En el caso del muro de 4 niveles, se le aplicaron
cargas iguales en cada nivel. Al modelo de varios niveles se le aplico una carga de gravedad G(nicamente.
Dicha carga fue de 13.5 kN en cada nivel. La prueba se condujo en una forma de fuerza controlada hasta
alcanzar un punto de fluencia dy. Luego se continud el proceso de carga en una manera de
desplazamiento controlado, en miltiplos de dy, utilizando el desplazamiento del panel 1 (inferior) como
parametro de control.

Se observd fluencia de los paneles, seguida de fluencia en el marco. Las columnas del muro SPSW&
fluyeron antes de que algin comportamiento ineldstica ocurriera, resultando en un estado de inestabilidad
global. La respuesta inelastica fue resultado de la fluencia de la placa de relleno (SPSW1, SPSW2),
desgarres en la placa (SPSW2), fracturas localizadas de soldadura (SPSW1, SPSW2), y formacion de
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articulaciones plasticas en el marco de contorno. Ademas, se observaron deformaciones inelasticas de
cortante significativas en las columnas cerca del nudo superior, viga-columna. Los desplazamienfos
maximo fueron de 73y, 63y y 1.50y.

Se concluyé que la relacion de aspecto del panel y la global del muro tienen una gran importancia en
la eficiencia del sistema. Los resultados confirmaron la razon de los experimentos. La forma global de la
columna deformada medida en laboratorio, parecid un modo de cortante predominante para el primer piso
y una combinacion de cortante y flexion para el segundo. También se noto la importancia de tener un
miembro rigido a flexion en los paneles inferior y superior, ya que el espécimen SPSW1 mostro un
comportamiento relativamente pobre. La insuficiencia de rigidez permitio la formacion de una articulacion
plastica en el miembro horizontal, impidiendo un anclaje adecuado del campo de tension. Lo anterior
ocasiond inestabilidad fuera del plano, lo que incrementé la demanda en el sistema de soporte lateral y
culmind con terminacion rapida de la prueba.

1.2.12. CARACTERISTICAS DINAMICAS

Rezai et al. (1999) realizaron pruebas en mesa vibradora en un espécimen con las mismas
caracteristicas que el estudiado por Lubell et al. (2000). El espécimen de cuatro niveles fue somefido a
37 sismos simulados. Y aunque cada sismo brindé informacion acerca del comportamiento dinamico del
muro, ninguno de ellos proporciond informacion para describir completamente el comportamiento inelastico
del sistema debido a las limitaciones dindmicas del aparato.

Los resultados mostraron concordancia con los experimentos realizados por Lubell et al. (2000). En
general, el panel inferior fue el que mas contribuyd a resistir cortante y el que presentd menores
distorsiones de entrepiso asi como desplazamientos. En cambio, el Gltimo nivel fue el que tuvo mayores
desplazamientos y distorsiones de entrepiso. Fue el que menos participacion tuvo en soportar el sismo y
también mostrd poca rigidez. El sistema parecié no ser tan eficiente cuando las deformaciones por flexion
dominaron.

Las pruebas también mostraron la gran dependencia de las propiedades dinamicas del sistema en la
severidad de la excitacion. Asi, para un caso se identifico la primera frecuencia natural de 5.33 Hz y en
ofro de 5.64 Hz. La primer frecuencia natural del espécimen se redujo constantemente de pruebas de
amplitud pequefia a excitaciones de alta intensidad. Esto se atribuye a que durante sismos de alta
intensidad la placa se pandearda mas severamente, reduciendo, por consiguiente, la rigidez global del
modelo. Ademas, se escucharon fuertes sonidos, debido al propio reacomodo de la placa, durante las
pruebas. La primera y segunda frecuencias nafturales de la placa medidas fueron 22.2 Hz y 385 Hz.

1.2.13. MUROS ACOPLADOS

En la Universidad de California, Berkley se investigd el comportamiento de un sistema de MECPASA
desarrollado y usado en estructuras de gran altura. Se realizaron pruebas ciclicas estaticas en dos
especimenes a escala 1/2 con diferentes relaciones de aspecto. Ambos modelos mosftraron gran ductilidad
y comportamiento inelastico estable, pues toleraron mas de 30 ciclos de comportamiento ineldstico antes
de alcanzar una distorsion de entrepiso de 0.03.
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Viga de acoplamiento

Miembros que no cargan
fuerzas de gravedad
(s6lo para sismo)

Union atornillada

Placa de acero del muro de
cortante

Tubo de acero

Fig. 1.2-10. Detalle de un panel de los especimenes
probados por Astaneh et al. (Zhao et al,
2004)

Ambos especimenes se comportaron de una
manera muy dictil y deseable. El Uno permanecid
practicamente elastico hasta distorsiones de
entrepiso de 0.6% (fig. 1.2-11). En esta distorsion
se observaron lineas de fluencia en las placas de
relleno de los muros asi como en las columnas de
patin ancho. A distorsiones de entrepiso de 2.2%
la diagonal de compresion se panded, el campo de
tension diagonal fluyd y la columna de patin
ancho desarrolld pandeo local. Las vigas de
acoplamiento, en ambos modelos, desarrollaron
articulaciones plasticas en las caras de las
columnas, lo que llevd a que las superiores
fallaron por fafiga. Los dos especimenes
alcanzaron grandes distorsiones de entrepiso de
0.05 y 0.03, para el Espécimen Dos y Uno,
respectivamente.

El estado final de los muros, considerados como fallados, se observa en las figuras (1.2-13)

INVESTIGACIONES

Las columnas en los exfremos del sistema
fueron tubos de acero rellenas de concreto (fig.
1.2-10). Por su gran rigidez, estas soportan la
mayor parte de la carga de gravedad. Las columnas
se conectaron a vigas de acoplamiento con
conexiones especiales a momento, para formar un
marco rigido dictil. Los modelos fueron construidos
como subensambles de la esfructura prototipo por
encima de dos niveles (Espécimen Uno) y tres
niveles (Espécimen Dos). El primero tuvo una
relacion de aspecto de 0.66 y el segundo de 1.0. El
diametro de las columnas fue de 610 mm y las
columnas internas fueron de seccion W18x86. El
espesor de la placa para el Espécimen Uno fue de
6 mm y para el Dos de 10 mm. El acero usado para
las columnas fue A572 Grado 50 , con un esfuerzo
de fluencia de 345 MPa. En cambio, el acero de la
placa del muro fue A36, con un esfuerzo de
fluencia de 248 MPa.

1500 - -
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Cortante (kip)

-500 -

-1000]. Edai
n

-1500 !
-0.04 -0.03 -0.02 -0.01 0 0.01 0.02 0.03 0.0&

Distorsion de entrepiso (rad)

Fig. 1.2-11. Curva de histéresis para el segundo panel
del Espécimen Uno (Zhao et al., 2004).

y (1.2-12).

La formacion del campo de tension diagonal y su direccion son claras. Sin embargo, el patrén que se
sigue es mas complejo para el Espécimen Uno (Zhao y Astaneh, 2004).
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Fig. 1.2-13. Espécimen Uno al final
de la prueba (Zhao et al,,
2004)

1.2.14.

INVESTIGACIONES

At 2% Dnift

Fig. 1.2-12. Espécimen Dos al final de la prueba. (Astaneh, 2001)

MECPASA CON PLACAS LAMINADAS EN FRIO

A pesar de que los experimenfos mostraron un comportamientfo muy deseable de los muros de acero,
cuando se disefian apropiadamente, las restricciones practicas obligan al uso de placas de espesores
mayores que los requeridos. Por lo que su uso en la reparacion de estructuras significaria una gran
demanda en los elemenfos de la estructura original, causando que el marco existente sea probablemente
insuficiente. Razon por la cual se vio la necesidad de realizar investigaciones en muros de MECPASA con

placas laminadas en frio.

Cortante basal(kN
(=]

200
Espécimen F2
< Marco
0 Prediccion
-3 2 1 a 1 e k!

Distorsion (%)

Fig. 1.2-14. Curvas de histéresis para el panel
con placa plana laminada en frio y
soldada (Berman y Bruneau , 2003b)

Asi, Berman vy Bruneau (2003a y 2003b)
probaron tres paneles individuales
correspondientfes a un protofipo del refuerzo de
un hospital de acero de cuatro niveles en una
zona de alta sismicidad. Dos se consfruyeron con
placas planas de 0.9 mm y el fercero con una
placa corrugada de 0.7 mm. La relacion de aspecto
de los modelos fue de 2. Se usaron angulos para
conectar la placa del muro con fornillos para los
elementos de contorno, soldadura para uno de los
sistemas con placa plana, y un epdxico para los
ofros dos. Los especimenes se probaron cuasi-
estaticamente.

Los resultados fueron alentadores. El panel
con la placa corrugada alcanzé una demanda de

ductilidad de 3, el campo de tension se formd sélo en la direccion del corrugado, resultando en una curva
de histéresis asimétrica. El espécimen con placa plana soldada exhibié una ductilidad aproximada de 12.
Ambos aportaron el 90% de la rigidez inicial del sistema. La fig. 1.2-14 muestra las curvas de histéresis
del muro con la placa soldada, asi como la prediccion analitica del comportamiento del sistema. El otro
muro fallo prematuramente debido a la falla del epoxico, antes de una disipacion significativa de energia.
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El espécimen con placa corrugada fallé como resultado de fracturas en la placa por pandeo local repetido
(fig. 1.2-15). El modo de falla del panel restante fue la propagacion de fracturas a la conexion de la
placa-marco.

a) Panel con placa corrugada laminada en frio, b) Panel con placa plana laminada en frio y

a un desplazamienfo de 3 veces el de la soldada, a un desplazamienfo de 12 veces
primera fluencia el de la de la primera fluencia

Fig. 1.2-15. Estado de los paneles probados por Berman y Bruneau (2003b).

1.2.15. OTRAS INVESTIGACIONES

Otros estudios enfocados a comprender el comportamiento y asegurar el funcionamiento adecuado de
los MECPASA se pueden agrupar en los siguienftes femas:

Conexiones de las placas.- La conexion entre el marco de contorno y la placa del muro fue estudiada
con detalle por Schumacher (1997), proponiendo cuatro tipos de conexiones Gtiles. Asimismo, Elgaaly et al
(1993, 1997) hicieron una comparacion entre muros con las placas atornilladas y con las placas soldadas.
Enconfraron un pequefio cambio en la rigidez y resistencia.

Muros de bajo esfuerzo de fluencia.- Ocasionalmente, el espesor calculado de la placa del muro sera
de menor tamafio al disponible en los molinos. Una solucion consiste en usar placas formadas en frio.
Otra, es su construccion con aceros de bajo punto de fluencia y alta ductilidad. Nakashima et al. (1994,
1995) realizaron investigaciones del comportamiento ciclico de paneles de acero de baja esfuerzo de
fluencia. Los experimentos mostraron curvas de histéresis estables y una gran capacidad de disipacion de
energia. Torii et al. (1996) estudiaron la aplicacion de muros de acero con bajo punto de fluencia en
estructuras de gran altura. En los dltimos afos, ha habido cantidad de estudios de este tipo de sistema
en el control de la respuesta sismica. Tales esfuerzos han llevado a la construccion de un nimero de
estructuras usando este sistema (Yamaguchi et al, 1998; Astaneh, 2001; Vian et al.,, 2004).

Aberturas en los muros.- Son de extremo interés en la construccion de edificios. A fravés de las
aberturas se pueden pasar las instalaciones necesarias, brindandole mas flexibilidad al sistema. Las
investigaciones realizadas hasta ahora han sido bastanfe satisfactorias, mostrando que las placas tienen
un comportamiento adecuado después del pandeo, con ciclos de histéresis estables y exhiben gran
ductilidad; con una disminucion en la resistencia y rigidez, como era de esperarse. Se han probado
experimentalmenfte paneles individuales con aberfuras circulares, llegando a expresiones sencillas de
reduccion de resistencia y rigidez (Roberts y Sabouri, 1992). También, se han estudiado MECPASA con la
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placa de acero de bajo esfuerzo de fluencia (Vian, 2004). Se probaron especimenes sélidos, con 20
perforaciones y con perforaciones reforzadas en las esquinas. La dimension de la viga superior se redujo
cerca del nudo, para inducir a que se formara una articulacion plastica y permitir el adecuado anclaje del
campo de tensién. Los resultados mostraron ser satisfactorios, sin embargo, no se ha propuesto algin
procedimiento simple para considerar las aberturas, ni para el disefio del refuerzo de la abertura de la
esquina. Un extensivo resumen, de las investigaciones realizadas hasta ahora, acerca del comportamiento
posterior al pandeo en placas con aberturas de diferentes formas (cuadrada, circular y eliptica) se puede
encontrar en (Nemeth, 1996).

1.3 LOS MECPASA NO SON TRABES ARMADAS

La analogia del muro de acero como una trabe armada en voladizo es muy cierta y valida hasta que
se contrapone con las frabes usadas comdnmente en ingenieria civil y con los criterios de disefio
aplicados. Por lo que se puede decir que en realidad los muros de acero son trabes armadas no comunes.
Astaneh (2001) hace referencia a:

= |as frabes armadas rara vez son sujefas a cargas axiales. Aunque los muros en muchas
ocasiones soportan cargas de gravedad, estas son resistidas por las columnas del mismo,
mientras la placa se encuentra Gnicamente a flexion y cortante.

» Los patines, en las trabes armadas, cominmente tienen pequefia rigidez a la flexion en el
plano del alma. En cambio, en un muro de acero, los patfines son las columnas. Razdn por la
cual cuentan con mayor rigidez y resistencia en el plano del muro que las trabes armadas
clasicas.

= |os atiesadores en las frabes armadas suelen ser placas soldadas. En los muros de cortante,
las vigas de piso juegan el papel de los afiesadores. Tales vigas funcionan como un atiesador
de mayor rigidez, y lo seran aln mas si las losas de piso se ancladan a aquellas.

= Las trabes armadas son, en la mayoria de los casos, estudiados bajo cargas monoténicas o
fatiga de baja amplifud, mienfras los muros de cortanfe se espera que tengan largos ciclos
inelasticos de carga.

También se ha discutido sobre los criterios de disefio usados para trabes armadas y en MECPASA
(Berman y Bruneau, 2004), lo que implica una diferencia de comportamiento entre estos. Dichas diferencias
pueden resumir en lo siguiente:

= En las trabes armadas se considera que el patin es muy flexible, por lo que el campo de
tension es anclado sélo por los atiesadores. En cambio, en los muros de acero se considera la
contribucion del marco de conforno.

» La relacion de aspecto y de esbeltez del alma se limita en trabes armadas para evitar el
pandeo vertical del patin y por cuestiones constructivas. Sin embargo, en MECPASA tales
disposiciones no se aplican, pues la estabilidad de las columnas se asegura revisando la
propia columna; y las limitaciones de tamafio no son un problema para los muros. También, se
ha dicho que el campo de tension diagonal no se forma eficientemente (De Buen, 2000), pero
se ha visto que no es el caso de los muros de acero.

= El esfuerzo critico de pandeo a cortante en las trabes armadas es mas significativo que en
muros de acero, ya que la esbeltez del alma de los MECPASA puede llegar a ser mucho
mayor. De hecho, la resistencia a cortante del alma de los MECPASA es basicamente la
posterior al pandeo.
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Aungue se dice que la contribucion del alma de los muros de acero como viga es despreciable (Berman
y Bruneau, 2004), puede ser no tan insignificante, sobre todo cuando se trata de asegurar la estabilidad
y desempefio adecuado del sistema (Capitulo II).

Ademas, con base en las investigaciones descritas en la seccion anterior se puede decir que cuando
se usan marcos rigidos como elementos de contorno (y aln con marcos flexibles), las columnas, en
conjunto con las vigas tendran una participacion en la resistencia del cortante. En cambio, en las trabes
armadas se considera que los patines resisten los momenfos flexionantes y el alma el corfante.

1.4 TIPOS DE SECCIONES DE MUROS DE ACERO

Tal como se ha hecho en secciones de miembros flexocompromidos, los muros de acero se pueden
clasificar de acuerdo con su estado limite de resistencia (Astaneh, 2001):

= (Categoria 1-Compacta. (MCPA). La placa del muro de acero fluirad en cortante antes de que
ocurra su pandeo. Generalmente no sera economicamente factible, ni necesario, el disefio de
muros de placa de acero sin atiesar en esta categoria. Sin embargo, también los muros de
cortante de placa de acero atiesada pueden ser disefiados para desarrollar esta condicion
(Astaneh, 2001).

= (ategoria 2-No compacta. Las placas de los muros se pandearan cuando ya se ha desarrollado
algo de fluencia a cortante. El cortante de entrepiso sera resistido tanto por componentes
horizontales de tension y fuerzas diagonales de compresion.

= (Categoria 3- Esbelta. La placa del panel se pandeara elasticamente.

El presente trabajo se enfoca al disefio de los muros esbeltos de placa de acero sin atiesar
(MECPASA) que entran en la categoria 3. Desde el punto de vista econdmico, se espera que los MECPASA
sean menos costosos que los muros atiesados, pues requieren menor actividad laboral (Timler, 1988).
Disefiados adecuadamente, ambos tendran un desempefio satisfactorio.

Asimismo, los muros esbeltos pueden ser clasificados por el tipo de conexion de los marcos de
contorno y por el material usado en la placa de relleno (alma).

1.5 TIPOS DE MURDOS ESBELTOS

Las investigaciones realizadas hasta ahora han permitido considerar a los MECPASA como un sistema
de resistencia lateral con caracteristicas muy satisfactorias. También se han observado diferencias que
permiten agruparlos con relacion al tipo de conexion viga columna usado y al material de la placa de
relleno.

Los MECPASA han mostrado tener diferentes propiedades por el tipo de conexiones viga-columna de
los marcos que forman el propio muro. Asi, se puede hablar de:

= MECPASA-MC. Sistema estandar. Las conexiones viga-columna, del marco que forman parte del

muro, son flexibles;
=  MECPASA-MR. Sistema dual. El muro esta compuesto por marcos rigidos.
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El segundo de los sistemas mencionados tiene mejores propiedades de disipacion de energia. Por otfro
lado, atendiendo al material de que se encuentra hecha la placa de relleno del muro (alma), se puede
clasificar en las siguientes categorias:

* Placa de relleno laminada en caliente.- Hecha de acero de propiedades comunes (por ejemplo:
A36) y de acero de bajo esfuerzo de fluencia y alta ductilidad;
* Placa de relleno laminada en frio.

1.6 TIPOS DE FALLA

La falla del muro de acero dependera de la forma en la que se disefie. Los principales modos de falla
son:

* Falla de la placa del muro: deslizamiento de los tornillos (ddctil); pandeo de la placa de
relleno (ddctil); fluencia de la placa (dictil); fractura de la placa (dictil); fractura de las
conexiones placa-elementos de contorno (fragil).

* Falla de los elementos horizontales (vigas): fluencia en cortante (ddctil); formacion de
articulaciones plasticas (dictil); pandeo local de los patines o el alma de las vigas (dictil, si
la seccion es compacta); fractura de las conexiones de las vigas (fragil); pandeo global o
lateral-torsional de las vigas (fragil).

* Falla de los elementos verticales (columnas): formacion de articulaciones plasticas en la parte
inferior y superior de la columna (dictil); pandeo local (dictil, si la seccion es compacta);
pandeo global de las columnas (fragil); fractura por tensién de las columnas o sus uniones
(fragil); fluencia de placas base o columnas en levantamiento (dGctil); fractura de las placas
base o de los tornillos de anclaje en la base de las columnas en levantamiento (fragil); falla
de la cimentacion del muro (fragil).

En los modos de falla de la placa se ha considerado como dictil la fractura de la placa, a diferencia
de Astaneh (2001). La razdn obedece a que las investigaciones han mostrado que la gran redundancia de
los muros de acero con placa laminada en caliente permite la rapida redistribucion de esfuerzos, y evita
la propagacion de la fractura. Y aunque en los MECPASAs con placa laminada en frio fue la causa
principal de la falla, ocasionando que se propagaran las fracturas a las conexiones, ocurrid después de
haber exhibido relativamente gran ductilidad. Sin embargo, en muros con placa corrugada fue un factor
determinante.

1.7 PARAMETROS DE INFLUENCIA EN EL COMPORTAMIENTO

Los paramefros que rigen la estabilidad, rigidez, resistencia y comportamiento histerético de los
MECPASA son:

= La rigidez y resistencia de los elementos horizontales y verticales del marco de contorno;
» Las propiedades mecanicas de los materiales usados;

= | as conexiones viga-columna ufilizadas;

= La relacion de aspecto del panel del muro y global;

= |3 infteraccion cortante-momento;

A excepcion de los Gltimos dos, la influencia de estos parametros aparentemente esta entendida. La
influencia de grandes momenfos de volteo, comparados con el cortante de enfrepiso se ha enconfrado
gue es de gran imporfancia en el comportamiento general del sistema. Un incremento significativo del
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momento de volteo, en el espécimen probado por Lubell et al. (2000) resultd en altas fuerzas axiales y
momentos flexionantes que redujeron la rigidez global del modelo. Lo cual se confirmé comparando el
comportamiento del panel individual y el muro de cuatro niveles. También, un estudio cuidadoso de los
resultados mostro que el incremento de las fuerzas axiales en la columna alterd las caracteristicas
inelasticas de deformacion del sistema; las columnas fluyeron antes de que la placa exhibiera un
comportamiento inelastico completo.

El comportamiento poco eficientfe de los MECPASA, en condiciones donde se tienen grandes momenfos
de volteo, se ha atribuido a su relacion de aspecto (Rezai, 1999), ya que los ofros especimenes probados
no han mostrado tales efectos. Ademas, Rezai (1999) realizd un estudio paramétrico poco convencional con
la intencion de identificar intervalos donde el comportamiento de los muros se afectara. Dicho estudio, se
hizo variando parédmetros de los modelos probados anteriormente, con el “Modelo de Franjas” vy
observando el cambio del angulo de las franjas. Sin embargo, la variacion de los parametros es
desproporcionada. Por ejemplo, se varia el ancho de los paneles de 0.5 m a 6 m, manteniendo le resto
de las caracteristicas constantes, pero sin considera que el espécimen es a escala. Esto implica que un
cambio en alguno de los parametros seria mas significativo que en una estructura real.

Si bien, la relacion de aspecto influird indudablemente en la rigidez del muro, también se puede decir
que la inferaccion cortante-momento es preponderante, tal y como lo es en las trabes armadas comunes
(De Buen, 2000).

1.8 EDIFICIOS CONSTRUIDOS

El nimero de edificios construidos con MECPASA es
realmenfe escaso. Dado que en realidad su exisftencia
data de hace pocos afos, aln no han sido somefidos a
sismos infensos. Se sabe de algunos que se han
materializado en Estados Unidos y uno en México.

Aparentemente, la edificacion mas alta con MECPASAs
en un area de alta sismicidad en los Estados Unidos de
América, es el Century Building, un edificio de 52 niveles
en San Francisco. Es una tforre residencial y cuando se
complete tendra 48 niveles y 4 estacionamientos a nivel
del sétano (fig. 1.8-1; Astaneh, 2001). El sistema de carga
de fuerzas verticales consiste de cuatro fubos de acero
rellenos de concreto y dieciséis columnas de tubo de
acero relleno de concrefo de dimensiones menores. El
sistema de piso en el exterior del nicleo consiste de
losas planas pos-tensadas y en el interior del ndcleo
son de losacero. La cimentacion consiste de un cajon de
cimentacion. El principal sistema de resistencia lateral
corresponde al descrito en la seccion 1.2.13.

Fig. 1.8-1. Vista del “Century biuilding”

En Seattle, Washington existe otro edificio de 22 niveles con MECPSAs (fig. 1.8-2; Astaneh, 2001). El
sistema de resistencia lateral consiste de un nlcleo de tubos de acero rellenos de concreto en sus
esquinas, muros de cortante de acero con vigas de acoplamiento en una direccion; y un marco con
contraventeos de acero en la ofra.
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il

En México también se construyd un edificio con
muros esbeltos de cortante de placa de acero sin
atiesar. El edificio fue disenado por EM.
Consultores, S.C, México (figuras IN-1y 1.8-3).
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b) Sistema de piso y MECPASA

Fig. 1.8-3. Edificio con MECPASA en México (cortesia de E.M. Ing. Consultores, S.C, México, 2005).
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. ANALISIS ESTRUCTURAL

La etapa de anélisis puede considerarse dividida, por un lado, en la identificacion del modelo analitico
que representa a la estructura y a las acciones que sobre esta ejercen, y por el otro, en la solucion del
problema planteado. Por muy precisa que sea la solucion analitica, la respuesta de la estructura real
solo serd indicativa en la medida en que el modelo analizado represente fielmente sus propiedades
mecanicas.

El conocimiento de las teorias del analisis estructural y de los métodos de analisis para las
principales formas estructurales es basico e indispensable para el proyectista de estructuras. En este
capitulo se presenfan los métodos utilizados para modelar muros esbeltos de cortante de placa acero sin
atiesar (MECPASA) sujetos a cargas laterales. Asimismo se incluyen recomendaciones para la idealizacion
de la estructura para que sea representativo de la respuesta del sistema en estudio. Cabe aclarar que
solo se trata el caso de cargas laterales estaticas Algunos modelos de analisis simplificados se abordan
en los Apéndices B1 a B3. Ademas, se propone una teoria que explica la discrepancia de los métodos
simplificados en la prediccion de la rigidez de los muros.

1.1 PANDRAMA GENERAL DE LA MODELACIAN

Se espera que los MECPASA se disefien y construyan de manera que la placa del muro frabaje
principalmente en una eftapa posterior a su pandeo, lo que implica una redistribucion de fuerzas debido a
no linealidades geométricas; y después se hace uso del comportamiento en el intervalo inelastico del
material, finalizando con un comportamiento no lineal del marco.

El analisis puede refinarse aln mas, incluyendo efectos producidos por el cambio de longitud de los
miembros, deformaciones por cortante, esfuerzos residuales, amplifud de las zonas plastificadas,
endurecimiento por deformacion y descargas elasticas de porciones previamente plastificadas. Sin
embargo, la mayoria de estos refinamientos son considerados como herramientas de investigacion, y rara
vez se incluyen en el disefio de estructuras reales. Por lo que el modelo debera tener el grado de
refinamiento que el proyecto requiera, sin embargo, tendra que modelar adecuadamente la contribucion de
la placa del muro dentro del sistema.

Para representar el comportamiento de los MECPASA se puede recurrir fanfo a modelos simplificados
como refinados. Después del pandeo de la placa, el campo de tensién diagonal es el mecanismo primario
de resistencia del muro de cortante. Tal comportamiento se debe considerar en el analisis mediante el
uso de elementos finitos tipo cascaron que puedan pandearse. Si el programa de anélisis estructural no
tiene la capacidad de considerar el pandeo de estos elemenfos, el muro se puede modelar usando
elementos cascaron completos y propiedades anisotrdpicas. Usando un material anisotrdpico se puede
hacer que la diagonal de compresion tenga menor rigidez y tome menos cortante, en proporcion a su
capacidad de pandeo, que la diagonal de tension. Por otro lado, si tampoco se cuenta con un programa de
computadora que considere elementos cascaron con propiedades de anisotropia, se puede remplazar las
placas de acero con elementos de armadura a lo largo del campo de tension (Apéndices B) o como una
trabe armada. No obstante, tales métodos simplificados también pueden ser Gtiles en la etapa de
predisefio y de revision de métodos muy refinados (Astaneh, 2001).

Ademas, ya que el principal objetivo es un analisis sismico, en la mayoria de los casos se realiza un
analisis elastico con fuerzas reducidas. A pesar de que para cumplir estrictamente con los objetivos del
disefio sismico, deberan realizarse tres analisis diferentes: uno para un sismo moderado en que se
revisen las condiciones de servicio, considerando un comportamiento elastico-lineal; otro para revisar que
no se exceda la resistencia de las secciones criticas ante un sismo severo, usando un modelo elastico
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lineal pero con propiedades que correspondan a niveles de esfuerzos elevados; y finalmente, un anélisis
en el que se revise la seguridad confra un mecanismo de colapso para un sismo de inftensidad
extraordinaria, considerando un comportamiento no lineal de la estructura (Bazan y Meli, 2002).

Independientemente del tipo de analisis que se escoja, se pueden establecer consideraciones bésicas
que permitirdn modelar el muro de una manera simple y que represente su comportamiento, en un grado
aceptable, practico y cercano al real.

1.2 MODELD ANALITICD

El modelo analitico se integra basicamente por: el modelo geométrico, el modelo de condiciones de
confinuidad en las fronteras, el modelo de comporfamiento de los materiales y del modelo de las acciones
impuesftas.

El modelo geométrico se puede idealizar con arreglos de componentes estructurales basicos como
barras y placas. Con tales elementos se pueden representar los principales tipos de muros de acero (fig.
I2-1). En esta figura el modelo MECPASA-MC tiene marcos con conexiones flexibles, mientras que el
MECPASA-MR tiene un marco rigido como marco de contorno. El modelo MECPASA-MR acoplados consiste
en muros acoplados. El muro de acero también puede ser visto como una trabe armada vertical en
voladizo, con las consideraciones mencionadas en el capitulo | (fig. 1.2-2). Por dGltimo, también se puede
hacer uso de elementos barra, representando ya sea con franjas o como armadura la accion del campo de
tension diagonal de la placa (fig. I.2-3).

A pesar de que las placas tienen siempre imperfecciones iniciales, consecuencia de los procesos
normales de fabricacion, y no son realmente planas, las curvaturas iniciales no tienen una influencia
significativa en su comportamiento final y posterior a pandeo. Se ha demostrado que no son sensibles a
las imperfecciones (Bazant y Cedolin, 1991), siempre y cuando la curvatura no exceda de un cierto limite.
Ademds, cuando se modele con el método del elemento finito serd necesario considerar una deformacion
inicial fuera de su plano para incluir su comportamiento no lineal (geométrico) durante el proceso de
carga. Por lo que no habrd pandeo propiamente dicho, pues los desplazamientos laterales que existen
desde un principio, crecen lentamente con la carga, sin que en ningdn momento exista cambios repentinos
de equilibrio, tal y como sucedera en la estructura.

La grafica carga-desplazamiento lateral, para placas con diferentes desviaciones del plano,
mostradas en diferentes referencias (Bazant y Cedolin, 1991; De Buen, 1980) indican que la influencia de
las imperfecciones es notoria solo en la rigidez inicial del sistema, después del pandeo de la placa todas
las curvas convergen. Y como se espera que la carga critica de pandeo de la placa de cada panel, sea
pequefia su influencia en la resistencia serd despreciable, pero de mayor importancia en la rigidez del
sistema.

El modelo de condiciones de continuidad dependera esencialmente del detalle constructivo con que se
resuelve la conexion. Cuando se use el método del elemento finito para modelar las placas del muro de
acero, se pueden considerar directamente conectadas al marco de contorno. Tal consideracion producird
un cambio insignificativo en el comportamiento general del muro de cortante, suponiendo que no hay
problemas en la conexidn (Driver, 1997).
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Marco rigido de contorno Marco rigido de contorno
\ A
H H H H Viga de
acoplamiento

Marco de contorno

con conexiones KN

flexibles

N\
Placa de relleno
(alma)
N
a) MECPASA-MC b) MECPASA-MR b)JMCPASA-MR acoplados

Fig. Il.2-1. Modelos geométricos para diferentes tipos de MECPASA (Zhao y Astaneh, 2004).

. _

Marco de

contorno /
— - JE——

Placa de relleno
(alma)

Fig. Il.2-2. Idealizacién de los MECPASA como viga en voladizo (Timler et al. ,1998).

M T o

al Madela de franias h) Madela de armadura

Fig. Il.2-3. Modelos simplificados para un panel.
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El modelo de comportamiento del material sera cuestion del refinamiento del analisis. No obstante, se
ha demosfrado que las propiedades del maferial de la placa del muro fienen un efecto relevante en el
comportamiento global, razon por la cual se deben representar en el modelo tan exacto como sea posible
(Driver, 199%).

En el modelo de las acciones impuestas es necesario incluir las cargas de gravedad en las columnas.
Incluyéndolas se podra evaluar adecuadamente la estabilidad de la estructura. Ademas, se debe recordar
que la paca del muro no se disefia para soportar cargas de gravedad.

1.3 METODOS DE ANALISIS SIMPLIFICADOS

Basicamente, se han propuesto cuatro modelos simplificados para el analisis bajo cargas laterales
para los MECPASAs. Todos fienen el mismo fundamento, que consiste en susfituir las placas de muro por
elementos barra diagonales, que preftenden sustituir la funcion del campo de tension diagonal que se
forma después de que la placa se pandea. Si se quiere, los modelos también son capaces de modelar el
comportamiento inelastico de la placa. En esta seccion se presentan y se discute su exactitud y
limitaciones. Los modelos propuestos hasta el momento son el Modelo de Franjas, el Modelo de Armadura;
el Modelo de Placas de Refuerzo y el Modelo de Multidngulos.

11.3.1. MODELO DE FRANJAS

Representa los paneles de cortante como una serie barras de diagonales, capaces de transmitir
Unicamente tensiones y orientadas en la direccion de los esfuerzos principales de tension en el panel.
Desprecia el cortante soportado por las placas de relleno antes del pandeo. A cada barra se le asigna
un area igual al producto del ancho de la franja por el espesor de la placa (Apéndice B1). El ndmero de
barras dependera de algunas condiciones, pero se ha visto que para un edificio tipico de 10 niveles con al
menos 10 barras por panel se obtienen resultados satisfactorios (Kulak, 1991).

El modelo es capaz de considerar la contribucion de los elementos de contorno y la flexibilidad de las
columnas y de la viga superior. Esto lo hace por medio del angulo de las franjas. En el Apéndice B1 se
presentan las ecuaciones, con lo que se aborda casi fodas las condiciones de rigidez de las columnas, la
viga superior y la contribucion del marco en la resistencia Gltima del sistema. Cuando se considera que
las columnas son completamente flexibles o “infinitamente” rigidas a flexion se puede calcular el angulo
de las bandas, El primer caso implica que las columnas no son capaces de anclar el campo de tension. El
segundo caso, es la idealizacion de un enfrepiso intermedio de un edificio, donde se cree que las trabes
no estaran sujetas a grandes momentos flexionantes, pues no se registrard una diferencia de
consideracion entre los campos de tension entre el panel de interés y el superior. Los modelos
anteriores no consideran la aportacion del marco de contorno en la resistencia del sistema. Tal
contribucion ya se ha incluido en la ecuacion (B13), en la que también se contiene la influencia de la
rigidez de la columna. Por Glfimo se ha calculado la ecuacion (B.14), para considerar la flexiblidad de la
viga superior del panel, tal y como podrian ser las condiciones de los paneles de extremo (primer y
altimo niveles).

Dichos modelos son validos tanto para los MECPASA con marcos rigidos, como marcos con conexiones
viga-columna a cortante, siempre y cuando domine el comportamienfo de muro sobre el del marco. Por lo
que en general, tales ecuaciones seran (tiles ya que se pretende que el modo de trabajo de la
esfructura sea como muro, si no, el sistema no seria muy eficiente.

Con este modelo, se puede analizar la estructura tanto en el intervalo de comportamiento elastico
como en el inelastico. Se puede realizar un analisis paso a paso aplicando cargas laterales hasta que una
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o mas bandas en tension fluyan, o una articulacion plastica se forme en algin miembro del marco de
contorno. El analisis hasta tal punto indica el limite del comportamiento eldstico. Después se contin(a
cargando la estructura hasta que se llegue a algln parametro fijado (como deformacion), se forme un
mecanismo o hasta que la curva carga deflexién tenga una pendiente aproximadamente igual a cero. Si el
programa de analisis estructural no es capaz de analizar la estructura en el intervalo de comportamiento
inelastico se puede realizar un analisis paso a paso aproximado (Driver et al, 1998). En este, cuando la
carga lateral aplicada la modelo alcanza un nivel tal que una banda comienza a fluir, la banda se remueve
y se remplaza por fuerzas equivalentes en cada uno de sus extremos. Esta aproximacion modela
implicitamente a la banda como una barra con un material con comportamiento elasto- plastico. Hipotesis
que seria aceptable si la placa es laminada en caliente. La inelasticidad en el marco que rodea la placa
debe también ser considerada para representar adecuadamente el comportamiento inelastico del sistema.

De forma analoga a la seguida con la placa, se supone que se forma una articulacion plastica cuando
la seccion transversal de los miembros del marco ha fluido completamente. Tal artficulacion se puede
modelar introduciendo una articulacion real en el lugar que se desarrolld, mds un momento igual al gue se
tenia cuando se formd. Por supuesto, que este procedimiento no es igual al que sucede realmente, pues
la articulacion plastica se desarrolla progresivamente y es de longitud finita. Por la nafuraleza de la
articulacion en el modelo, la seccion transversal puede seguir cargando fuerzas axiales, lo que no es del
todo correcto con el comportamiento completamente plastico. Sin embargo, despreciando los efectos de
endurecimiento por deformacion, esta aproximacion puede ser razonable.

11.3.2. MODELO DE ARMADURA

Es el mas simple de todos (Apéndice B2). Su caracteristica es modelar la rigidez de un panel de
cortante. En este caso, el campo de tension se reemplaza por una sola diagonal que va de esquina a
esquina del panel, de manera que hace las veces de un contraventeo. Solo se ha incluido los casos
extremos, en donde las columnas son completamente flexibles o de rigidez a la flexion “infinita".

11.3.3. MODELO DE PLACAS DE REFUERZO

Fue propuesto por Elgaaly y Liu (1997) y es parecido al de
franjas. La diferencia es que se considera que el material de cada
franja tiene un comportamiento esfuerzo-deformacion, elastico-
elastoplastico-perfectamente plastico. La razon por la que se
escoge tal relacion es que los experimenfos de laboratorio han
mostrado que el esfuerzo en las franjas no es constante, siendo
mayor en los extremos que en el centro. Los parametros del
material se deducen semiempiricamente. Ademas, se ha propuesto
una modificacion a este modelo para MCPASA con conexiones
placa-elementos de contorno. Dicho modelo considera la reduccion
de rigidez y resistencia por el deslizamiento de las conexiones  Fig. I.3-1. Modelo de “multidngulos”
atornilladas, aungue se cree que se podria evitar si se disefa Rezai (1999)
para evitar su deslizamiento.

S SEEEEE R

A = Ancho efectivo

11.3.4. MODELO DE MULTIANGULOS

El Modelo de Multiangulos se muestra en la fig. I.3-1. Representa el campo de tension con barras en
diferentes angulos. Tal proposicion se basa en los patrones de lineas de fluencia observados
experimentalmente (fig. 1.6-1). El ancho efectivo se calcula de forma parecida a la usada en el "Modelo de
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Armadura”, y se divide por igual entre las bandas. No se aborda con mas detalle debido a que es un
modelo que aportd una mejora poco significativa. Se puede encontrar, mas informacion en Rezai (1999).

11.4 ANALISIS PLASTICO

El analisis plastico para un panel es realmente simple, en cambio, para un edificio de varios niveles es
bastante laborioso. Pero serd muy @til el estudio de un panel individual, como la revision del mecanismo
de falla de un conjunto de paneles, tanto para analisis preliminares como para revisiones de estados de
resistencia.

La resistencia de un panel individual de un MECPASA-MC (fig. Il.4-1 b) se puede determinar suponiendo
el mecanismo de falla mostrado en la fig. I.4-1 a. El cortante, V, desplaza la viga superior un valor A
suficientemente largo para la fluencia de las bandas de la placa de acero del muro. Si el marco
permanece elastico, su contribucion al trabajo interno puede ser despreciado. Las bandas de la zona 2

—A
v 7 7107
Fst di
d2
Leose biarticulada
a) Mecanismo de colapso b) Modelo de Franjas

Fig. ll.4-1. Modelo de franjas para un panel con marco de contorno articulado (Berman, 2003c).

(fig. IL.4-1 b) son las Gnicas que realmente realizan trabajo interno, pues el trabajo realizado por las
componentes horizontales del campo de tensién en las columnas se anula. Por lo que, al igualar el
trabajo externo al interno, y usando la geometria indicada en la fig. Il.4-1 se llega a que el cortante
resistente sera (Berman, 2003c):

V= 1 F,tLsen(2a)
2 (11.1)

donde V es la fuerza cortanfte resistente; t el espesor de la placa del muro; Fy el esfuerzo de

fluencia del material de la placa; y « es el angulo de inclinacién del campo de tension.

Cuando las conexiones viga-columna del marco de contorno sean resistentes a momenfo, para que se
forme el mecanismo de colapso se tendran que formar articulaciones plasticas en sus elementos. Para la
mayoria de los marcos de un nivel que son mas anchos que altos, si las vigas tienen una resistencia y
rigidez suficiente para anclar el campo de tension, las articulaciones se formaran en los exfremos de las
columnas. Asi, un tratamiento similar al que se hizo para marcos con articulaciones, para muros con
marcos rigidos llevara a:

M
H (11.2)

\Y =; F,tsen(2a) + 4
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donde M f» es el momento plastico para la columna y H la altura de entrepiso.

El mecanismo de colapso para un MECPASA de varios niveles serd la combinacion de la formacion de un
entrepiso suave y el flujo uniforme de todos los enfrepisos. Sin embargo, determinar el mecanismo de
colapso con calculo manual es generalmente laborioso.

1.5 MODELO DE INTERACCIAN PLACA-MARCO, M-PFI

Este modelo provee una compresion detallada de coémo interactlan las diferentes componentes del
sistema, y es capaz de representarlo globalmente. Ademas de que con él se puede analizar los MECPASA
tanto por flexion como por cortanfte. Tal y como sucede en trabes armadas, la inferaccion cortante-
momento puede llegar a ser de consideracion, y en muros de acero puede llegar a afectar seriamente su
comportamiento. Tal modelo fue propuesto por Kharrazi et al. (2004). Se basa en las teorias planteadas
por diversos investigadores que han estudiado trabes armadas bajo cortante y flexion. El tratamiento de
este modelo se describe en el Apéndice B3 pues integra puntos tratados a lo largo de este trabajo y
permitird aumentar la comprension del desempefio de la estructura.

El comportamiento de deformacion de los MECPASA parece ser semejante al de muros de concreto.
Los muros puede visualizarse como una viga vertical de gran peralte y en voladizo. Los muros de
concreto reforzado tienen una gran rigidez cuando la relacion altura a longitud del muro o de la crujia
contraventeada es relativamente pequefa. Cuando
esta relacion crece, su rigidez se reduce muy
rapidamente y se presenta una interaccion bastante
compleja entre marco y muro. Existe una diferencia
I importante en la manera en que los dos subsistemas
— se deforman lateralmente. En un marco el
desplazamiento  relativo de un entrepiso, es

/ / proporcional al cortante de entrepiso aplicada arriba
[ / de dicho de entrepiso, de manera que generalmente su
/ / desplazamiento relativo tiende a ser mayor en los
/ / pisos inferiores que en los superiores. Por el
] confrario, en un muro esbelto los desplazamientos

relativos crecen en los niveles superiores, ya que las

deformaciones por cortante dejan de ser significafivas

y la deformacion del muro es como la de una viga en

voladizo (Meli, 2001). En diferentes investigaciones se

Fig. 1L5-1. Deformaciones de un muro esbelto ha visto que tal comportamiento de deformacién es

(Meli, 2001) muy parecido al de un MECPASA, sin olvidar, que en

realidad la forma de frabajo es diferente. Anfes de

que el MECPASA se pandee localmente, trabajaran de una forma similar, pero después de que se pandea

la placa el comportamiento en conjunto sera mas complejo, asi como tendra una dependencia del marco de
contorno. Las configuraciones tipicas seran como las mostradas en la fig. I1.5-1.

a)Cortante b)Flexion

Para el desarrollo del modelo, se aisla el panel del muro de acero. Primeramente se plantea el
analisis por cortante del panel, después por flexion, y por dltimo su interaccion.

Una de las ventajas significativas de este método es que los desplazamientos debidos a cortante,
resistencia, rigidez y el desplazamiento para el limite del comportamiento elastico del alma del muro
puede ser evaluada individualmente, asi como su interaccion y efecto en el comportamiento global de la
estructura puede ser determinado.
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Es importante denotar que el modelo, tal y como se presenta en el Apéndice B3, es para muros de
acero sin atiesar en los que las columnas y vigas no presentan problemas por flexotorsién, exceso de
flexion en el plano, pandeo local y cumplen con un mecanismo de falla, el cual no corresponde a
cualquier tipo de muro. Es aplicable a MECPASA-MR con columnas suficientemente robustas como para
desarrollar articulaciones plasticas en sus extremos y ser estables hasta la resistencia Glfima del muro.
En su desarrollo no se ha considerado efectos P-A, ni problemas de estabilidad, ademas de que no se
esclarece la inclusion de cargas gravitacionales. En el estado de resistencia dltimo solo se incluyen las
cargas axiales debidas al momento de volteo, y se han omitido las ocasionadas por el campo de tension y
gravifacionales.

1.6 COMPARACIAN DE LOS METODOS DE ANALISIS CON LOS
RESULTADOS DE LABORATORIO

Los modelos analiticos se basan en hipdotesis que no corresponden estrictamente a su comportamiento
real, por lo que es necesario conocer su validez mediante su comparacion con resultados de laboratorio.
A continuacion se abordan algunas comparaciones hechas acerca de tales métodos con los resultados de
laboratorio. Pero primero se hace una observacion del estado de esfuerzos en la placa del marco de
acero, ya que gran parte de los métodos simplificados se fundamentan en sustituir la placa por barras
con un angulo de inclinacion y condiciones de apoyo definidas.

11.6.1. ESFUERZOS PRINCIPALES

El valor de los esfuerzos principales en la placa del muro variara de magnitud a través de ella.
Comienzan en un estado de cortante puro, para, después del pandeo de la placa, pasar a un estado en el
que los esfuerzos normales de tension se incrementan de acuerdo con la excitacion, y se supone que los
esfuerzos normales de compresion llegan a ser despreciables. Las mediciones de laboratorio han mostrado
que los esfuerzos principales de compresion en realidad no son despreciables y en algunos casos son
mayores que los de tension (Driver, 1997). Lo cual ha indicado que esfuerzos de compresion considerables
pueden ser soporfados en las esquinas de los paneles, lo cual provee mayor rigidez al panel y reduce el
giro de los nudos.

Experimenfos de laboraftorio han mosftrado que el esfuerzo en las franjas no es constante, siendo
mayor en sus extremos que en su cenfro (Elgaaly, 1997). Esto ocasionard que fluyan primero los
extremos de la placa y posteriormente su centro. Tal fenémeno no ha sido explicado en su totalidad para
muros. Podria estar relacionado a que sus condiciones de borde de la placa no sean precisamente
simplemente apoyadas, lo cual se ha mencionado para trabes armadas.

El valor del angulo de los esfuerzos principales es de notable influencia en la rigidez y resistencia
del panel. Las pruebas en mesa vibradora han mostrado que el angulo de los esfuerzos principales esté
mas cerca de la vertical en las esquinas que en el centro de la placa. Asimismo, el angulo de los
esfuerzos principales cerca de la columna en compresion sufre perturbaciones considerables durante
ciclos reversibles, cuando la columna esta en compresion. Esto es una indicacion del complejo estado de
esfuerzos en las esquinas del muro. Una importante observacion es que mientras el angulo de inclinacion,
cerca de la base del marco de contorno, se altera tan pronto como se reinvierte la carga, el angulo en
el centro se mantiene sin cambio hasta que la carga pasa por una posicion de cortante basal nulo. Lo
cual es consistente con los ensayos de carga ciclica lenta (Rezai, 1999).
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El cambio gradual del campo de tension en el centro de la placa es una de las razones principales de
ciclos de histéresis estrechos. Ademas, un angulo mas inclinado implica una menor proporcion de la fuerza
interna de la placa resistiendo deformacion en su plano. Un cambio mas gradual en el angulo resultara en
una menor rigidez en la reqion elastica, comparado con los métodos de analisis que suponen un angulo
constante.

Por Gltimo, el patron de las lineas de fluencia es
algo complejo. En la fig. 1.6-1 se muestran los pafrones
de fluencia para un MECPASA-MR individual. Tal
espécimen fue probado en la Universidad de British
Columbia. Se caracterizd por columnas consideradas
flexibles. Como se puede apreciar, los patrones de
fluencia son algo mas complejos que simples bandas de
fluencia distribuidas uniformemente a través de la placa.
Dicho patron dependera de las caracteristicas del muro,
aunque tal dependencia no ha sido esfudiada lo
suficiente. Asi, los patrones de fluencia de los
especimenes de la figura I.6-1 no son iguales a la de la
.2-13, a pesar de que tienen aproximadamente la misma
relacion de aspecto. Si se comparan los patrones de
fluencia de los muros de las figuras 1.2-13 y 1.2-12 se
verd que también son diferentes entre si.

Fig. 1.6-1. Deformacion y patrones de

fluencia de un espécimen después de Los esfuerzos inducidos por la flexion de la placa
una deformacién igual a 6 veces la fuera del plano han mostrado ser pequefios, tal y como
de fluencia (Lubell, 1997). se esperaria para placas con alta relacion de esbeltez

ya que la diferencia enfre esfuerzos en las caras de la
placa es despreciable (Driver, 1997).

El comportamiento a pospandeo es sumamente complejo, y ha sido estudiado para trabes armadas,
observandose que:

= La orientacion de los esfuerzos principales cambia a través de la placa;

» Los esfuerzos, varian través de una banda de la placa;

* Los condiciones de borde de la placa podrian no ser precisamente simplemente apoyadas;
» Los patrones de fluencia son mas complejos que una distribucion uniforme.

11.6.2. METODOS SIMPLIFICADOS

Se dispone de un ndmero limitado de comparaciones de los métodos simplificados para MECPASA de
varios niveles. En la mayoria de los casos se reduce de 1 a 3 especimenes, con un sistema de cargas y
geometria definidas. De esos resultados se identifican dos grupos: MECPASA en donde las deformaciones
por cortante predominan; y en los que las deformaciones por flexion predominan. A continuacion se
comparan los métodos de analisis simplificados para el estudio de los MECPASA con los resultados
obtenidos en laboratorio.

MODELO DE FRANJAS.-Timler y Kulak (1983) reportaron resultados satisfactorios en la aplicacion del
"Modelo de Franjas”. La deflexion que se predijo para la carga de fluencia fue aproximadamente un 10 %
menor que la medida experimentalmente. Los esfuerzos axiales medidos en las columnas presentaron una
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"buena” concordancia con los medidos, pero no fue asi para los esfuerzos de flexion. En todos los casos
los esfuerzos medidos fueron menores gque los calculados.

Driver et al. (1998b) obtuvieron resultados conservadores en la aplicacion de dicho modelo. En la
determinacion del angulo de las bandas se usé la ecuacion (B1.3) y el promedio de los angulos para cada
panel. La curva carga-deflexion para el espécimen calculada se considerd una "buena representacion” del
comportamiento del espécimen. La resistencia Gltima tuvo una concordancia excelente resultado, en
especial para el panel critico. La rigidez inicial determinada fue consistentemente menor que la medida,
con una diferencia entre 6 y 30%. Las discrepancias podrian ser menores, pues en cada ciclo se registré
una ligera disminucion de la rigidez (adn
para ciclos de carga bajal,
caracteristica que no puede ser

180

Modelo (a), 45 °
160

E 140 [ representada por el modelo. Las
= 120 rigideces predichas por el modelo
» b s . .
£ 100 Ay - A llegaron a ser aproximadamente igual a
£ s} s las medidas en las pruebas cuando las
£ 60' cargas alcanzaron enfre el 55 y 66%
o | Marco, inicamente . Lo
© B, de la capacidad Ultima. Tal punfo fue
practicamente el de primera fluencia,
20 o L
. en el analisis. La comparacion de los
0 '} 1 1 .
0 10 20 30 40 50 60 70 esfuerzos reflejo un modelo
Desplazamiento del ultimo nivel (mm) aparentemente conservador.

Fig. 1.6-3. Desplazamientos del Gltimo nivel, con un analisis
no lineal (Rezai, 1999)

Los momentos flexionantes
concuerdan bastante bien en los
exfremos superiores de las columnas; y
para los extremos inferiores los predichos son generalmente mayores que los medidos. El modelo también
reproduce adecuadamente las curvas de momentos flexionantes en las vigas. La fendencia de los
momentos es similar a la registrada, se forman momentos de pequefia magnitud (10% del momento

180 . ‘ plastico) de signos contarios en los

160 F Modelo (b), 37 ° Experimental = extremos. Lo que indica la

- relativamente baja contribucion de la
flexion de las vigas a la rigidez de la

140 I Modelo (a), 45 °
=120 [ 7

émo Modelo + 7 esfrucfura y que el espécimen se
L 3 .
= (0),22° , comporta mas como un muro gue como
wn - .z
g 80 un marco cuado el campo de tension
(@] B .
g ey g Marco, inicamente se desarrolla. Las fuerzas axiales se
g 4 S ) predicen razonablemente. Mientfras las
o [ e . ..
O 20 [ fF fuerzas axiales de compresion se
>
0 T R 1 ! . . sobreestiman, las fuerzas de tension
0 2 4 6 8 10 12 14 16

son subestimadas. Pero, lo anterior no
afectara el disefio ya que las fuerzas
de compresion regirdn el disefio; y
solo se deberd ser cuidadoso en el
disefio de la cimentacion.

Desplazamiento relativo (mm)

Fig. 1.6-2. Desplazamientos relativos del primer nivel, con un
analisis no lineal (Rezai, 1999).

Solo el espécimen estudiado por Lubell et al. (1997) y Rezai et al. (1999) ha mostrado una discrepancia
considerable con el "Modelo de Franjas” propuesto. Se utilizaron cuatro angulos diferentes: 45°, 37, 22°,
55°. El segundo se calculd con la ecuacion (B13) y el primero es, de cierta forma, arbitrario. Mientras el
modelo con un angulo de las franjas de 22° se calculd bajo la suposicion de columnas completamente
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flexibles (ecuacion (B1.2)) y el de 55° se determind para un panel con columnas similares pero con una
viga superior mas flexible (ecuacion B1.4) (las caracteristicas del espécimen son las del panel individual
con la viga mas flexible, probado por Lubell et al. (1997)). Para cada modelo se realzd tanto un anélisis
lineal como no lineal.

- Las curvas carga-desplazamiento

45
a0 F para el Ultimo nivel de la estructura
as | Modelo (b), 37° se muestran en la fig. 1.6-3. Se puede
Z a0 |1 Modelo S ver que ninguno de los modelos
) o N .
= 25 (@227 % . predice adecuadamente el
< i ) .
@ 2 = imental comportamiento del muro. Los modelos
o Xperimenta . o
o . (a) y (b) exhiben una rigidez mayor a
s 15 Marco, inicamente
g la real, a fal grado que los
S 10 desplazamientos son aproximadamente
ST 50% menores que los medidos. En
00 » 4 6 8 10 12 1'4_ 16 cambio la resistencia y la carga de
Desplazamiento relativo (mm) primera  fluencia fue ligeramente
subestimada.
Fig. Il.6-4. Desplazamientos del dltimo nivel, con un analisis no

lineal (Rezai, 1999). Por ofro lado los modelos (c) y

(d)  fracasan en predecir la

resistencia Glfima del sistema estructural. El (c) es el que mejor estima la rigidez el panel del primer

nivel (de los Modelos de Franjas), pero también fracasa para el resto de los niveles; fal y como se

aprecia en las figuras .6-2 y Il.6-4. La resistencia Gltima y el esfuerzo de primera fluencia es

aproximadamente 20% menor del registrado en laboratorio. En cambio, el modelo (d) hace una "buena

estimacion” de la rigidez del primero, segundo y tercer pisos, pero no refleja la baja rigidez del altimo
nivel.

Los resultados anteriores parecen indicar que el "Modelo de Franjas” no es confiable. No se ha dado
una explicacion o planteado claramente sus limites de aplicacion. No se ha tenido claro si se debe a la
relacion de aspecto de los paneles, a la relacion altura total a ancho del muro, a las caracteristicas de
los marcos de contorno, o todos. Lo anterior se comentara, con detalle, en la siguiente seccion.

MODELO DE ARMADURA.-Se ha usado para analizar el modelo de & niveles estudiado por Lubell ef al.
(1997) y Rezai et al. (1999). Los resultados obtenidos se muestran en las figuras 11.6-3, I1.6-2 y I.6-4.
Como se puede observar, se fracasa en la prediccion de la resistencia, pero la rigidez del primer panel se
predice bastante bien; lo que también sucede para los segundo y tercer paneles. Sin embargo, la rigidez
del panel de extremo (Gltimo nivel) es estimada con un gran error, pues aln un area de un sexto de la
diagonal original produce resultados no conservadores.

MODELO DE PLACAS DE REFUERZO.- Ha mostrado resultados exitosos. Se ha comparado (Elgaaly ef. al,
1997) con los especimenes probados por Caccese, Elgaaly et al. (1993) y por Kulak et al. (1985). En ambos
casos, los resultados experimentales y analiticos concuerdan a un grado practico de exactitud.

MODELO DE ANGULOS MULTIPLES.-Se propuso con el objetivo de mejorar las discrepancias reflejadas
por el "Modelo de Franjas”. Se compard con los especimenes probados por Lubell et al. (1997). Aunque
para el muro de cuatro niveles el modelo determind mejor la rigidez para el primer panel, para el resto
de los paneles la exactitud se fue diminuyendo hasta llegar a resultados decepcionantes para el Gltimo
panel (fig. 11.6-5).
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Desplazamiento relativo, 4° nivel (mm)

Fig. I1.6-5. Desplazamientos calculados con el Modelo de Multiangulos y
resultados de laboratorio (Rezai, 1997).

11.6.3. MODELDO DE TRABE DE CORTANTE vy ANALISIS PLASTICO

Los MECPASA distan de las propiedades comunes de las trabes armadas en ingenieria civil y se
parecen mas a las usadas en aeronautica. Por lo que es de esperarse una discrepancia al usar las

ecuaciones usuales en ingenieria civil para evaluar la resistencia Gltima de MECPASA-MC y con mayor
razon la de MECPASA-MR.

Esto fue mostrado por Berman y Bruneau (2004), al calcular la resistencia Gltima de la mayoria de
especimenes probados, aplicando la ecuacidon obtenida del analisis plastico de un panel individual de
MECPASA-MR y usando la ecuacion de los requerimiento de disefio del Apéndice G de "The American
Institute of Steel Consfruction Load and Resistance Factor Design Specification for Structural Steel
Buildings (AISC, 1999). Los resultados para la primera ecuacion contienen errores relativos de
aproximadamente +9% para aquellos con conexiones viga-columna a cortante y de -1 a -20% para
aquellos con marcos rigidos. Mientras con la segunda se obtienen errores relativos de -4 a -29% para
aquellos con conexiones viga-columna a cortante y de -25 a -38% para aguellos con marcos rigidos.

Los resultados anteriores muestran una tendencia de las ecuaciones usuales para frabes armadas de
subestimar la resistencia para MECPASA. Lo cual esta del lado de la insequridad para el disefio de
MECPASA, pues llevaria a subestimar las solicitaciones en los elemenfos de contorno, especialmente en
las columnas, consecuentemente comprometiendo la estabilidad de la esfructura.

11.6.4. METODO DEL ELEMENTO FINITDO

La aplicacion deL método del elemento finito para el analisis de MECPASA ha dado resultados muy
aceptables. Driver et al. (1998) presentan el analisis del espécimen, probado en el laboratorio por los
mismos. Para el modelado en elementos finitos se usé el programa de computadora ABAQUS (1994). Por la
complejidad del modelo, cuando las no linealidades geométricas se incluyen, el programa es incapaz de
trazar el equilibrio hasta la capacidad {ltima de la estructura. Entonces, se omitid la no-linealidad
geométrica para el caso de carga monotonica hasta la capacidad dltima.
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Las figuras (I.6-6) y (I.6-7) muestra los resultados obtenidos del analisis y laboratorio, para el
primer panel, del MECPASA-MR de cuatro niveles. Cuando no se considera la no-linealidad geométrica, la
carga Gltima es predicha adecuadamente por el modelo (fig. 1.6-6). La degradacion de resistencia después

de la carga CGltima no se exhibe en el
analisis, ya que no se incluyé el desgarré de
la placa y el pandeo local observados en el
espécimen. El resultado para el resto de los
niveles muesfra también buena concordancia.

El efecto de la no-linealidad geométrica se
hace notorio en la fig. 1.6-7. El anéalisis se
realiz6 hasta donde lo permitit la
convergencia. El efecto de disminucion de
rigidez es evidente en la grafica. La
disminucion de la pendiente varia entre 11y
20 % en la porcion elastica, para los cuatro
niveles. Ademas, cuando la carga es
suficientemente alta, la pérdida de rigidez se
hace notoria entre los ciclos 8 y 11.

3200 —

2400
1800
800
Cortante
(kN)
-B00
-1800
2400 —Laboratorio
---Elementos
3200 F initos —
80 -40 -20 o 20 a0 B0 BO

Deflexion (mm)

Fig. 1.6-6. Resultados para un panel (Driver et al., 1998).

Por lo anferior, se puede decir que cuando se fiene problemas de convergencia, se puede obtener una
excelente aproximacion de la resistencia dltima del muro despreciando la no-linealidad geométrica. Sin
embargo, para estimar la rigidez a niveles medio y bajo de carga, es necesario incluirla.
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-
-

Ciclo de prueba 8+ -
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. r .
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1500 PO
5+ ’/",-
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Fig. Il.6-7. Resultados teéricos con y sin considerar la no linealidad
geométrica, para un panel (Driver et al., 1998).
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1.7 FLEXIBILIDAD MiINIMA DE LAS COLUMNAS

La rigidez de las columnas en los MECPASA juega un papel primordial. Esto explica en parte la falla
del "Modelo de Franjas” en predecir adecuadamente el comportamienfo del sistema estructural. Por lo que
se hard uso de la teoria desarrollada para trabes de cortante para explorar los limites de aplicacion,
sin la necesidad de modificaciones al modelo.

La influencia de la rigidez de los patines (columnas) en las frabes armadas se ha estudiado en la
aeronautica desde hace afios. Si la rigidez a flexion de los patfines es pequefia, su deflexion sera
suficiente para liberar los esfuerzos de tension de la diagonal en aquellas bandas que se encuentran
cercanas a la mitad del claro (altura de entrepiso). Las diagonales ancladas cerca de los atiesadores
(vigas o elementos horizontales de contorno) deberan compensar esta deficiencia en los esfuerzos vy
entonces cargaran esfuerzos mayores a los calculados con la suposicion de que todas las bandas se
encuentran igualmente cargadas. En la fig. I.7-1, el cambio en la distribucion de esfuerzos en el alma
(placa de relleno del muro) se indica esqueméticamente por medio de diagonales sblo cerca de los
atiesadores. La redistribucion de esfuerzos en el alma ocasiona, también, una reduccion de momentos
secundarios, debidos al campo de tfension, en los patines. Con base en suposiciones simplistas, Wagner
evalud estos efectos, que pueden ser expresados por (Kuhn, 1956):

Ovvmax = (1+C2) 2V (”3)
Ltsen2®
2

Ms_ =C, VH “ tan ® (1L4)
12L

donde ow,,, es el esfuerzo de tension maximo en la placa; Ms,, es el momento secundario en los
pafines debidos al campo de tension; L es el peralte de la trabe (ancho del muro); H la longitud del
panel (altura de entrepiso); V es el cortante actuante en la seccion transversal de la trabe; ® es el
angulo del campo de tension diagonal, con respecto a la horizontal; C, es el factor de concentracion de

esfuerzos; y C3 es el factor de concentracion de momentos.

Los factores C, y C,se muestran en la fig. I.7-2. Los que son funcion del parametro de flexibilidad

de los patines, wd, el cual queda definido por (Kuhn, 1956):

wd = Hsen(®)4 [1+1Jt (1.5)
I 1 J4L

donde |« es el momento de inercia, en el plano de flexion, del patin a compresion; I+ es el momento

de inercia, en el plano de flexion, del patin a tension. Si se toma en cuenta que un muro estard sometido
a cargas que se invierten las columnas tendran el mismo momento de inercia. Por lo que la ecuacion (II.5)
se puede escribir como:

tH*

lc,=C,—— 1.6

Cy =C, . (1.6)
4

c =*n© (17)
8ad
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donde Ic,, es el momento de inercia de la columna con respecto a su eje principal, perpendicular al plano

del alma. A C, se le llamara parametro de uniformidad.

1.2
1.0 — ‘ y,
5 ~C3 7
221
° 5]
e %,
4 /4
S /
2
O EL i __.--""/ | 1
0 | 2 3 4
Fig. I.7-1. Liberacion de esfuerzos de tensidn Fig. I.7-2. Factores, C1y (2, de concentracion de
diagonal. esfuerzos (Khun, 1956).

Con la ecuacion (I1.6) se puede deferminar el momento de inercia que se requiere para que se fenga
una concentracion de esfuerzos, en el alma del muro, y de momentos en las columnas. También, se puede
calcular el parametro de uniformidad para cierta geometria del alma del muro y de su marco de contorno.
Es’re, se puede calcular, ademés, con la ecuacion (Il.7), a partir del parametro de flexibilidad de los
patines y del angulo del campo de tension diagonal, con respecto a la horizontal.

En la Tabla I.6.4-1 se presentan valores C, para diferentes valores del angulo del campo de tension
y valores de wd, calculados con auxilio de la fig. I.7-2 y la ecuacion Il.7. Cuando aumenta la flexibilidad
de los patines, aumenta la concentracion de esfuerzos en las bandas cercanas a los atiesadores
transversales y se liberan los esfuerzos de tension en las mas alejadas. Esto se refleja con el
parametro C,. Por lo que enfre mayor sea éste, la distribucion de esfuerzos en la placa del alma serd
mas uniforme. También, entre mayor sea ® se requerird un mayor momento de inercia, ya gue se requiere
disminuir la flexion de la columna para conservar una distribucion similar de esfuerzos debidos al campo
de tension.

Esto se puede observar en los MECPASA probados en laboratorio, si se enfoca la atencion en el
parametro de uniformidad. En la Tabla Il.6.4-2 se presentan los valores calculados C,; con la ecuacion
(I.6). El angulo o (ecuacion B13) es el complementario de ®. Al analizar los resultados obtenidos se
observan resultados muy relevantes. El espécimen de Timler y Kulak tiene un C,=0.00591, por lo que le
corresponderia un valor aproximado de C,=0.04. Y como se menciond anteriormente, al comparar las
deflexiones calculadas con las de laboratorio se determind una subestimacion cercana al 10%. Para el
muro estudiado por Driver et al. (1996), al que le corresponde un valor C,= 0, el andlisis con el Modelo
de Franjas produjo resultados conservadores. Similitud que se encuentra en el resto de los muros
probados en laboratorio. Empero, se debe considerar que el "Modelo de Franjas” no evalGa la influencia
de las deformaciones iniciales, ni la contribucion a compresion de la placa.

La comparacion para el espécimen de Lubell et al. (2000) manifiesta el problema de prediccion de los
modelos simplificados. Para su parametro de uniformidad de 0.00095 y un angulo ® = 53.1°, el valor del
parametro de concentracion de esfuerzos es aproximadamente 0.3. El analisis con el "Modelo de Franjas”,
con un angulo o de 37, arrojo deflexiones menores en un 30% ( y en varios casos hasta en un 50%) de
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las medidas. En cambio, al analizarlo con el "Modelo de armadura” la prediccion de la rigidez mejord
sustancialmente. El éxito se puede explicar por el uso de una area equivalente de placa, que depende de
dos condiciones exfremas, ya sea que las columnas sean completamente flexibles o completamente

Tabla 1.6.4-1. Parametro de uniformidad, C, para

diferentes ® v @d.

C, of 002 005 008 015 0.30

od 1.3 15 175 2.0 23 272

@ [o c,x10"
40| 7471 | 4215 2275 | 1334 763 | 3.90
42| 87.74 | 4950 2672 | 1566 895 | 4.58
44| 10191 | 5749 31.03 | 18.19 10.40 | 5.32
46| 117.19 | 66.11 3569 | 20.92 1196 | 6.11
48| 133.48 | 7531 4065 | 23.83 1362 | 6.97
50| 150.71 | 85.03 4590 | 26.90 1538 | 7.86
53| 178.05 | 100.45 54.22 | 31.78 18.17 | 9.29

rigidas.  Sin  embargo, fracasa en
pronosticar la resistencia Gltima.

Probablemente la resistencia Gltima
dependa en un grado menor del cambio de
la distribucion de esfuerzos debida a la
flexibilidad de las columnas. Los analisis
han mosfrado que aungue en algunos casos

se subestima ligeramente la resistencia
altima, con el “Modelo de Franjas”
propuesto  hasta ahora, la predice

adecuadamente, independientemente de las
relaciones de aspecto o flexibilidad de las
columnas. Seria razonable pensar que lo

que ocasiona la concentracion de esfuerzos en las bandas de tension cercanas a los elementos
horizontales de contorno también provoca un cambio en la rigidez. Por lo que estas zonas trabajaran
primero, para que posteriormente el resto de la placa contribuya a soportar el cortante, cuando cese el

incremenfto de fuerzas en las primeras y

las deflexiones de las columnas no liberen el resto de las

bandas de tension. Este proceso, supuesto, es reflejado inadecuadamente por el "Modelo de Franjas”.
Por lo que se requiere la modificacion de dicho método simplificado.

La mayor discrepancia para el Gltimo panel del

modelo de Lubell et al. (2000) podria explicarse
también con el razonamiento precedente. Pues se
reportd una deficiencia del Gltimo panel. El cual,
ademas de tener columnas muy “flexibles”, tiene
condiciones de apoyo especiales. Las condiciones
de los tableros extremos son diferentes a las
de los intermedios, pues carecen en uno de los
bordes horizontales del tablero adyacente capaz
de resistir las componentes verticales de las
tensiones. Esfo fue considerado en la estructura
colocando una viga final de mayor peralte en el
panel superior. No obstante, el panel mostré
menor eficiencia que el resfto, lo que lleva a
pensar que la influencia de la rigidez de las
columnas no se incluyd adecuadamente en el
modelo. Lo interesante es que tal
comportamiento solo se registré para el modelo
de Lubell et al. (2000).

Tabla 11.6.4-2. Parametro de uniformidad, C,, para

algunos MECPASA.

Caso de No. o ® | cx10*
estudio ©) ©)

eq. (B1.3) |90-a |eq.(ll.6)
Timlery — 42.7 473 | 59.14
Kulak (1983)
Bermany F2 45 45 | 1250.05
Bruneau (2003a)
Caccese S22 42.2 47.8 | 157.99
etal. (1993) S14 40.2 498 | 63.20
Tromposch 108.37
y Kulak (1987)
Lubell SPSWA 36.9 531 9.51
et al. (2000)
Driver — 411 48.9 | 126.73
etal. (1997)

El razonamiento en esta seccion sugiere que podria existir un intervalo de valor de C, en el que

fuera razonable la aplicacion “Modelo de Franjas” sin modificaciones. Tal valor implicaria una rigidez
minima de las columnas. Cuando la rigidez de las columnas es suficiente para que el proceso sea menos
notorio, el "Modelo de Franjas” proporciona resultados adecuados para la praxis. Por lo que parece
razonable, de acuerdo con las Tablas I.6.4-1 y 1.6.4-2, que con un valor del parametro de uniformidad,
C,=0.003 a 0.007 se obtendrian resultados adecuados para fines de la ingenieria. Entonces la validez del
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modelo seria para columnas de rigidez mayor a la definida por la ecuacion (Il.6), para un panel con una
relacion de aspecto y esbeltez definidas, y parametro de uniformidad, C,, entre 0.003 y 0.007. Sin

embargo, establecer con rigor dicho valor esta fuera del objetivo de este trabajo.
. CRITERIOS DE DISENDO

Los criterios de disefio de los reglamentos han garantizado que los sistemas estructurales se disefen
con la confiabilidad suficiente, a la luz del conocimienfto limitado con que se cuenfa de su comportamiento.
Asi como el criterio del ingeniero es el que siempre regira en la aplicacion de un sistema, también dichos
criterios son los que han dado confianza en la utilizacion de un sistema y siempre han tenido la intencion
de salvaguardar la seguridad de la sociedad.

Pocos son los reglamentos, y menos las normas, que incluyen a los muros de cortanfe de acero. Los
canadienses fueron los primeros en introducir el disefio de muros de acero sin atiesadores (CCBFC, 1995
y CAN/CSA-S16.1-94, 1994). Mientras en Estados Unidos se incluye en el FEMA 450 (BSSC, 2003a y 2003b);
y se pretende que se comprenda en la edicion 2005 de las AISC Seismic Provisions (AISC, 2004). En
México, se hace referencia a los muros de acero soélo en las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo (NTCDS, 2004).

En este capitulo se aborda los aspectos basicos de disefio de muros esbeltos de cortante de placa de
acero sin atiesar (MECPASA), apoyandose en los capitulos anteriores y en lo dispuesto en los
reglamentos y cddigos mencionados.

111.1 DEFINICIAN DE MECFPASA

El muro esbelto de cortante de placa de acero sin
atiesar (MECPASA) se compone esencialmente de un

Elemento horizontal de

contorno (EHC) - Pancl 4 marco y una placa de acero de relleno (fig. IIl.1-1). Se
' '\ le denominan elemenfos horizontales y verticales a los
f;i?;izgo(vEe\rfg)alde Ms 1 componentes del marco, EHC y EVC, para ser
\ congruenfes, pues ambos frabajan a flexocompresion,

fy Panel 3 por lo que el elemento horizontal no es precisamente

una viga. A la placa se le llama alma del muro. Si bien
L su disefo difiera de las almas de las trabes armadas
comunes, evitara confusion al llamarla placa de relleno
y simplificard la forma de referirse a ella. A la
distancia entre ejes de columnas se les llama L y a la
de entre ejes de los elementos horizontales, H.

Alma del muro o placa |
de relleno

o, Panel 2

Cabe aclarar que en los MECPASAs no se usa
H Panel 1 atiesador para el alma del muro. Dicho elemento es una
placa plana unida a los elemenftos de contorno gque

—A— ==E— forman el marco. Ademas, el marco puede ser tanto

1 L 7| rigido como un marco con conexiones simples, llevando,

Fig. l1-1. Esquema de un MECPASA por supuesto, a un comportamiento sismico diferente.

Este tipo especial de muros se encuenfra dentro
de la categoria 3 de secciones de muros de acero, descrita en el Capitulo |I. Todos los elementos del
MECPASA deben cumplir con requerimientos especiales para garantizar un desempefio adecuado ante

51



DEFINICION DE MECPASA

modelo seria para columnas de rigidez mayor a la definida por la ecuacion (Il.6), para un panel con una
relacion de aspecto y esbeltez definidas, y parametro de uniformidad, C,, entre 0.003 y 0.007. Sin

embargo, establecer con rigor dicho valor esta fuera del objetivo de este trabajo.
. CRITERIOS DE DISENDO

Los criterios de disefio de los reglamentos han garantizado que los sistemas estructurales se disefen
con la confiabilidad suficiente, a la luz del conocimienfto limitado con que se cuenfa de su comportamiento.
Asi como el criterio del ingeniero es el que siempre regira en la aplicacion de un sistema, también dichos
criterios son los que han dado confianza en la utilizacion de un sistema y siempre han tenido la intencion
de salvaguardar la seguridad de la sociedad.

Pocos son los reglamentos, y menos las normas, que incluyen a los muros de cortanfe de acero. Los
canadienses fueron los primeros en introducir el disefio de muros de acero sin atiesadores (CCBFC, 1995
y CAN/CSA-S16.1-94, 1994). Mientras en Estados Unidos se incluye en el FEMA 450 (BSSC, 2003a y 2003b);
y se pretende que se comprenda en la edicion 2005 de las AISC Seismic Provisions (AISC, 2004). En
México, se hace referencia a los muros de acero soélo en las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo (NTCDS, 2004).

En este capitulo se aborda los aspectos basicos de disefio de muros esbeltos de cortante de placa de
acero sin atiesar (MECPASA), apoyandose en los capitulos anteriores y en lo dispuesto en los
reglamentos y cddigos mencionados.

111.1 DEFINICIAN DE MECFPASA

El muro esbelto de cortante de placa de acero sin
atiesar (MECPASA) se compone esencialmente de un

Elemento horizontal de

contorno (EHC) - Pancl 4 marco y una placa de acero de relleno (fig. IIl.1-1). Se
' '\ le denominan elemenfos horizontales y verticales a los
f;i?;izgo(vEe\rfg)alde Ms 1 componentes del marco, EHC y EVC, para ser
\ congruenfes, pues ambos frabajan a flexocompresion,

fy Panel 3 por lo que el elemento horizontal no es precisamente

una viga. A la placa se le llama alma del muro. Si bien
L su disefo difiera de las almas de las trabes armadas
comunes, evitara confusion al llamarla placa de relleno
y simplificard la forma de referirse a ella. A la
distancia entre ejes de columnas se les llama L y a la
de entre ejes de los elementos horizontales, H.

Alma del muro o placa |
de relleno

o, Panel 2

Cabe aclarar que en los MECPASAs no se usa
H Panel 1 atiesador para el alma del muro. Dicho elemento es una
placa plana unida a los elemenftos de contorno gque

—A— ==E— forman el marco. Ademas, el marco puede ser tanto

1 L 7| rigido como un marco con conexiones simples, llevando,

Fig. l1-1. Esquema de un MECPASA por supuesto, a un comportamiento sismico diferente.

Este tipo especial de muros se encuenfra dentro
de la categoria 3 de secciones de muros de acero, descrita en el Capitulo |I. Todos los elementos del
MECPASA deben cumplir con requerimientos especiales para garantizar un desempefio adecuado ante
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sismo. El dimensionamiento adecuado de sus componentes asegurara que se cumpla el mecanismo de falla
deseable para el sistema.

111.2 DISENO JERARRUICO

Para obtener un desempefio deseable y dictil se ha recomendado un disefio jerarquico del sistema. Los
modos de falla, listados en el Capitulo |, se pueden ordenar en forma jerarquica (fig. lll.2-1) con base en
lo propuesto por Astaneh (2000 y 2001).

Los modos de falla se han arreglado de tal forma que los dictiles del alma del muro ocurran primero,
seguidos por los dictiles de los EHC y finalmente por los también dlctiles de los EVC. Los modos fragiles

Fractura
columnas en
tension

Inicio
de
carga

Fractura
conexion
EHC-EVC

Pandeo
local
EVC

| X/
‘ Pandeo EHC Y
Fractura '

o %‘

Fluencia
placa base

Pandeo
local
EHC

Fluencia
EHC en
cortante

Pandeo
columnas de
gravedad

Desliza-
miento
tornillos

Articula-

Fluencia ciones
alma del plasticas
muro en EVC

Fluencia Fractura
EHC en
flexion

(extremos)

Fractura
conexiones
a cortante
EHC

conexién
alma-
marco

Pandeo
alma del
muro

Fractura
tornillos
anclaje base

Falla de la

cimentacion

Fig. lIl.2-1. Principales modos de falla ordenados de acuerdo a un comportamiento deseable.

se han ordenado, en general, para que ocurran después de los ddctiles. De nuevo, es preferible que los
de falla fragil del alma del muro gobiernen sobre el de los componentes del marco.

El pandeo de la placa en muros esbeltos de acero no se considera perjudicial para el comportamiento.
Ademas, el deslizamiento de los tornillos que une el alma del muro al marco de acero no se considera un
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modo de falla secuencial. De hecho, el deslizamiento provee un mecanismo de disipacion de energia a
través de friccion e introduce una “semi-rigidez” a la estructura. Por supuesto, el deslizamiento no debe
presentarse bajo cargas laferales de servicio.

La fluencia del campo de tension diagonal es el mejor mecanismo de falla y debe ser establecido como
el gobernante en el disefio sismico. La fractura en fension o inestabilidad de las columnas de contorno
(EVC) deben evitarse, ya que pueden tener serias consecuencias en la estabilidad y grandes costos de
reparacion.

111.3 COMPORTAMIENTO ANTE SISMD

En la mayoria de los casos se disefia a las estructuras para incursionar en un comportamiento
inelastico cuando se encuentran sometidos a sismos severos. Para tal objetivo se debe de cumplir con
materiales y detalles constructivos tales que las estructuras puedan disipar la energia impartida por un
temblor fuerte mediante histéresis. Esto permite reducir las fuerzas elasticas de disefio sismico mediante
factores que reflejan la capacidad del sistema estructural para deformarse ineldsticamente ante fuerzas
laterales alternantes sin perder su resistencia.

Las consideraciones que se hacen para determinar el factor de reduccion de las fuerzas sismicas, y la
discusion de ellas esta fuera del objetivo de este trabajo. En su lugar, se comentan las caracteristicas
relevantes de los MECPASAs que ayudan a establecer un valor racional para los factores de reduccion
de fuerzas sismicas. Los factores que parecen influir en el establecimiento de la reduccion de las
fuerzas sismicas parecen ser primordialmente la ductilidad, sobre-resistencia, periodo de vibracion y
redundancia del sistema. Ademas, otros parametros que afectan son la vulnerabilidad del sistema de
resistencia de cargas gravitacionales en caso de excesiva inelasticidad, posibilidad de colapso progresivo
en caso de falla local, contribucion (a favor o en contra) de los elementos no estructurales,
comportamiento bajo fractura del material, caracteristicas del movimiento del terreno e interaccion suelo
estructura.

En lo que se refiere a los MECPASA, la informacion disponible hasta el momento acerca de su
comportamiento se ha usado para establecer tales factores de reduccién y se enuncian a continuacion:

= Las pruebas ciclicas de laboratorio y en mesa vibradora han demostrado caracteristicas
sobresalientes del sistema. Los MECPASA cuentan con la resistencia y rigidez suficientes para
soportar sismos de baja y moderada infensidad, asi como cargas por viento, mientras
permanece en un comportamiento elastico. El sistema mostré gran redundancia, fue muy ductil,
con capacidad de disipar gran cantidad de energia mientras soporta un gran nimero de ciclos
reversibles inelasticos, mas alld de los que se esperaria durante un evento sismico mayor
(Astaneh, 2000).

» Lamentablemente, no existe informacion acerca del comportamiento de MECPASA en
estructuras construidas. Debido a que las existentes aln no han sido sometfidas a excifaciones
severas.

®= |3 ductfilidad exhibida por el sistema ha sido superior a todos los sistemas estructurales
listados en los actuales reglamentos y con factores de reduccion de fuerzas sismicas
asignados (Driver, 1997; Astaneh, 2000) . El sistema estructural, disefiado adecuadamente ha
exhibido ductilidades globales entre 5 y 8, e incluso mayores a 9.

* La vulnerabilidad del sistema que resisteme cargas gravitacionales se puede ver afectada
cuando el muro de cortante también resiste cargas gravitacionales. Pero, si se sigue el disefio
jerarquico de la seccion anterior, se puede garantizar que el principal mecanismo de disipacion
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sea el alma del muro, la que no es un elemento de carga gravitacional. Lo que también se
garantizara siguiendo las recomendaciones de las secciones subsecuentes.

El sistema cuenta con multiplicidad de lineas de resistencia cuando es un MECPASA-MC. Pues
la conexion viga-columna, que es a cortante, se suele modelar como articuladas. Y los
estudios de conexiones a cortante sujetas a efectos simicos han mostrado que tales
conexiones poseen una considerable capacidad a momento, del orden del 20 al 70% del
momento plastico de las vigas conectadas (Astaneh, 2000). Por lo que los marcos seran un
sistema de respaldo para los muros de acero. En el caso de los MECPASA-MR, también
lamado sistema dual, que se caracteriza por que la placa se localiza en el marco rigido, al
inicio el alma del muro resistird gran parte del cortante, posteriormente cuando parte de ella
haya fluido en cierto grado, la rigidez del marco llegard a ser comparable y participaran en
una forma mas balanceada. Asimismo, la presencia de la placa en las esquinas del marco
reduce la demanda de rotacion de las conexiones del marco. Ademas, la transmision de las
fuerzas enfre el marco y la placa es directa.

Con base en las consideraciones anteriores, en el criterio ingenieril y en la comparacion con otfros
sistemas similares se han sugerido parametros de disefio para ser incluidos en el International Building

Code (Astaneh, 2001). En la Tabla Il.6.4-1 se presenta valores para estos paramefros.

Tabla II.6.4-1. Coeficientes y factores de disefo incluidos en el IBC y propuestos para muros de acero

(ASTANEH, 2001)

SISTEMA BASICO DE RESISTENCIA SISMICA |FACTOR DE FACTOR DE |FACTOR DE

MODIFICACION | SOBRE- AMPLIFICACION
DE RESPUESTA|RESISTENCIA|DE DEFLEXIONES

Marcos de acero dictiles 8 3 55
Muros de cortante de concreto reforzado 8 25 6.5
Con marcos dictiles

Muros de cortante de placa de acero sin 6.5 2.0 5.0

atiesar denfro de un marco de acero
Que soporta cargas gravifacionales, con
Conexiones viga-columna simples

Muros de corfanfe de placa de acero 1.5 2.0 5.0
atiesada denfro de un marco de acero
que soporfa cargas gravitacionales, con
conexiones viga-columna simples

Sistema dual con marcos dictiles y 8 25 4.0
muros de cortante de placa de acero sin

afiesar

Sistema dual con marcos duictiles y 8.5 25 4.0
Muros de corfanfte de placa de acero

Atiesada

EL NBCC (CCBFC, 1995) incluye aspectos sobre la modelacion y disefio de muros de cortante de placa de
acero sin afiesar. Establece los valores presenfados en la Tabla I1.6.4-2. Sin embargo, tales valores

parecen ser conservadores de acuerdo con las Gltimas investigaciones realizadas (Driver, 1997).
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Tabla 1.6.4-2. Factores de modificacion de respuesta en el Reglamento Canadiense (ASTANEH, 2001)

TIPO DE MURO DE CORTANTE DE REQUERIMIENTO FACTOR DE FACTOR DE
PLACA DE ACERO MODIFICACION MODIFICACION
DE RESPUESTA DE RESPUESTA
(CANADIENSE) (USA,EQUIVALENTE)
Ddctil El marco rigido debe ser dictil 4.0 8.0
Nominalmente Ddctil El marco rigido debe ser 3.0 6.0
Nominalmente Ductil
Ordinario Sin requerimientos especificos 2.0 4.0
para el marco

Las NTCDS (2004) establecen que se usard un factor de comportamiento sismico, @ = 4 cuando se
cumpla (sélo se ha incluido lo relevante para el tema):

a) La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, concreto reforzado o compuestos de los dos materiales, o bien por
marcos confraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa de acero o compuestos
de los dos materiales, en los que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin
contar muros ni contraventeos, cuando menos 50 por ciento de la fuerza sismica actuante.

b) El minimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso enfre la accion de disefio no
difiere en mas de 35 por ciento del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos.
Para verificar el cumplimiento de este requisito, se calculard la capacidad resistente de cada
enfrepiso feniendo en cuenta todos los elementos que puedan confribuir a la resisfencia... El
altimo entrepiso queda excluido de este requisito.

c) Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos con ductilidad alta que
fijan las Normas correspondientes, o estan provistos de contraventeo excéntrico de acuerdo
con las mismas Normas.

El requisito de que en cada enftrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar muros ni
contraventeos, cuando menos 50 % de la fuerza sismica actuante es un reguerimiento que no
necesariamente se debe de cumplir. Esto obedece a que cuando se usan contraventeos o muros de
concreto reforzado con marcos dictiles, la ductilidad se ve reducida. Esto se confrarresta con tal
requisito. Pero el caso del uso de placa de acero (MECPASA-MR dictil) es diferente, pues se debe
recordar que el principal mecanismo de disipacion de energia es la fluencia de la placa. Por lo anterior,
parece ser suficiente con el requisito para marcos dictiles, en el que se establece que cada uno debe
resistir, como minimo, fuerzas horizontales iguales al 25% de las que le corresponderia si trabajase
aislado del resto de la estructura.

Es més, es de suma importancia disefiar el marco del muro de manera que sus componentes mantengan
un comportamiento elastico hasta que el alma del muro haya fluido significativamente. Se recomienda el
uso de Q=3 cuando no se cumple con los incisos a) 6 b) pero se cumple el c). Y la utilizacion de Q=2
cuando no se cumple con los requisitos anteriores, lo que también incluiria el uso de MECPASAs-MC, es
decir, en los que los marcos del muro se han construido con conexion viga-columna simple.

Sin embargo, no se ahonda mas en el sistema, por lo que podria ser insuficiente para garantizar el
funcionamiento adecuado anfe sismo. Tales aspectos se frataran en las siguienfes secciones.
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111.4 ALMA DEL MURDO

1n.4.1. MATERIAL

El alma del muro debe ser de acero estructural que posea caracteristicas de ductilidad adecuadas. Sin
embargo, el uso de placas laminadas en frio para el alma del muro ha mostrado también excelentes
caracteristicas de comportamiento ante sismo. En general, se recomienda que el esfuerzo de fluencia del
alma sea menor al de las componentes del marco de contorno, para garantizar que se disipe mayor
cantidad de energia.

1ni.4.2. RELACION DE ASPECTO

Una de las razones por las que la relacion de aspecto del alma para trabes armadas se ha limitado,
es para permitir un manejo y transporte adecuado de los elementos. Pero, como ya se ha mencionado, tal
restriccion no aplica para MECPASA. EL FEMA 450 (BSSC, 2003a y 2003b) recomienda que se limite a una
relacion de aspecto mayor que 0.8 y menor que 2.5. El limite inferior supuestamente se debe a que el
Modelo de Franjas es valido para relaciones de aspecto mayores de 0.8. Dicha recomendacion se
fundamenta supuestamente en estudio realizado por Rezai (1999). Lamentablemente, como se ha mostrado
en los capitulos anteriores, tal afirmacion es incorrecta. Solo hace falta mencionar la investigacion
realizada por Lubell et al. (2000), en la que el muro tuvo una relacion de aspecto es de 1.0. Para éste, el
Modelo de Franjas mostro resultados insatisfactorios.

De acuerdo con las investigaciones, parece no haber limites de relacion de aspecto para que el campo
de tension diagonal se forme. Sin embargo, parece razonable limitarse al intervalo de muros hasta ahora
investigados el cual comprende un intervalo de la relacién de aspecto entre 0.67 y 2.5.

1.4.3. RELACION DE ESBELTEZ

Parece no haber limite para la relacion de esbeltez del alma del muro. Para garantizar que el pandeo
del alma sea elastico, se puede hacer uso de la expresién sugerida para almas de trabes armadas, esto
es:

It'zl.40 Ek

yw

sin embargo, debido a que los especimenes probados hasta ahora tuvieron una relacion de esbeltez mayor
que la expresion anterior, se recomienda que la relacion de esbeltez satisfaga la ecuacion (lll.1) (Astaneh,

2001):
L23.53 E—k (n.1)
t FyW
5.0
donde k=5.O+W= factor de placa; t es el espesor del alma del muro; wa es el esfuerzo de

fluencia del material del alma del muro; y E es el modulo de elasticidad del material.
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1.4.4. RESISTENCIA DEL ALMA DEL MURO

El FEMA 450 (BSSC, 2003a y 2003b) recomienda calcular la resistencia nominal del alma del muro con
la siguiente expresion:

Vn=0.42F,tL sen2a (I1.2)

donde o esta definido por la ecuacion (B13) del Apéndice B; y L, es la distancia libre entre columnas,

que podria ser la distancia entre patines de columnas.

La ecuacion (lI2) se obtuvo dividiendo la resistencia plastica a corfante, considerando sélo la
contribucion del alma, entre la sobre-resistencia de sistema y tomada como 1.2. Tal ecuacién se calculé en
el Capitulo Il (Il.4) al considerar que el alma se ha plastificado completamente y no se toma en cuenta la
interaccion cortante-momento. Si se quisiera incluir la interaccion cortante momento, se puede utilizar el
Modelo M-PFI (Apéndice B3). Con lo cual se requiere sdlo modificar el esfuerzo de fluencia por infteraccion.

Para el calculo del cortante de disefio del panel, FrVn, y el cortante admisible, Vn/Q se
recomienda Fr=0.9 y Q=1.67 (BSSC, 2003a y 2003b).

Después del calculo de la resistencia del alma se debe calcular la “resistencia a cortante esperada”,
Vne, con el area real del alma del muro y el esfuerzo de fluencia esperado del acero. Tal resistencia
debe ser usada para el disefo de las conexiones y los elementos del marco de contorno. Por lo gque,
generalmente, la resistencia a cortante esperada serda mayor que la nominal, pues el esfuerzo de
fluencia es mayor al especificado y por el endurecimiento por deformacion. Esto es, (Astaneh, 2001):

Vne=1.2R,C,V, (I11.3)

donde Ry es un factor para tomar en cuenta la incertidumbre en valor especificado de fluencia del acero.

Cplr es el factor que considera el endurecimiento por deformacion. Ambos se pueden determinar como

(Astaneh, 2001):
R, =11 (1.4)

(F,,+F
o _ ot F) (I1.5)
2F,
donde F,, es el esfuerzo de minimo de tension especificado del material del alma del muro.

111.5 MARCO DEL MURDO (EHC Y EVD)

En los marcos de los MECPASA se debe garanfizar que sus componenftes cumplan con requisitos de
rigidez, resistencia, estabilidad; ademas de lo mencionado en lll.3. Entre los requisitos de resistencia, el
que destaca del resto de los sistemas estructurales, es que se deben disefiar para que permanezcan con
comportamiento elastico hasta que la placa haya fluido significativamente. Y cuando se estructure para
un Q=3 6 Q=4 se debe cumplir con los requisitos de marcos dictiles.
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n.5.1. REQUISITOS ESPECIALES DE RESISTENCGIA

Tanto los EHC como los EVC deberan ser disefiados para resistir las fuerzas maximas generadas por
el campo de tension diagonal, fuerzas axiales, cortantes, y momentos como resultado de la respuesta del
sistema al cortante, momento de volteo y ofras solicitaciones. Se debe usar el espesor del alma del muro
real, porque en muchos casos sera mayor de la requerida, lo que producirda mayores demandas en las
componentes del marco.

Los EHC deben tener suficiente resistencia para permitic que se desarrolle el campo de tension
diagonal. Los paneles extremos, inferior y superior del muro, se encuenfran en un caso especial por no
contar con un panel contiguo. Para lo cual, se debe garantizar que el momento plastico, reducido por
cargas axiales, sea mayor o igual que el requerido para que el alma de acero fluya completamente. Esta

condicion se puede revisar con la ecuacion (B3.18) del Apéndice B3, modificado por el factor Ry

mencionado en la seccion anterior. También se puede recurrir a alguno de los métodos descritos mas
adelante.

Ademés, se debe garantizar que en cualquier EHC sélo se formen articulaciones plasticas en sus
extremos y no en el interior del elemento. El panel inferior también podra ser anclado continuamente a la
cimentacion.

Los EVC deben tener suficiente resistencia para permific que se desarrolle el campo de tension
diagonal. Para lo cual se debe garantizar que el momento plastico, reducido por cargas axiales, sea mayor
o0 igual que el requerido para que el alma de acero fluya completamente. Esta condicion se puede revisar
con la ecuacion (B3.17) del Apéndice B3, modificado por el factor Ry. También se puede utilizar alguno de

los métodos presentados adelante.

Se han sugerido diferentes aproximaciones analiticas para lograr el disefio por capacidad (BSSC, 2003a
2003b) y determinar las fuerzas actuantes en los componentes tales como:

1) Analisis no lineal estatico "Push-over”

Se puede realizar este tipo de anélisis considerando como base el "Modelo de Franjas” (Apéndice B1),
en los que las barras tengan una resistencia R, F,, A,. El area de cada banda, se puede calcular con

yoyw
(BSSC, 2003b):

_ (L cos(a )+ Hsen(a))t

A, .

(I11.6)

donde n es el nimero de estribos (se recomienda mayor que sea mayor de 10).
2)Combinacion de analisis elastico y concepto de disefio por capacidad

El siguiente procedimienfo de cuatro pasos provee estimaciones razonables de las fuerzas en los
elementos del marco.

1. Fuerzas laterales. Usese el "Modelo de Franjas” para determinar las demandas en el alma, EHC y EVC

de acuerdo con el cortante basal especificado por el reglamento respectivo. El alma del muro no debe
ser considerada como elemenfo de resistencia de cargas verticales.
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2. Cargas de gravedad. Apliquese las cargas de gravedad a un modelo con solo marcos (sin el alma del
muro) y determinese los elementos mecanicos.

3. Sin ningln factor de sobre-resistencia, diséfiese los EHC y los EVC usando las demandas de la
combinacion de solicitaciones de los pasos 1y 2.

4. Revision del marco de contorno por disefio por capacidad. Revisense los EHC y EVC para la maxima
capacidad de alma del muro en combinacion con la maxima carga axial posible debida al momenfo de
volteo. Utilicese la fuerza axial obtenida en el paso 1 y multipliquese por el factor de sobre

resistencia. Apliquese la carga de las bandas (R F, A) en la direccion de o

También se puede realizar por el método recomendado por el CSA-S16-02 (BSSC, 2003 a y b). Para lo
que se propone que las cargas en los EVC sean calculadas mediante la combinacion de las cargas de
gravedad con las cargas por sismo incrementadas por el factor de amplificacion,

_ Ve

B=— (I.7)
Vu

donde VU es la fuerza sismica lateral equivalente factorizada en la base del muro; y Ve es el cortante
resistente esperado, con el espesor real del alma del muro; el que se puede calcular con

Ve=0.5R,FtlLsen2a (111.8)

El factor de amplificacion, B, no necesita ser tan grande como el de comportamiento simico Q.
Las fuerzas axiales de los EVC deben ser determinadas de los momenfos de volteo como sigue:

1. El momento en la base es BMu, donde Mu es el momento sismico de volteo factorizado en la base
del muro correspondiente a la fuerza Vu;

2. El momento BMu se extiende por una altura H pero no menos que dos niveles a partir de la base; y

3. El momento disminuye linealmente arriba de una altura H a B veces el momento de volteo a un nivel
debajo de la parte superior del muro, pero no necesita exceder Q veces el momento sismico
factorizado de volteo en el nivel bajo consideracion a la fuerza Vu.

1l.5.2. REQUISITOS DE RIGIDEZ

Al es especificar la resistencia necesaria del elemento para que permita que se forme el campo de
tension diagonal, también se ha visto que tanto la rigidez de las columnas como la de los EHC, de los
paneles extremos, tienen una influencia considerable en el comportamiento del sistema y en el éxito de
los métodos simplificados de analisis. Asimismo, en trabes armadas se ha reconocido que la rigidez de los
patines (EVC) juega un papel importante en el anclaje del campo de tension. En la seccion Il.7 se ha hecho
una discusion acerca del tema, en la que se ha propuesto que el momento de inercia satisfaga:

4
Ic, >C, tHL (11.9)

XX =

donde Ic, es el momento de inercia del EVC, del entrepiso en consideracion, con respecto a su eje

principal perpendicular al plano del alma; y C, es el parametro de uniformidad. En la seccion Il.7 se
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planted que el paradmetro de uniformidad podria variar entre 0.003 y 0.007, para que el "Modelo de
Franjas” fuera vélido. En el FEMA 450 (BSSC, 2003a y 2003b) se propone que:

4
Ic,, >0.00307 tl_:_ (111.10)

XX =

Esto significa un valor de C,= 0.00307. Lo anterior se establece para prevenir excesiva flexibilidad en

el plano y pandeo de los EVC, pero se menciona que existe oportunidad de futfuras investigaciones para
confirmar o mejorar la aplicabilidad de tal requerimiento.

La importancia de este parametro podria ser de gran trascendencia para los criterios de disefio en
los que la base es el "Modelo de Franjas” o en los que se ha supuesto la formacion del campo de
tension diagonal en toda la placa. Ademas, este requisito se podria extender a los EHC, de una forma
directa a los de los MECPASA-MR y con simples modificaciones a los de los MECPASA-MC.

111.6 ANALISIS ESTRUCTURAL

En el Capitulo Il se han planteado las infterrogantes acerca de los andlisis simplificados propuestos
hasta el momento. En tal capitulo se hizo evidente que adn se desconocen los intervalos de aplicacion de
tales modelos. Aunque en este trabajo se ha propuesto el parametro de uniformidad como delimitante de
la aplicacion de tales modelos, se recomienda que hasta que se realice una investigacion formal acerca
del problema se debe revisar el disefio con otro fipo de analisis. Se recomienda que se calibre el modelo
con al menos el espécimen probado por Lubell et al. (2000) y algin otro de los probados hasta ahora.
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1v. DETALLES

Las conexiones en un sistema sismorresistente son de gran relevancia para garanfizar que los
elementos desarrollen su maxima capacidad y se cumpla con las condiciones supuesta en su disefio. Ya se
ha visto que los muros esbeltos de placa de acero sin atiesar (MECPASA), disefiados adecuadamente,
cuentan con gran capacidad de disipacion de energia y un comportamiento estable cuando se encuentran
sometidos a sismo. Sin embargo, la habilidad del MECPASA para resistir las solicitaciones a las que esté
sujeta también dependerd de que las fuerzas del alma del muro se transmitan adecuadamente a los
elementos del marco de contorno.

Ademas, existe la duda sobre la factibilidad de la construccion de este sistema estructural. Y
contrariamente a lo que se podria creer, el ensamble y construccion de los MECPASAs es relativamente
simple y rapido. También, la forma en la que se resuelva la conexion, en algunos casos, puede significar
un ahorro considerable en el costo del sistema. Por lo fanfo, se requiere de diferentes opciones para
que el constructor pueda seleccionar la que mas le convenga.

En este capitulo se presentan varias soluciones para la conexion alma del muro-marco de contorno.
Tales conexiones ya han sido probadas en laboratorio, por lo que se ha garantizado su desempefio
satisfactorio bajo cargas ciclicas. Asimismo, se discute la praxis de las conexiones, y algunas de ellas ya
han sido usadas para construir edificios reales, lo que aln resulta mas ventajoso

IV.1 CONEXIONES CON ESTRUCTURAS DE ACERO

) La conexion entre el alma del muro y el
Angulo

. marco del conforno puede ser atornillada,
Elemento del Tornillo
marco [ soldada, o una combinacion de las dos. Una
T s P . . z
e : conexion tipica consiste de eclisas, o angulos,
\A]madel soldados en taller a los elementos de contorno y
muro .
el alma del muro atornillada en campo, a las
Soldadura de . . .
filete primeras. La conexion puede ser como crifica al
deslizamiento para que no se permita éste, o
~ i bien, se puede permitir que se deslice; lo que a
clisa
Elemento del ‘ _ fin de cuentas dependerd del disefo. La fig.
marco Tornillo . »
{ IV.1-1 esquematiza tal forma de conexion.
[, ]
Soldadura de \A]madcl La unién entre la eclisa y el alma del muro
filet .. .
o e tambien puede ser por medio de soldadura de
filete, tal y como se muesftra en la fig. IV.1-1
Primero las eclisas son soldadas en faller a los
. Alma del
Elemento del f Eclisa muro elementos de contorno. Entonces, en campo, el
fnaree i Eje alma del muro es fraslapada con la eclisa y
1 % vy .
= ~ = = = colocada en sitio con algunos tornillos de
ereccion o puntos de soldadura. Una vez que la
?f‘ldadumde estructura ha sido plomeada y alineada, el alma
1ete
del muro es soldada a las eclisas. El alma no
Fig. IV.1-1. Conexion marco-alma del muro necesita ser alineada con gran precision, el Gnico
(Schumacher, 1997) requisito es que el traslape sea suficiente para

que se suelde adecuadamente.
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La opcion de soldar el alma del muro directamente al marco de contorno es muy poco practica, ya que
se requiere de gran precision para que coincidan. Generalmente, el uso de cuafro eclisas podria ser el
que brinda mayores tolerancias (fig. IV.1-3) . Sin embargo, también se puede contemplar la opcion de usar
dos eclisas y soldar en campo el alma al marco. La Gltima opcidn requerird de gran precision para
coincidir la esquina de alma con la interna del marco. La ventaja de soldar directamente el alma al marco
de conforno consiste en que se disminuye de manera significativa el desgarramiento del alma de acero (de
hecho en la conexion probada no se defectaron desgarramientos) bajo cargas grandes. El uso de eclisas
aumenta la cantidad de soldadura requerida, y sobretodo las &reas afectada por el incremento de
temperatura, consecuentemente reduciendo su ductilidad. Por lo que, cuando las placas unidas con eclisas
soldadas se encuentren sometidas a flexion fuera del plano, la probabilidad de que las zonas con
ductilidad reducida se fracturen aumenta.

De cualquier forma, se debe recordar que la formacion de ] , EHC =
desgarres en la placa no es considerado como una [EVC
consecuencia que causa una falla inmediata del sistema. Es e — i

L— Eclisa

mas, su influencia en el comportamiento global del sistema es //
realmente despreciable (Schumacher, 1997). Por lo que / /// |
1 / |t Alma del

cualguiera de las conexiones, mencionadas, tendrd un

' muro
desempeno adecuado. Ademas, se tendra que resolver el E e e p

detalle de las esquinas, donde se inftersecan las eclisas, o

alma-eclisa. - —

Los detalles de conexion mostrados en la fig. IV.1-4
(Detalle A, B, B' y C) han exhibido un desempefio aceptable en Fig. IV.1-3. Alma conectada mediante cuatro
laboratorio (Schumacher, 1997). Las pruebas evidencian que las eclisas (Schumacher, 1997
fracturas se inician en la soldadura enfre la eclisa y el alma
del muro. Claro esta, que las grietas son pequefias y en

general su propagacion es muy lenta, debido a la gran ' T '—‘—"H“
capacidad de redistribucion de esfuerzos de la placa. La | | Alma
diferencia entre el defalle B y B’ se realizd con el objefivo de EI/_Eclisa i/ del muro
disminuir el desgarramiento de las placas. Aunque el ! '( Pestafia {
desgarramiento se inici6 mas tarde en el detfalle B', no se L

tuvo suficiente evidencia fisica para concluir que en realidad :——_

es mas efectiva para la disminucion del desgarramiento. La —— =

discontinuidad entre las eclisas hace que tal &rea sea mas
susceptible a formar grietas. Sin embargo, el uso de pestanas
para proveer continuidad (fig. IV.1-2) la hace méas susceptible Fig. IV.1-2. Eclisas unidas con pestafia

3 que se formen desgarres en las placas. Por lo que, el (Schumacher, 1997
defalle "B”, en el que se deja un hueco, parece ser mas
adecuado.

Los defalles para un muro de acero esquemafizados en la fig. IV.1-5 corresponden a un edificio de 30
niveles en Dallas y en un hospital cerca de los Angeles. La conexion atornillada recomendada para una
zona intermedia en la placa del muro se indica en la IV.1-6. El sistema mostrado en la fig. IV.1-7 es
completamente atornillado en campo, en el que uno o dos ensambles de la placa de acero, EHC y EVC son
fabricados en faller. Entonces los ensambles soldados en taller son ensamblados en campo usando
uniones soldadas o afornilladas para la placa y las columnas.
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a) = Detalle B s b) Detalle B

f-\ Detalle A

= —

d) Detalle B’
¢) Detalle C

[
N (600 mm

Esquina cortada

Fig. IV.1-4. Diferentes detalles de conexion eclisa-alma del muro (SCHUMACHER, 1997).

| Soldadura

| - ﬁﬁ—‘ de filete
| 5]

- Soldadura ¥ Tornillos
> — E ~de filete
) Conexién a momento |, Soldadura A

Tornillos de

=

para MECPASA-MR de filete ereccion
b) Seccion EHC ¢) Seccion EVC

| Atornillada en campo, o ) ‘Soldadura
‘| soldada en campo al alma o de filete
| del muro N
e o

o
e e e = | g

v 1
a) Conexion alma-marco del muro —

d) Conexion a momento viga-columna

Fig. IV.1-5. Sistema usado para la construccion de un edificio de 30 niveles en Dallas (ASTANEH, 2001).
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LA L

Fig. IV.1-6. Ensamble tipico de un muro de acero (REZAI et al., 2004).

P i A } + b
[ I[ | .
o A | Y «
7 LS
Conexion a momento \ 7
para MECPASA-MR Conexion a momento
para MECPASA-MR
Tornillos de campo o
- soldadura para conectar el
P D alma a los EHC y EVC |:| j|
L T BT
),

u
a) Ensamble simple

Tornillos de campo o

H soldadura para conectar el U

y { D alma a los EHC y EVC D }
= =

X Soldadura F

J d) Seccion EHC  de filete !
¢) Empalme de b) Ensamble doble
columna Soldadura de
7 filete
.iSOldadura

[ s

de filete

f) Seccion EVC

¢) Conexion a momento viga-columna

Fig. IV.1-7. Formas constructivas de MECPASA (ASTANEH, 2001).
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IV.2 IMPERFECCIONES INICIALES Y “PLANURA”

Cuando se ufilice soldadura para conectar la placa de relleno se debe cuidar que no se produzcan
grandes deformaciones. Si las deformaciones de la placa son excesivas pueden afectar significativamente
la rigidez del sistema, a pesar de que tienen un efecto despreciable en su resistencia Gltima. Para evitar
excesivas deformaciones se puede realizar el proceso de soldado en pasos. En adicion, se recomienda que
las deformaciones iniciales de la placa no sean mayores a cinco veces el espesor de la placa (REZAI
1999).

IV.3 CONEXIONES CON ESTRUCTURAS DE CONCRETO

Los MECPASA también son una opcion para la rehabilitacion de edificios de concreto reforzado. El uso
de este sistema representa una facilidad relativa de instalacion y puede evitar la necesidad de
modificaciones de la cimentacion, pues el incremento de peso de la construccion es reducido. Sin embargo,
existe escasa informacion experimental al respecto. Cualquier método que se proponga, debe proveer
medios para fransferir las fuerzas entre el marco de concreto y la placa de acero. Asimismo, debe
considerar la compatibilidad entre la ductilidad enftre la ductilidad nominal del marco existente y la
naturaleza dictil de la placa de relleno.

Un proyecto que se realiza en la Universidad de Alberta, Canada ha tratado el desempefio de las
columnas como principal objetivo (Driver et al, 2001). Por lo que el esquema de conexion tiene no sélo el
objetivo de la transferencia de fuerzas, sino también provee confinamiento y refuerzo a las columnas,
incrementando su ductilidad si se debieran formar articulaciones plasticas. La placa de acero se conecta a
las columnas de concreto por medio de “collares tubulares”. El uso de estos, en lugar de expansiones
perforadas o adhesivos, tiene varias ventajas ya que reduce el tiempo de instalacion y el inconveniente a
los ocupantes, asi como proporciona refuerzo a las columnas (fig. IV.3-1).

Whareo d=
coneratn
eirzado

Tomilles

Beccion A-A

'if'tn'\l xS =-4.
-

Fig. IV.3-1. Conexion con collares tubulares (Driver et al, 2001).
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V. EJEMPLO

Se disefia de un MECPASA-MR para un edificio de oficinas diez niveles en suelo altamente compresible.
El disefio se realiza con el Reglamento de Construcciones par el Distrito Federal (RCDF, 2004).

V.1 ESPECIFICACIONES

Edificio regular de oficinas del Sistema de Transporte Colectivo (STC), de concreto reforzado,
construido en los principios de 1970. La esfructura estaba localizada en suelo altamente compresible de
la Ciudad de México. El sistema de resistencia lateral consistio, esencialmente, en cuatro muros extremos
robustos en la direccion transversal (40 cm), y en un sistema de marcos rigidos en la longitudinal (fig.
V.1-1). Después del sismo de sepfiembre de 1985, la estructura sufrid dafio en la direccion longitudinal,
pero no hubo signos de dafio atribuibles a la accion sismica en la ofra. Los periodos de vibracion para el
primer modo, determinados después de remover practicamente todo el mobiliario y muros divisorios, fueron
de 21 s y 13 s para la direccion longitudinal y transversal, respectivamente. El mayor periodo en la
direccion longitudinal refleja la flexibilidad del sistema de marcos, pero también la disminucion de rigidez
debida al dafo. En ambos casos los periodos calculados fueron aproximadamente 40% menores que los
medidos. Se piensa que mientras para la direccion longitudinal la diferencia es debida al dafio, en la
transversal e origind por la rotacion de la cimentacion (Meli y Avila, 1989).

ESTRUCTURACION.- El edificio se disefia con muros esbeltos de cortante de placa de acero sin atiesar
con marcos rigidos de conforno (MECPASA-MR) en la direccion transversal, ejes A y E (fig. V.1-2). Se
supone que en la direccion longitudinal también se encuentra rigidizado ya sea por muros o
contraventeos. Asimismo, la estructuracion es tal que las columnas de los muros sblo se encuentran
sometidos a flexocompresion en una direccion. Ademas, se considera que los elementos no estructurales
se encuenfran desligados de la estructura.

CLASIFICACION DE LA EDIFICACION.- Grupo B, Subgrupo B1, con uso de oficinas (RCOF, 2004).

SOLICITACIONES. La carga muerta en los enfrepisos es 420 kg/m? y azotea 440 kg/m? La carga
debida a peso propio de y columnas se incluyd aparte. Se considerd una carga de 0.4 kg/m para los
muros de fachada. La carga viva considerada es la que requieren las NTCCADEE (2004), para edificios de
oficina, y para azotea (pendiente menor al 5%), para los efectos debidos a cargas gravitacionales,
accidentales y efectos a largo plazo.

Para las cargas por sismo, se considerd que el edificio se localiza en Zona llic, ¢ = 0.4.

FACTORES DE REDUCCION DE RESISTENCIA. Se usa un factor de reduccion de resistencia de 0.7 para el
disefio preliminar los elementos de flexocompresion. En el disefio final del MECPASA se revisara que el
mecanismo de falla que gobierna es el de la plastificacion del alma del muro, por lo que en esa etapa se
usa un factor de 0.9.

FACTOR DE COMPORTAMIENTO SISMICO. Se disefiara con Q= 4. Posteriormente se verificara que se
cumpla con lo dispuesto, en RCDF (2004).
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c)Corte longitudinal

b)Corte transversal
Fig. V.1-1. Edifico SCT de concreto reforzado (Escobar et al. ,2001; Meli y Avila, 1989).
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Fig. V.1-2. Planta tipica del edificio de acero a disefiar.

MODELO GEOMETRICO. Los marcos se idealizan como elementos viga-columna. La paca del MECPASA-MR
se idealiza como elementos barras arficulados en sus extremos, de acuerdo con el Modelo de Franjas.
Ademas, se considera que el sistema de piso funciona como diafragma rigido.

MATERIAL. Acero estructural A-36 para los elementos horizontales, verticales y el alma del muro.

ANALISIS ESTRUCTURAL. Las fuerzas inerciales por sismo se evaldan con un anélisis sismico estatico.
Aunque de acuerdo con el RCDF (2004) se requiere de un analisis dindmico para estructuras, en Zona lll,
con una altura mayor de 30 m, se omitie ya que con el analisis estatico sera suficiente para explorar
las complejidades acerca del disefio. Ademas, se considera que el sistema de piso tiene rigidez suficiente
para transmitir las fuerzas de inercia a los marcos del muro, por lo que los desplazamienftos horizontales
de todos los nodos, en un entrepiso, son iguales. No se considerd el cortante correspondiente por
torsion, ni la interaccion suelo-estructura. Para el analisis de la estructura se usa el programa SAP2000
(2003).

COMBINACIONES DE CARGA
1. 1L.4CM+1.4CV

2. 11CM+1.1CV+1.15x
3. 11CM+1.1CV-1.15x
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V.2 DISENO PRELIMINAR DEL MURO

Tabla 1I1.5.2-1. Masas de la Se predimensiond la estructura y se analizé bajo la combinacion
estructura en estudio. de carga 1, sin incluir el alma del muro de acero. Con los resultados
NIVEL |MASA se revisd que satisficieran los requisitos de resistencia.

Te*s?/m

1 445
2 43.9 Se estimaron las masas en cada nivel y se realizo un analisis
2 jgg sismico estatico para calcular las fuerzas sismicas equivalentes. Las
5 43.0 masas sin factorizar se muestran en la Tabla Ill.5.2-1. Se considera
6 f'é-; que los muros soportan todas las fuerzas de inercia, resultado del
7 . . . v
8 52 sismo en la direccion fransversal, por lo que cada muro cabecero
9 42.2 resistird la mitad de las fuerzas de inercia.
10 35.8

SUMA= 4233

Para el dimensionamiento preliminar del muro se usé el "Modelo de

Armadura”. Simplemente, se colocan diagonales en las crujias de cada

entrepiso. Entonces se determina el &rea necesaria de éstas para cumplir con las distorsiones de
entrepiso especificadas por las NTCDS (2004) y con el estado limite de resistencia de la estructura.

En la fig. V.2-2 se muestran las dimensiones preliminares del muro, para cumplir con las demandas de
resistencia. La nomenclatura de las diagonales se refiere al area calculada aproximada para cada
diagonal. Por ejemplo, A55, se refiere a un area de 55 cm? La combinacion de carga que gobierna es la
que incluye sismo. Los elementos horizontales se disefiaron para resistir las demandas debidas al sismo
sin considerar la contribucion del sistema de piso. Después se redimensioné el muro para satisfacer el
estado limite de servicio, especificamente con las distorsiones de entrepiso permitidas (0.012).

Si se compara la fig. V.2-1 con la V.2-2, se puede advertir que se redimensionaron las columnas y las
diagonales, para cumplir con las distorsiones de entrepiso permisibles. El cambio de las secciones de las
columnas se debe que a pesar de un aumento del area de las diagonales, sin el cambio del area de los
elementos verticales (EVC), alin no se cumplia con las distorsiones de entrepiso. Lo que indica que la
crujia es relativamente esbelta. Por lo que en los niveles superiores las diagonales son menos efectivas
para el confrol de los desplazamientos. Los niveles 1 y 2 no demandaron aumento del area de las
diagonales. El nivel 3 y & si. En cambio, del nivel 5 al 9 se necesitd un aumentarla en mas de fres veces.
Finalmente, el Gltimo nivel requirid poco menos del doble.

Se verifico que tanto las secciones de los elementos verticales como las de los elementos
horizontales fueran del fipo 1 (NTCDCEM, 2004). Al cumplir con tal caracteristica se asegura que ftengan
suficiente capacidad de rotacion. También cumplen con los requisitos de geomefria y resistencia para
marcos dictiles. Entre éstos destacan que el ancho de los patines de la columna no debe ser mayor al
peralte de la misma y la relacion peralte a ancho no debe ser mayor de 15.

Una vez que se cumple con lo anterior, con la ecuacidon (B2.1) se calculd el &rea del alma del
MECPASA-MR para realizar un analisis detallado.
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Fig. V.2-2. Dimensionamiento preliminar para
cumplir con resistencia.
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ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO DETALLADO
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Fig. V.2-1. Dimensionamiento preliminar para
cumplir con rigidez y resistencia.

V.3 ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO DETALLADO

El analisis detallado se realizd con el "Modelo de Franjas”. Para ello se requiere calcular el angulo de
inclinacion de las barras diagonales y su area. Primero se selecciond el espesor de placa comercial para
cada panel de cada entfrepiso y después se verifico que se cumpla con los estados limites de servicio y
de resistencia. Por Gltimo se revisd que se cumpla con el disefio jerarquico para asegurar un mecanismo
de falla deseable, en el que la placa del muro fluye primero que el marco.

En muchos de los casos se tendrd que hacer uso de placas de mayor espesor que las calculadas, ya
sea por cuestiones de disponibilidad de los espesores o porque se requirid de uno mayor para cumplir con
la rigidez requerida. Por tal motivo, se tendra una sobre-resistencia del entrepiso. Entonces existe la
posibilidad de que el marco del muro se comporte ineldsticamente antes que la placa. Para resolver este
problema se puede recurrir a:

= Usar una placa de un acero esfructural de bajo esfuerzo de fluencia y alta ductilidad.
= Utilizar placas laminadas en frio.
= Los EVC y EHC pueden ser de un maferial de mayor esfuerzo de fluencia.
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ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO DETALLADO

En cualquiera de los casos se debe evaluar que se cumpla con que el marco del muro permanezca con
comportamiento elastico hasta que la placa haya fluido significativamente.

Con las areas de las diagonales (Aarma), determinadas con el "Modelo de Armadura”, y la ecuacion
(B2.1) se calcula el espesor del alma del muro (t). Los resultados se muestran en la Tabla V.3-1. La
ecuacion (B2.1) requiere conocer el valor del angulo del campo de tension (o) y del espesor del alma del
muro. Debido a que el Gltimo se desconoce ya que es el que se desea determinar, se debe suponer un
espesor inicial. Entonces, con la ecuacién (B13) se calcula o y con la (B2.1) se calcula el espesor. Este
se compara con el supuesto. Si no coinciden se utiliza el calculado como supuesto y se vuelve a calcular
el espesor hasta que se obfenga una coincidencia razonable. El proceso generalmente requiere de 2 o 3
iteraciones. Para el calculo aproximado del area del alma del muro (Aplaca, Tabla V.3-1) se le resté la
mitad del peralte de las columnas. Para los primeros 9 enfrepisos o se evalud con la ecuacion (B1.3), en
cambio, para el Gltimo nivel se hizo con la ecuacion (B1.4). Los espesor tedricos varian desde 1.39 mm en
la planta baja, 2.6 mm, en los dltimos niveles, hasta 0.66 mm en el Gltimo.

Se reviso que el EHC del Gltimo nivel se cumpliera con los requisitos de rigidez y resistencia para gque
se desarrolle el campo de tension diagonal. Para el primero, se utilizo el mismo criterio que se puede
usar para las columnas (ecuacion (ll1.10)). Para el segundo, se revisé que el momento plastico satisficiera
la ecuacion (B3.18) del Apéndice B3. En tal ecuacidn se ha usado el espesor real de la placa del dltimo
nivel. Dicho EHC tuvo que ser redimensionado para cumplir con la resistencia minima. Por lo que el EHC
del altimo panel se cambid por un IR14x43. EL primer panel (primer entrepiso) se podria encontrar en la
misma situacion que el panel del nivel superior, todo depende de las condiciones que le imponga la
cimentacion. Aqui se considera que se encuentra en la misma situacion del Gltimo panel, por lo que se usd
un EHC IR21x57.

Se verificd que se cumpliera los requisitos de relacion de esbeltez para el alma del muro con la
ecuacion (II1). También se revisé que se cumpliera con la rigidez minima de las columnas (ecuacion (III.10)).
En la Tabla V.3-1 se presentan el momento de inercia de las columnas (lcxx), con respecto a su eje
principal perpendicular al plano del alma, y la inercia minima (Iminxx), calculada con la ecuacion (lIl.10). Se
puede ver que en todos los entrepisos lcxx es mayor que Iminxx. Por lo que también se cumple con el
requisitfo de rigidez de las columnas.

El requisito de rigidez minima pone en evidencia que las caracteristicas de las columnas podrian verse
limitadas por el mismo. Pues al comparar lcxx e Iminxx (Tabla V.3-1) se observa que Iminxx es entre 13y

Tabla V.3-1. Espesor del alma del muro e inercia minima de las columnas.

ENTREPISO lexx Iminxx o |Aamd t Aplaca trea
amtX10° | eniXxag’ 0 onf crf cm

1 1598 4.270 417 5 | 0141 80.2 0.17
2 1598 2155 425 5 | 0142 810 0.17
3 0.687 1670 424 65 | 0166 A9 0.17
4 0.687 1933 422 75| 0192 | 1097 0.20
5 0.595 2327 416 0 | 0232 | 1322 0.23
6 0.5% 2479 414 9% | 0245 | 1398 0.25
7 0.383 2.661 397 | 100 | 0263 | 1499 0.26
8 0.388 2.246 40.2 8 | 022 | 1267 0.22
9 0.222 1740 394 65 | 0172 97.8 0.17
10 0.222 0.633 59.5 20 | 0066 37.8 0.07

Proml-9= 412
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ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO DETALLADO

1.4 veces lcxx. Si se usara la placa comercial de minimo espesor (4.75 mm) el aumento seria de dos a
tres veces. Por lo que requeriria en algunos casos el aumento del momento de inercia de la columna, en
el plano del muro, para cumplir con fal requisito. Por ofro lado, el aumento de espesor puede llevar al
incremenfo de las dimensiones de las columnas, para que el sistema cuente con un mecanismo deseable de
falla.

Para este ejemplo, los espesores de placa se cambiaran en un minimo para el analisis con el Modelo
de Franjas. Solo se uniformizaran algunos espesores (t_ ). Se ha preferido continuar con practicamente
los mismos espesores de placa ya que de esta manera se podra observar la diferencia con el anélisis
preliminar. De cualquier forma, el espesor del alma del muro en los niveles superiores es mayor que la
requerida por resistencia, lo que probablemente demande un redimensionamienfo de las columnas del
marco de contorno. Los espesores (f ) con los que se calcularan los parametros del Modelo de Franjas
se muestran en la Tabla V.3-1.

Tabla V.3-2. o para t

real

La diferencia de espesores, areas y momentos de inercia de los

elementos del muro resulta en diferentes angulos de las bandas para el ENTREPIST toy o
“Modelo de Franjas”. En las Tablas V.3-1. y V.3-2. se presenta el angulo om o
() de las bandas con respecto a la vertical para el espesor tedrico (t) y el 1 017 | 411
espesor “real” (t_ ) para cada entrepiso. La variacion es menor al 2% entre 2 017 | 421
los angulos para tales espesores. Esto implica que se esperaria un cambio 3 017 | 424
insignificante en los resultados si se utiliza t en lugar de t_. En cambio, 4 020 | 421
entre un entrepiso y otro (a excepcion de la azotea), ya sea parat o ft_, 5 023 | 416
se advierte que los angulos se encuentran entre 39.4° y 42.9°, Esta es una 6 025\ 414

" - . 7 026 | 97
variacion maxima de 9.%. No obstante, el uso del promedio de o ha 8 02 | 202
mosfrado dar resultados razonables, fanto para los resultados de 9 017 | 204
laboratorio (ver seccion 1.6.2) como en andlisis burdos de sensibilidad 10 007 | 597
(Timler, 1998). Esto permitira que la construccion del modelo sea menos Prom1-9] 411

laboriosa. Para el calculo del promedio de a, en este ejemplo, se considerd
del nivel 1 al 9, por simple criterio (Tablas V.3-1. y V.3-2.).

Por lo tanfo, se usard un valor del angulo a==412° para las bandas de los primeros nueve paneles y
de 59.5° para el dltimo entrepiso. Como se menciond en el Capitulo Il se aconseja usar un ndmero mayor o
igual a diez bandas por panel. Se eligido usar 13 bandas para los entrepisos 1y 2, 12 para el 3 al 9y 16
para los paneles superiores. Para facilitar la construccion del modelo, se usaron los mismos nodos, para
la mayoria de los paneles adyacentes. Debido a esto, en algunos de los paneles quedan trece bandas en
lugar de doce, por lo que en ese caso se asignd la mitad del area de un estribo a cada uno de las
barras en las esquinas. El rea de cada banda se calculd con la ecuacion (lll.6), en la que ademas, se usé
la distancia enfre patines inferiores tanto de EVC como de EHC, en lugar de la distancia enfre ejes.
Dado lo anterior se obtienen &reas que oscilan entre los 3.60 cm? para el G(ltimo entrepiso, hasta 14.00
cm? para el séptimo entrepiso (fig. V.3-1).

Al analizar la estructura con el "Modelo de Franjas” se cumple con el estado limite de resistencia, sin
embargo, las distorsiones de entrepiso excedieron el limite permitido entre el 2 y 6% para la mayoria de
los entrepisos. La excepcion fue el noveno, ya que sobrepasd en un 15%. Al hacer ajustes al espesor de
la placa, del orden de 1 mm, se observa que no se logra un control de los desplazamientos razonable en
los enfrepisos superiores. No obstante, probablemenfte se requiera el redimensionamienfo de algunas
columnas para que se produzca la forma deseable de falla del MECPASA-MR, por lo que sdlo se hizo un
cambio minimo del espesor del alma del muro.
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El EHC del nivel 9 cuenta ademds con ofra
peculiaridad. En la transicion del entrepiso 9 al 10, las
placas fienen un cambio noftable de espesor, por lo que
se hace necesario revisar gue no se
articulacion plastica en el centro. Ademas, se debe
dimensionar para que resista fodas las acciones del alma
del muro, hasta que fluya significativamente. Por lo que,
este elemento se redimensiond también. Finalmente, en
este proceso de dimensionamiento de los EVC, EHC y del
alma del muro, se debe revisar que se cumpla con el
disefio jerarquico comentado en el Capitulo lll, en el que
se asegura que el MECPASA tenga un
adecuado anfe sismo.

Para lo anterior, con
recomendaciones para disefio por capacidad de los EHC y
EVC, mencionados en la seccion II.5.1 de este trabajo, se
podria revisar. Para este ejemplo, se
recomendacion de disefio por capacidad indirecto en el
que se debe calcular un factor de amplificacion, B, de los
elementos mecanicos como resultados del sismo.
se propone gque se lleve a cabo el calculo del factor
para la base, sin embargo, aqui también se ha hecho
para cada entrepiso. Asi, cada uno de ellos contara con
la capacidad suficiente para un desempefo adecuado antfe
un sismo. Siempre sera mejor llevar a cabo un analisis
mas refinado que el estatico, pero en muchos casos no
se lleva a cabo, por lo que debe quedar claro que soélo
es un criterio adoptado y se recomienda un estudio més
profundo acerca de la filosofia de disefio sin necesidad
de analisis de mayor complejidad.

Tabla V.3-3. Factores B de
amplificacion, para cada
enfrepiso del muro en estudio.

ANALISIS Y DIMENSIONAMIENTO DETALLADO
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Fig. V.3-1. Modelo de Franjas para el
MECPASA-MR del ejemplo.

Si el disefio por capacidad se lleva a cabo con el factor B
calculado sélo para la base, se obtiene las dimensiones
finales mostradas en la fig. V.3-3. Si se sigue el criferio de
redimensionar cada entfrepiso con el factor de amplificacion, B,

ENTREPISO tc’;i' z B correspondienfe a cada ellos se obfienen las
1 017 | 211 | 117 dimensiones finales de la fig. V.3-2 . Los valores de los
2 017 | 421 | 1.20 factores B (Tabla V.3-3), calculados para cada entrepiso,
3 0.17 | 424 | 1.26 se multiplicaron por los elementos mecanicos debidos a sismo,
4 020 | 421 | 158 para obtener los nuevos elementos mecanicos de disefio. Esto
5 023  41.6 | 2.00 se hace para garantizar la filosofia de “columna fuerte-alma
6 026 1 41.3 | 256 del muro débil"

7 0.26 39.7 3.02 '

8 0.22 40.2 3.28 .

9 0.17 386 | 3.67 La diferencia en el redimensionamienfo, por la aplicacion de

10 0.10 | 61.0 | 3.88 los dos criterios, fue minima. Solo se requirid el cambio de
Prom1-9=] 410 | 2.36 dimensiones de la columna del entrepiso 7. El resto de los

elementos no tuvo cambio, pues se permitié una variacion del
3% en el factor de amplificacion B.
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REVISION DEL DISENO

IR14X43 IR24X55 IR14X43 IR14X43 IR24X55 IR14X43

.

7

N10 N10

1 mm

IR24X55 1IR24X55

IR24X55 IR24X55

N&

N8

IR24X55 IR24X55

IR24X55 IR24X55

N6

N6

%)
iz
//%
il ik

%65
i
o
T
'

IR24X55 IR24X55

IR24X55 IR24X55

N4 N4

IR12X1701R12X152| IR12X152| IR12X106| IR12X106| IR12X106| IR12X65
)
=)
=]

IR24X55

i)
0

IR24X55

IR24X55 IR24X55

N2

N2

IR14X311 IR12X210 TR12X210 IR12X152 JR12X152 IR12X152 IR12X106 IR12X106 IR12X10:
IR14X311] IR12X210QTR12X210| IR12X152 [R12X152| IR12X106| IR 12X106 IR12X106 IR12X106

IR24X55

IR14X311| IR12X21Q IR12X210| IR12X152| [R12X152| IR12X106| [R12X106 IR12X106| IR12X106
IR14X311 IR12X210 IR12X210 IR12X152 IR12X152 IR12X106 [R12X106 IR12X106 IR12X106

IR14X311 IR12X210 [R12x210IR12X152 [R12X152 IR12X106 IR12X106 IR12X106 IR12X106
AN\ .
. \x\g\

IR24X55

IR14X283 | IR14X283 IR12X170 [R12X170IR12X152| IR12X152 IR12X106 IR12X106| IR12X106| IR12X65

IR14X283 | IR14X283| IR12X17

=
IR14X311
IR14X311

IR14X311
IR14X311

7 7 7,

IR14X311

IR21X57 IR21X57 IR21X57 IR21X57

Fig. V.3-3. Dimensiones finales para el Fig. V.3-2. Dimensiones finales para el
MECPASA-MR del edificio estudiado, MECPASA-MR del edificio estudiado,
con el mismo factor de amplificacién, B, con un factor de amplificacion , B,
para cada enfrepiso. diferente para cada entrepiso.

En este caso, los elementos del marco de contorno se vieron afectados en un minimo por dos razones
principales: En el dimensionamiento preliminar de los elementos flexo-comprimidos se usd un factor de
reduccion de resistencia de 0.7, mientras que al revisar que la fluencia del alma del muro gobernara el
mecanismo de disipacion de energia se usd uno de 0.9. A pesar de que a los entrepisos superiores les
correspondieron factores de amplificacion, B, mayores, también los elementos de los entrepisos
superiores tienen una sobre-resistencia mayor, ya que se requirid de su modificacion para el confrol de
los desplazamientos.

V.4 REVISIAON DEL DISENO

Para predecir las demandas impuestas por el sismo, en la estructura disefiada, se usa el método del
diagrama de capacidad-demanda (Chopra y Goel, 1999). Este es un procedimiento simplificado de anélisis no
lineal en el que la respuesta sismica inelastica de un sistema se esfima remplazando el sistema no lineal
por un sistema lineal "equivalente”. En el ATC-40 (Applied Technology Council, 1996) y FEMA 274 (BSSC,
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1997) han sido incorporados métodos simplificados de analisis no lineal para determinar la demanda de
desplazamiento impuesta en un edificio que se espera se deforme inelasticamente (Chopra y Goel, 1999).

Los métodos contenidos en el ATC-40 son aproximados en el sentido de que evitan el analisis
dinamico del sistema. Sin embargo, se ha demostrado que la deformacion de sistemas inelasticos
determinados mediante los procedimienfos ATC-40 son imprecisos cuando se comparan contra resultados
de analisis de repuesta de historia no lineal y anélisis con el espectro de disefio inelastico. El
procedimienfo subestima el desplazamiento considerablemente, para un amplio intervalo de periodos vy
factores de ductilidad, con errores que alcanzan el 50% (Chopra y Goel, 1999). Se han propuesto dos
métodos mejorados (A y B) (Chopra y Goel, 1999) que eliminan los errores en los procedimientos del ATC
-40. Los procedimientos mejorados usan el espectro de disefio inelastico para el diagrama de demanda, en
lugar del espectro elastico de disefio para sistemas lineales equivalentes en los procedimientos del ATC-
40.

Para el analisis inelastico del edificio disefiado se uso el procedimiento mejorado propuesto por Chopra
y Goel (1999) (procedimiento mejorado B). Con éste, la deformacion maxima absoluta D de un de un
sistema ineldstico con periodo de vibracion natural T,, una relacion de amortiguamiento viscoso ( del

sistema linealmente elastico y una fuerza a la fluencia fy se determina como sigue:

1. Se ftraza el diagrama de capacidad y el diagrama elastico de demanda con 5% de
amortiguamiento;
Se supone la demanda de ducfilidad esperada g;
Se determina la pseudo-aceleracion Ay(T,, &, ) del espectro de disefio ineldstico para la

ductilidad esperada supuesta y se calcula D con:

2
D :“(T“) A (vV.1)
R\ 2x

donde A pseudo-aceleracion del espectro de disefio elastico para (T,, {,); y R es el factor

de reduccion de fluencia;

L. Se traza el punto con coordenadas D y Ay,

5. Se revisa si la curva generada al conectar puntos similares interseca el diagrama de
capacidad. Si no, se repiten los pasos 1-4 con ofro valor de g

6. La demanda de desplazamientos, debida al sismo, estéd dada por el punto de interseccion.

La curva de capacidad del ejemplo se determind mediante el programa SAP2000 (2003). En este
programa se debe indicar la localizacion de las posibles articulaciones plasticas que comenzaran a
funcionar en el momento que se formen. Se dispone de arficulaciones a fuerza axial y cortante,
desacopladas de momento y torsion. También se tiene la opcion del uso de articulaciones que se
plastifican con base en la interaccion carga axial-momento flexionante.

El modelo analitico de la estructura se representé con el Modelo de Franjas. Se afadieron
articulaciones P-M2-M3 a medio peralte del pano de los elementos horizontales y verticales del marco.
Ademas, se agregaron arficulaciones a fuerza axial en los extremos de las barras que representan el
alma del muro.

El modelo analizado corresponde al de la Fig. V.3-3. Para el Analisis Pushover se eligid el décimo nivel
como el desplazamienfo de confrol. La curva Pushover se fransforma en el diagrama de capacidad con las
ecuaciones (V.2) y (V.4) (Chopra y Goel, 1999).
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= La aceleracion espectral A es:

(V.2)

donde V, es el cortante basal para el desplazamiento U, obtenido con el Analisis “Pushover”.

M, * es la masa modal efectiva para el modo fundamental de vibracion y se calcula como:

N 2
£
M= (vV.3)

N 2
Emj¢jl

donde m; es la j -ésima masa concentrada en j-ésimo nivel, ¢j1 es la j-ésima amplitud de

la j-ésima masa del modo fundamental de vibracion y N es el nimero de niveles del edificio;
= El desplazamiento espectral D es:

p= s (V.4)
1—‘1¢N1
donde I se defermina como:
N
2m;d;,
M= (V.5)
J_Zlmj¢112

La curva "Push-over” se muestra en la Fig. V.4-1 En esta, se aprecia que el término del
comportamiento eldstico es para un cortante basal de 239.75 kN. La primera fluencia se presenta en el
alma del muro del segundo entrepiso.

Se muesftran en la Fig. V.4-2 el diagrama de capacidad y los espectros de demanda de
pseudoaceleraciones en formato pseudoaceleracion-desplazamiento espectral. El espectro de disefio es el
establecido por el Apéndice A3 de las NTCDS (2004), para un periodo dominante del suelo de 3.0 s. En
este, las aceleraciones espectrales del espectro elastico no estan afectadas por la sobrerresistencia.
Ademés, los factores Q y Q' (Apéndice A.3, NTCDS (2004)) equivalen a 4y R f(ec. V.1) (Ordaz y Meli
,2004), respectivamente. La curva de i variable supuesta es el lugar geométrico de los puntos (D, Ay)
calculados con la ecuacion (V.1) y el espectro de disefio inelastico para la ductilidad esperada supuesta. El
espectro de disefio inelastico no se redujo por la sobrerresitencia.

La demanda de desplazamientos corresponde a la interseccion de la curva de g variable y al diagrama
de capacidad. Estas se infersecan en el punto (0.363, 0.215) (fig. V.4-2), para una g =3 Por lo que el
espectro de demanda ineladstico corresponde a wuna ductilidad g =3 La demanda espectral de
desplazamiento es de 0.363 m y la pseudo-aceleracion espectral es igual a 0.215g.

Al transformar la demanda espectral de desplazamiento maxima a la demanda de desplazamientos para
el décimo nivel, se obtiene un desplazamiento maximo de 0.45 m.
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450 Curva "Push-over”
400 +
350 A
300 +
E 250 4 Primera fluencia _ 93975
< 200
150 -
100 -
50 +
0 ‘ ‘ ‘ ‘
0 0.2 0.4 0.6 0.8
Un [m]
Fig. V.4-1. Curva "Push-over” para el muro en estudio.
V.4.1. DISCUSION DE LOS RESULTADOS

En el desarrollo precedente, solo se incluyd parcialmente la sobrerresistencia. La existencia de ésta
ha sido reconocida en muchos reglamentos en el mundo. Existen diversas causas que producen la
sobrerresistencia y una discusion profunda acerca de ellas estd fuera del objetivo de este trabajo. Sin
embargo, una fuente de sobrerresistencia en muchas estructuras es el procedimiento de disefio por si
mismo. La sobrerresistencia depende de varios factores, en particular depende del nivel de distribucion
de fueras que puede ocurrir en la esfructura. Desaforfunadamente, no existen estudios que permitan el
calculo de la sobrerresistencia en funcion de unos cuantos parametros estructurales. En las NTCDS
(2004) se propone un factor de sobrerresistencia que lleva, aproximadamente, a la misma resistencia
requerida por el Reglamento de 1987 (Ordaz y Meli ,2004).

El factor de sobrerresintencia se puede estimar como (De Buen, 1993):

Q=" (V.6)

donde €2y es el factor de sobrerresistencia; Vy es la fuerza para la que se forma el mecanismo de

colapso; y V4 es la fuerza que corresponde al primer flujo plastico significativo. La @ltima puede
considerarse como el cortante de diseno.

Para este ejemplo, de acuerdo con las NTCDS (200%4), el factor de sobrerresistencia es de 2.0. Por
otro lado, se puede hacer una estimacion de la sobrerresistencia debida al disefio y la redistribucion de
fuerzas con la ecuacion (V.6), pues en el analisis "Push-over” se incluyen éstos. Por lo que, con base en
la figura V.k-1 y la ecuacion (V.6) se obtiene un Qg= 17. Si se tomara Qgz= 2.0 el 85% de la
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sobrerresistencia se deberia al disefio por si mismo y a la redistribucion de fuerzas. Por lo que el 15%
restanfe se debe a otras fuenfes de sobrerresistencia.

Para incluir la sobrerresistencia restante en el método del diagrama de capacidad-demanda se
amplifico en un 15% las pseudo-aceleraciones espectrales del diagrama de capacidad, del edificio en
estudio , y se aplicd, de nuevo dicho método. El espectro de demanda inelastico correspondid a una
ductilidad de =27 vy la demanda espectral de desplazamiento fue 0.37 m y una pseudo-aceleracion
espectral de 0.24g, donde g es la aceleracion de la gravedad.

T=10s T=15s T=20s
g /
09 Espectro elastico de
demanda (£=0.0
0.8 -
0.7
supuesta
06 -
205 T=30s
<
041 (0.363,0.215); =3
0.3
021 Espectro inelastico de demanda
0.1 Diagrama de capacidad

0 02 04 06 08 1
D[m]

Fig. V.4-2. Calculo de la demanda de desplazamiento del muro en estudio.

El disefio se realizd para un coeficiente sismico de 0.1, lo que es una pseudo-aceleracion espectral de
0.1g. Al dividir la pseudo-aceleracion espectral entre el factor de sobrerresistencia se obtiene 0.12g. Si
se considera, que también el disefio se afectdo por un factor de carga de 1.1, se podria decir que en
realidad la estructura se disefid para una pseudo-aceleracion espectral de 0.11. Ademas, la filosofia de
disefio de columna fuerte-alma del muro débil llevé a amplificar los elementos mecanicos actuantes en el
marco, para su disefio. Por lo que, es razonable decir que la metodologia de disefio llevd a una
estructura con una capacidad de carga igual a la demanda esperada.

Con la demanda de desplazamientos obtenida, se revisaron las distorsiones permisibles de enfrepiso.
Debido a que en el Apéndice A.3 de las NTCDS (2004) no se incluye una especificacion para MECPASA, se
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utilizd la que se hace para marcos dictiles de acero, en las mismas. Todas las distorsiones de entrepiso
cumplieron los limites establecidos.

El mecanismo de falla consistio en la fluencia del alma del muro del entrepiso 1 al &4; la formacion de
articulaciones plasticas en los extremos de las trabes de "acoplamiento”; y finalmente, por el desarrollo
de articulaciones plasticas en los extremos de los elementos horizontales y verticales del marco. El
comportamiento exhibido cumplio con la filosofia de disefio columna fuerte-alma del muro débil. Pues gran
parte del alma del muro habia incursionado en el comportamiento inelastico cuando se formaron
articulaciones plasticas en las columnas. En la fig. V.4-3 se indica el orden en que se presentd la primera
fluencia en los elementos del muro. En el alma del muro, se manifestd por la fluencia de una de las
franjas, la que después se extiende al resto de ellas.

N10
15
N8 1g
13
N6 ol6 14
14

N4 /12 o3 1y / ’
90 RN
/' .

2 14

NN 7777/ N/ 7/

72/ R/ 117,
7 7/

2 2
12¢ /. 10 13¢ /% 7

M4

Fig. V.4-3. Mecanismo de falla para el
MECPASA-MR estudiado.
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Vi. EVALUACIGON ECONGMICA

El estudio de factibilidad de un proyecto queda integrado por varios estudios especificos: el de
mercado, el técnico y la evaluacion econdmica y financiera del proyecto. El objetivo de esta eftapa es
evaluar la conveniencia de realizar el proyecto, y en su desarrollo tiene particular importancia el anélisis
de costos y beneficios asociados al proyecto. La evaluacion econdmica de un proyecto es la blsqueda de
elementos de juicio que permitan tomar decisiones sobre la conveniencia de llevar a la practica el
proyecto (Bolivar, 2001).

Para evaluar economicamente los muros esbeltos de cortante de placa de acero sin atiesar
(MECPASA) se hace una comparacion entre un edificio disefiado con esftos y con contravenfeos en cruz.
Esto ayudara a tener una idea de los costos que los muros tienen con respecto a otros sistemas de
resistencia lateral.

VI.1 COSTOS DE LA ESTRUCTURA DE ACERO DE UNA CONSTRUCCIAN

Se compone de cuatro partes principales: el de los materiales, de la fabricacion, del transporte y del
montaje. También incluye el costo de profteccion contra fuego o intemperie, pero este aspecto
frecuentemente estd fuera del control directo del disefiador. Se puede lograr importantes economias en
el costo de las estructuras sin afectar el criterio de disefio, si se pone afencion a factores externos al
propio disefio, como son condiciones de mercado, aprovechamiento de materiales, tamano de componentes,
tipos de conexidn, procedimientos de fabricacion y otros factores similares (Frias, 2004).

VI.2 SISTEMAS ESTRUCGCTURALES A COMPARAR

La comparacion entre los MECPASA con los confraveteos en cruz ofrece ventajas, ya que la
estructuracion del edificio en ambos es muy similar. Esto permite comparar sélo los costos debidos al
sistema de resistencia lateral.

Ambos sistemas se disefian con el con el Reglamento de Construcciones par el Distrito Federal (RCDF,
2004). Se utiliza el mismo factor de comportamiento sismico (Q=4). Asi como las consideraciones en
cuanto a solicitaciones, factores de reduccion, factores de carga, analisis estructural y combinaciones de
carga son las mismas.

VI.3 SISTEMA DE CONTRAVENTEO EN CRUZ

ESTRUCTURACION. El edificio se disefia con contraventeos en cruz en la direccién transversal, ejes Ay
E (fig. V.1-2). Se supone que en la direccion longitudinal también se encuentra rigidizado ya sea por muros
o contraventeos. Asimismo, la estructuracion es tal, que las columnas de las crujias contraventeadas
solo se encuentran sometidos a flexocompresion en una direccion. Ademas, se considera que los
elementos no estructurales se encuentran desligados de la estructura.

MODELO GEOMETRICO. Los marcos se idealizan como elementos viga-columna. Los confraventeos se
idealizaron como barras biarticuladas. Se supone que solo trabajan las diagonales que estan en tension.
Ademas, se considerd que el sistema de piso funciona como diafragma rigido.

MATERIAL. Acero estructural A-36.
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Para el analisis estructural se uso el programa N10 IR§X24 IR24X55 IR8X24
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Fig. VI.3-1. Dimensiones finales del sistema
contraventeado.

Vi.4 COMPARACIGN ECONGAMICA

El peso del marco cabecero disefiado con MECPASA fue 65.9 t. Mientras el disefiado con contraventeos
fue de 72.0 t. El peso total serd 1318 t y 144 t, respectivamente. Esto implica que se ahorraria 8.5%
en acero, al utilizar MECPASA en lugar de contraventeos.

También se debe considerar que existe una diferencia debida al costo de fabricacion y montaje. El
costo de fabricacion puede variar pues depende directamente del disefio en cuestion. Para que la
fabricacion de una estructura resulte econdmica, el disefio debe resultar de rapida y facil elaboracion,
con el mayor aprovechamiento posible de materias primas y, generalmente, el menor nimero de piezas
componentes (Frias, 2004). Las conexiones de momento son caras (Frias, 2004). Por lo que, al usar
MECPASA, se podria obtener una ahorro en las conexiones viga-columna, pues se ha visto que en estos
la demanda de giro en las conexiones viga-columna es significativamente reducida (Seccion 1.2.10). Por
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consiguiente, se requiere de un control de calidad mas estricto en las crujias contraventeadas que en las
de los MECPASA.

Una estructura resulta méas econdmica por la sencillez de su elaboracion, la repeticion de piezas
iguales y el menor ndmero de piezas (Frias, 2004). En ambos sistemas, las conexiones son sencillas y
rapidas, y se puede recurrir a la prefabricacion. Fabricando ensambles en el taller y minimizando los
requerimientos de conexiones en el campo parece ser ventajoso para los muros (Driver y Grondin, 2001).
Sin embargo, se debe considerar que los medios de produccion de los diferentes fabricantes varian, por
lo que resulta que lo que es econdmico para unos producir, no lo es para ofros. Las maquinas de control
numérico automatizadas tienen gran capacidad de produccion de estructuras atornilladas en taller y en
campo, pero si el disefio requiere de conexiones con gran canfidad de soldadura, son ofros los equipos
mas productivos. La capacidad de los medios de movimiento de materiales del fabricante y el tamafio y
disposicion de sus naves, limitaran el peso y el tamafio de piezas que le sea practico producir (Frias,
2004). Por esto, mientras mas conozca el disefiador la forma en que se fabrican las estructuras, mejores
disefios podra hacer al evitar caracteristicas que las encarecen innecesariamente.

Para obtener los precios mas bajos de transporte, la carga no debe sobresalir del ancho (2.50 m) ni
del largo (12.20 m) de las plataformas de los frailers. La altura maxima de la carga es de 4.50 m. No hay
que preocuparse por esto si las piezas sobresalen del camién hasta metro y medio, pero si sobresalen
mas de ésto entonces se aplica una cuota adicional al flete. Pueden transportarse en estas condiciones
piezas de 20 o mas metros de largo y la decision que tiene que tomarse, generalmente por el disefiador
junto con el fabricante, es si es mas conveniente hacerle a la pieza una conexidn o pagar el flete
adicional; muchas veces ésta es la solucion mas econdmica.

Por lo que respecta al ancho, generalmente puede sobresalir de los lados de la plataforma hasta 30
cm sin encarecer el flete, pero a medida que aumenta el ancho de las piezas el costo del flete se
dispara, siendo a veces en el caso de piezas muy anchas, que cuesta mas el flete que la estructura.
Cuando el ancho de las piezas pasa de 3 m, debe pensarse en introducir conexiones atornilladas para
embarcar piezas sueltas que se arman en el campo. Hoy en dia puede decirse que en nuestro pais es
posible transportar piezas casi de cualquier tamafio y de cualquier peso. Claro estd que a mayor tamafo
y peso, mayor sera también el costo de transporte, pero el trabajo en campo disminuira si las piezas se
ensamblan en taller, donde se tiene la ventaja de contar con mejores medios de manejo, con mas equipo
y con personal especializado (Frias, 2004).

El Ingeniero Guzman (2005), gerente de operaciones de Manufacturas Metalicas AJAX, S.A. de C.V.
participd en la construccion del edifico “Puesta del Sol” en México. Tal edificio cuenta con MECPASA (fig.
IN-1 y 1.8.3). De acuerdo con él, el sistema fue de facil fabricacién, rapida instalacion y no requiere de
mano de obra demasiado calificados. Ademas, enfatiza que el costo que se presupuestdo para los
MECPASA es practicamente el mismo que se daria para un sistema contraventeado. El costo de la
estructura se suele dar por el peso del acero de la estructura, y en este caso no hubo excepcion. Sélo
hay un incremento en el precio unitario del montaje, el cual es minimo.

Por lo que, el uso de MECPASA puede resultar mas economico que ofros sistemas. Un ejercicio de

disefio evaluacién de costos demostrd beneficios econdmicos entre el 20 y 30% al utilizar MECPASA en
lugar de muros de cortante de concreto reforzado (Timler y Ventura, 1999).
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VIil. CONCLUSIONES

En el presente trabajo se han abordado los temas principales para la evaluacion e implantacion de los
muros esbeltos de cortante de placa de acero sin atiesar (MECPASA). Se ha mostrado que tanto las
investigaciones sobre trabes armadas como especificamente en los muros demuestran que los MECPASA
son adecuados para su uso como sistema resistente de carga lateral. También se hizo una descripcion de
los parametros que influyen en su estabilidad, rigidez, resistencia y su comportamiento histerético. Se
trataron los métodos de anélisis estructural disponibles, asi como se discutié su validez. Ademas, se
presentd una teoria que explica la discrepancia del Método de las Franjas en la prediccion de la rigidez
de los muros. Se discutieron los criterios de disefio para MECPASA y se abarcaron los punftos para su
disefio satisfactorio. Se describieron los detalles constructivos, asi como diferentes opciones de
construccion. Se explicd un ejemplo de disefio, en el que se explora los detalles en disefio, preliminar y
final del sistema. Al revisa el disefio con un método simplificado de analisis no lineal, se concluye que la
metodologia de disefio seguida llevd a resultados satisfactorios. Finalmente, al comparar el MECPASA con
un sistema contraventeado se obtiene que se existe un ahorra en acero en el uso de los muros.

Las pruebas de laboraftorio han mosfrado que los MECPASA poseen propiedades muy deseables para
sismo. Su funcionamiento se basa en el comportamiento posterior al pandeo del alma del muro. Estos
cuentan con la resistencia y rigidez suficiente para soportar sismos de baja y moderada intensidad, asi
como cargas por viento, mientras permanecen con un comportamiento elastico. El sistema exhibe gran
redundancia, excepcional ductilidad, gran capacidad de disipacion de energia. También soporta gran ndmero
de ciclos reversibles, mas alla de los que se esperaria durante un evento sismico mayor. Para un
comportamiento sismico satisfactorio no se requiere de atiesadores en el interior de la placa. Al disefiar
el muro se debe fener en cuenta que un aumento en el espesor puede significar un decremento de
ductilidad del sistema, si no se foman las provisones pertinentes.

Se debe aclarar que los MECPASA son trabes armadas poco comunes. Asi, si bien la teoria
desarrollada para trabes armadas es Gtil para estudiarlos, se debe tener cuidado en no utilizar los
criterios de disefio para ellas, pues deberan hacerse consideraciones especiales.

Los parametros de influencia en el comportamiento de MECPASA son la rigidez y resistencia de los
elementos horizontales y verticales de contorno, las propiedades mecanicas de los materiales usados; el
tipo de conexidon viga-columna, la relacion de aspecto del panel del muro y global, y la interaccion
cortante-momento. Ademas, los MECPASA dejan de ser eficientes cuando las deformaciones por flexion
predominan sobre las de cortanfe.

El estudio de los métodos de analisis estructural para muros de acero es insuficiente. Los métodos
simplificados de analisis estructural no representan el comportamiento de los MECPASA de manera
confiable ya que se desconoce el intervalo de validez de ellos. Por lo tanto, se requiere de su anélisis
con el método del elemento finitos y su comparacion con resultados de laboratorio, para el disefio final
del sistema. En el presente trabajo se propone una teoria que explica la inconsistencia del Método de las
Franjas. Por lo que, si se cubre con los requerimientos establecidos por tal Teoria, el Modelo de Franjas
no requeriria de alguna modificacion para representar con éxito el comportamiento de los MECPASA.

Se ha recopilado los criterios de disefio que garantizan el desempeno adecuado del sistema. Se ha
indicado que la filosofia de disefio de los MECPASA debe ser “alma del muro débil -columna fuerte”. El
uso de un factor de comportamiento simico igual a cuatro es aceptable. Esto se basa en las
caracteristicas exhibidas en laboratorio por los MECPASA, el criterio ingenieril y en la comparacion con
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ofros sistemas similares. También de advirtio que en el RCDF (2004) existe una ausencia de criterios de
disefio que garanticen el desempefio del sistema cuando se encuentra sujefo a sismo.

Los MECPASA son de facil construccion. Se cuenta con conexiones probadas en laboratorio que
garantizan su desempeno adecuado. Incluso, ya se han construido edificios que usan los MECPASA como
sistema de resistencia lateral.

El ejemplo de disefio evidencio que generalmente se requiere de placas delgadas para el alma del muro.
Ademas, se enfatizo la filosofia de disefio en la que la fluencia de la placa sea la que gobierne el
mecanismo de falla. También se noté que el espesor de disefio puede ser, en algunos casos, menor que el
disponible para placas laminadas en caliente. Por lo que, se puede recurrir al uso de placas laminadas en
frio, a un material para el alma de muro de menor esfuerzo de fluencia, o simplemente a incrementar el
espesor al disponible comercialmente. La dltima opcion puede llevar a que se requiera un sobre-
dimensionamiento de las columnas del muro. Lo que podria significar un desaprovechamiento de las
caracteristicas de disipacion de energia del sistema.

Mediante el método del diagrama de capacidad-demanda se concluyd que la metodologia de disefio
sequida es adecuada para garantizar el buen desempeno del sistema y para que la estructura posea con
una capacidad igual a la demanda esperada.

Finalmente la evaluacién econdmica permitié determinar que el sistema representa una competencia del
resto de los sistemas de resistencia lateral. La experiencia del constructor en México (Guzman, 2005)
comprueba que el sistema es de construccion facil y rapida, ademas de que su costo de construccion es
similar al de ofros sistemas como el confraventeo.

VIl.1 RECOMENDACIONES

= Se debe deferminar la influencia de la flexibilidad de las columnas en el desarrollo del campo
de tension. Asi como su influencia en los métodos simplificados de analisis.

* Se debe estudiar el dafio en los muros de acero. Pues no se han evaluado los métodos de
reparacion de ellos ni las consecuencias econdmicas implicitas. Tampoco, se ha evaluado los
costos debidos a la formacion de articulaciones plasticas en las columnas.

= Los criterios de disefio de la conexion viga columna deben ser revisados. Los estudios han
determinado que se disminuye la demanda de giro en los nudos. Por lo que los criterios de
disefio actuales podrian resultar conservadores.

» La investigacion sobre la influencia de la flexotorsion de las columnas en el comportamiento
de los muros de acero es insuficiente. Se recomienda sequir el mismo criterio que en marcos
dictiles de limitar la geometria de a seccion para evitar que la falla que gobierna sea la de
flexotorsion. Si también se debe cumplir con la rigidez minima recomendada para evitar una
“flexibilidad” excesiva de las columnas se pude llegar al uso de columnas muy pesadas. Dicha
recomendacion también podria llevara columnas armadas o el uso de secciones de importacion
ya que las secciones comerciales no cumplirian con tales requisitos.

= Realizar un estudio paramétrico acerca de la relacion de aspecto global de la estructura.

= Se recomienda verificar la teoria propuesta en este trabajo, que explica la inconsistencia de
los métodos simplificados, con modelos en elementos finitos y con pruebas de laboratorio. Lo
que podria llevar a proponer otros modelos simplificados, cuando no se cumpla con una rigidez
minima. En tales modelos se podria considerar la variacion de la formacion del campo de
tension en la placa.
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Se debe investigar sobre formas de mitigacion del ruido producido por el pandeo de la placa.
La influencia de la vibracion del alma del muro en las conexiones atornilladas.

Se requiere del establecimiento de métodos de analisis y criterios de disefio para rehabiltacion
de estructuras de concrefo con MECPASA.

El Reglamento de Construcciones debe de incorporar por lo menos los criterios de disefo
mencionado en este frabajo para que se garantice el desempefio adecuado del sistema.

Ante una ausencia de méftodos de analisis simplificados para diferentes tipos de muros
perforados, se deben estudiar con detalle.

Se requiere de estudios que garanticen la confiabilidad de los criterios de disefio.
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IX. ANEXOS

APENDICE Al. GLOSARIO

Eclisa: Placa de conexion alma del muro-marco de contorno (Capitulo IV).

EHC:  Elemenfo horizontal de conforno.

EVF:  Elemenfo vertical de conforno.

MCPASA: Muros de cortante de placa de acero sin atiesar (SPSW se ha usado frecuentemente en inglés).

MECPASA: Muros esbeltos de cortante de placa de acero sin atiesar (USPSW se ha usado frecuentemente
en inglés).

MECPASA-MR: Sistema dual de MECPASA con marcos rigidos como elementos de contorno.
MECPASA-MC: MECPASA con marcos de conforno con conexiones viga-columna a cortante.

Placa de relleno: Placa que forma el muro de acero, que se encuenfra localizada en el plano del marco y
conectada al mismo. Seria el alma de una trabe armada.

RCDF: Reglamento de Consfrucciones para el Distrito Federal.
Relacion de aspecto: Ancho entre altura.

Sistema dual: MECPASA-MR.
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AZ2. MODELO DE HISTERESIS PARA MECPASA CON MARCOS RiGIDOS

Driver et al (1997, 1998) proponen un modelo de histéresis el sistema sismorresistente dual de
muros esbeltos de cortante de placa de acero sin atiesar con marcos rigidos como elementos de contorno
(MCPASA-MR). La comparacion de dicho modelo con resultados experimentales mostrd ser un medio
aproximado, relativamente simple, para estimar de manera conservativa las curvas de histéresis,
resultado de someter la estructura a carga ciclica, con comportamiento inelastico significativo. Cabe
aclarar que dicho modelo es para un sistema “bien disefiado”.

El modelo estd basado en el propuesto por Tromposch y Kulak (1987). El comportamiento del muro se
divide en dos componentes disfintas: la relacionada al marco; y la relacionada a la placa de relleno. Se
supone un comporfamiento bilineal tanto para el marco como para la placa de relleno. Sin embargo, dado
que no necesariamente ambos comienzan con un comportamiento inelastico al mismo tiempo, el
comportamienfo global resultante es frilineal. En la fig. A2-1 se han idealizado las curvas
correspondientes al marco, la placa y el sistema, con base en los anélisis realizados.

La determinacion de los parametros de las curvas idealizadas se calculan a partir de los analisis del

Cortante e _— - muro con el "Modelo de Franjas” y del marco
ﬁmpMKl K=K = r rigido como sistema independiente (fig. A2-2).
KoK Kond /3»% Entonces, la.cur.v,a del rn.arco se construye como
una aproximacion bilineal a la curva
K correspondiente. Las pendientes iniciales y finales
! K (K, y k3) del muro se determinan del analisis con el
K=Kr Marco ) ) i

“Modelo de Franjas”. La pendiente K__ se considera

Ke Ke P2 .
! nula, pues una vez que la placa ha fluido, las
A A - ;Dmp]mmmpiw pendientes del muro 'y del marco son
WP % ﬁ . aproximadamente las mismas. La deformacion a la
A ‘ A que comienza el comportamiento inelastico del

marco determina el punto en el cual la curva del

) L ) muro  se  extiende con una  pendienfe
Fig. A2-1. Idealizacion del comportamiento de

MECPASA-MR, de la placa y del marco aproximadamente igual la rigidez KFZ del marco
rigido (Driver" et al. 1998) rigido. Antes de este punto, la rigidez del muro

era KFf La inferseccion de los primeros dos
segmenfos de la curva del muro represenfa el punto en el que la placa comienza un comporfamiento
inelastico, a una deflexion Avp , con lo cual se determina la rigidez curva elastica de la placa de rigidez
Kpf.

Para la fase de descarga, se supone que la placa y el marco se descargan a través de sus
respectivas deflexiones, las que se alcanzaron en el ciclo de carga. Y debido a que las deflexiones de
fluencia no fueron las mismas, tampoco se descargaran a la misma deflexion. Una vez que la placa se ha
descargado completamente, reduciéndose su deflexion una magnitud de A ,, el marco aln resistira
cortante. Al continuar con la descarga, la placa comenzara a ser cargada en la direccion contraria, lo que
provocara su pandeo (el cual se supone como inmediato). Razon por la cual la rigidez del muro sera la
del marco (KFZ)' Con lo cual se fiene casi en su totalidad las parfes esenciales para el modelo de
histéresis.
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Fig. A2-2. Resultados de las pruebas y analisis de Driver et al. (1997) para el panel inferior de un
MECPASA-MR de cuatro niveles.

El modelo de histéresis propuesto se presenta en la fig. A2-2. La trayectoria OABCDE, lleva a un
punto arbitrario de carga C vy después al E, en el que el muro se encuentra completamente descargado.

El punto E la deflexion recuperada es AuF, que es diferente a la deflexion de inicio de fluencia, AvF , del
marco, ya que la rigidez KFZ no es nula. La carga en la direccion opuesta continua a través de la
trayectoria EF, con la rigidez elastica del marco rigido, KFZ. La deflexion total del punto C al punto F,
donde el marco de nuevo comienza su comportamiento inelastico, es 2AuF.

2
Cortante

A‘_~> Aw A= Desplazamiento

Ki

Kri+Kr2

Kr2

J H'

Fig. A2-3. Modelo de histéresis propuesto por Driver et al, 1997, para muros de cortante de placa de
acero esbelta sin atiesar con marcos rigidos en el mismo plano.

El punto G corresponde a la deflexion total requerida para re-desarrollar el campo de tension, en la
nueva direccion de carga. Tal deflexion se determina de la misma manera propuesta por Tromposch y
Kulak (1987). Entonces, la deflexion en el punto G es la mitad de la del punto D. Del punto F al G se

supone una rigidez una rigidez para el muro igual a la de pos-fluencia del marco, KFZ' Sin embargo, en
determinados casos el campo de tension se formara antes de que el marco comience a fluir, por lo que la

curva FG no existird. Aumentado la carga se sequird una frayectoria GH, de pendiente KP1+ Kfz' El punto
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H es localizado en el "Modelo de Franjas”, para el muro de cortante. Después de ese punto, continuando

con el proceso de carga, el sistema tendrd una rigidez KF2 hasta un punfo arbitrario J. La descarga y
carga subsiguiente sigue el camino JKLMN. El punto M se calcula, de nuevo, con lo expuesto en Tromposch
y Kulak (1987%).

El modelo de histéresis propuesto se comparé

[ \ E — A con resultados del espécimen probado por Driver
| ( / o (1997). La relacion de la energia disipada
‘ I * / calculada de las pruebas de laboraforio para el
Pt ’ 4 ciclo 18 entre la del modelo fue de 1.16. La fig.

@ £ B
5| e . A A2-4 muestra la comparacion de los modelos de
*g B/,." DC/’ histéresis propuestos para muros de cortante
bt / /.;/; . """ Tromposch y esbeltos de placa de acero sin atiesar. La curva
/” ‘ Kulak predicha concuerda bastante con los resultados
A L “/E ___ Driver de laboratorio en la descarga AB, y un poco

R . ) menos en la frayectoria de recarga BC La
Desplazamiento . .

deflexion requerida para el desarrollo del campo
de tension (punto D) es predicha con éxito. Sin

embargo, la curva experimental no refleja la
propuestos con los resultados de pérdida significante de rigidez supuesta el

laboratorio, del Panel 1, ciclo 18. (Driver et ~ Modelo, cuando en el marco rigido se forma un
al, 1997). mecanismo, en el punfo C; ni refleja la rigidez

descrita el tramo DE, siendo mayor la exhibida
por el modelo experimental.

Fig. A2-4. Comparacion de los ciclos de histérsis

La subestimacion de la rigidez (CD) se atribuye a las fuerzas de compresion desarrolladas en las
esquinas de las placas de relleno, ortogonales al campo de tension. Mientras la sobreestimacion de la
rigidez (DE) se atribuye al efecto de debilitamiento debido al deterioro del panel durante la prueba.

APENDICES B. MODELOS SIMPLIFICADOS

B1. MODELO DE FRANJAS

Represenfa los paneles de corfante como una serie barras diagonales, capaces de fransmifir
Gnicamente tensiones y orientadas en la direccion de los esfuerzos principales de tension en el panel.
Ademas, desprecia el cortante soportado por las placas de relleno antes del pandeo, A cada barra se le
asignd un &rea igual al producto del ancho de la franja por el espesor de la placa (Rezai, 1999).

La derivacion del angulo de inclinacion de las franjas se basd en el principio de trabajo minimo. Un
panel de acero de un nivel intermedio de un claro (lo que no incluye el panel del primer y daltimo nivel),
rodeado por columnas y vigas de acero, se sometio a cortante puro; las columnas se consideraron como
continuas, en cambio, la conexidn viga-columna se supuso como articulada. Ademas, los efectos de
flexion de la columna no se incluyeron. Debido al hecho de que las fuerzas del campo de tension en dos
niveles adyacentes varian muy puco, y son opuestas, las fuerzas verticales actuando en las trabes son
pequefias; razon por la cual se supuso la trabe como infinitamente rigida. Se consideraron dos casos

extremos (fig. B1-1):

= (Columnas con rigidez a la flexion infinita;
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=  (olumnas completamente flexibles.

En el primer caso, la condicion garantiza de rigidez a flexion infinita garantiza una zona de tension
uniformemente distribuida a través de todo el panel. En cambio, en el segundo, las columnas no tendréan
la capacidad de anclar las franjas del campo de tension diagonal. A pesar de que en la determinacion del
angulo de inclinacion de las franjas no se considerd la rigidez a flexion de las columnas, se uso la rigidez
a flexion real de las columnas en la modelacion del panel de
acero para explicar la influencia de la flexion de la columna en
la respuesta de las componenfes horizontales, de las fuerzas

del campo de tension.

Con las suposiciones hechas, se obfiene las

ecuaciones para columnas de rigidez infinita a flexion:

L
1+—t

2 A
Ht
I+—

Ab

tan* o =
para columnas completamente flexibles;

tan 2o =L
H

siguientes

(B1. 1)

(B1.2)

donde « es el angulo que forman las franjas del campo de
tension con la vertical;t es el espesor de la placa de relleno,
L es el ancho del panel, de eje a eje de las columnas; H es
la altura del panel, de eje a eje de trabes; A.es el area de la

seccion transversal de la columna; y A, es el area de la

seccion fransversal de la frabe.

a) Campo

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
A

T
L

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

A\

de tension completo

bl Campo de tension incombleto

Fig.

E=2 Viga infinitamente

rigida.
B1-1.  Modelo

de

franjas,

propuesto por Thorburn et

al. (1983).

La derivacion del angulo de inclinacion del campo de tension se reevalGa (Kulak, 1991), para incluir los
efectos de flexion de las columnas, asi como la subsiguiente fluencia tanto del resto de las franjas como
la de los miembros de contorno (marco). A pesar de que el modelo no toma en cuenta el endurecimiento
por deformacion, ni la presencia de esfuerzos residuales, la curva predicha advierte una estimacion

aceptable del comportamiento real. Razon por la cual, al se llegd a:

2 1

LA
tan* a = t Ac Z
2 2H h

tL AL 1802

donde |, es el momento de inercia de la columna.

(B1.3)
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Debido a las caracteristicas del prototipo probado por Timler y Kulak(1983) la viga exterior fue libre
de flexionarse, asf;

3
1+ Lt L+;
2Ac 120|bH

3

1+ Ht L+ H
2A, 3201.L

donde b es el momento de inercia de la trabe

tan* a = (B1.4)

B2. MODELO DE ARMADURA

Para modelar mas facilmente la rigidez de un panel de cortante, de placa delgada sin atiesar,
Thorburn et al. (1983) propusieron un modelo equivalente de armadura (una diagonal). El area del miembro
de armadura "equivalente” propuesto se puede calcular con las ecuaciones B2.1y B2.2 (Rezai et al., 199%),
segln corresponda:

) tL sen’2
Columnas de rigidez infinita a flexion: - e (B2.1)
2 sengsen2g
tL t
Columnas completamente flexibles: A=— an (B2.2)
2 sen4pj

donde «se calcula con las ecuaciones del Apéndice B1; A es el area del miembro equivalente de la
armadura; ¢y [ se calculan con la ecuacion

tang = tan28 = ; (B2.3)

B3. MODELO MODIFICADO DE INTERACCIAN PLACA-MARCO, M-PFI

Este modelo provee una compresion detallada de la interaccion de las diferentes componentes del
sistema, y es capaz de representarlo globalmente. Ademas, con él se puede analizar los MECPASA tanto
por flexion como por cortante. Tal y como sucede en trabes armadas, la interaccion cortante-momento
puede llegar a ser de consideracion, y en muros de acero puede llegar a afectar seriamente su
comportamiento. El modelo propuesto por Kharrazi et al. (2004) se basa en las teorias planteadas por
diversos investigadores que han estudiado trabes armadas bajo cortante y flexion (seccion 1.2).

El modelo se ha desarrollado para muros de cortante de placa de acero sin atiesar con marco rigido
de contorno, con columnas suficientemente rigidas para desarrollar un campo de tension a través de toda
la placa del muro, aungue se podria extender a las variaciones de los muros esbeltos de placa de acero
sin atiesar (MECPASA), con sus debidas modificaciones. Se comenzard aislando el un panel del muro de
acero y se planteard primeramente el anélisis por cortante del panel, después por flexion, y por Gltimo
su inferaccion.
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ANALISIS POR CORTANTE DEL MURO DE ACERO

DIAGRAMA CORTANTE-DESPLAZAMIENTO DE LA PLACA DEL MURO DE ACERO

Para el estudio del comportamiento del muro en cortante puro se haran las siguientes suposiciones:

= Las columnas son lo suficientemente rigidas como para despreciar sus deformaciones cuando
se calcula la deformacion por cortante de la paca del muro. Lo gue también implica que se
desarrollara un campo de tension constante a través de toda la placa.

= La diferencia en la infensidad del campo de tension en entrepisos adyacentes es pequefia, por
lo que la flexion de las vigas por el campo de tension puede serd despreciada.

= La placa del muro se puede considerar como simplemente soportada en sus bordes.

= El efecto de los esfuerzos de flexion globales, en esfuerzo de pandeo de la placa del muro,

es despreciable.

= El comportamiento de la placa de acero-marco es elasto-plastico.

Para un panel aislado de un muro de acero, como el que se muestra en la fig. B3-1, los diagramas

carga-desplazamiento para la placa de relleno vy
para el marco que la rodea se pueden obfener por
separado. Entonces, el desplazamiento del MECPASA
puede obtenerse por superposicion de los dos
diagramas.

En la fig. B3-2 se muestra un diagrama tipico
de una placa de un MECPASA de altura H, ancho L,
y espesor f. En esfta fig. el punfo C corresponde al
limite de pandeo y D al limite de fluencia de la
placa.

El esfuerzo cortante critico, Tor

con la siguiente ecuacion:

2 2
Tcr—KﬁE(t) <7, =20 (B3. 1)

T120- 4%\ H

donde:

2
K=5.35+4L para L21
H H

2
K:5.35L +4 para LSl
H H

T

se puede calcular

Fig. B3-1. Idealizacion de la deformacion de la

wy es el esfuerzo de fluencia a cortante; o,Esfuerzo de

fluencia a fension; x es la Relacion de Poisson; £ el Madulo de

elasticidad del material. El cortante critico de la placa, F

sera (Kharrazi et al., 2004):

F

wer = Ter (L1 (B3. 2)

wcr ¢

placa, bajo cortante, en el modelo M-PFI
(Kharrazi et al., 2004).

Fy

Fyu

chr

o -
Uwcr UWC UW

Fig. B3-2. Curva cortante-desplazamiento
de la placa del muro (Kharrazi et
al., 2004).
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Y el desplazamiento critico, U es obtenido de (Kharrazi et al., 2004):

wcr ¢

T
U = H (B3. 3)

donde G es el modulo de cortante del material de la placa del muro. Con F,, y U, calculados, se

define el punto C en el diagrama de la fig. B3-2. Si se supone que después del pandeo de la placa, un
campo de tension diagonal con un angulo ® con respecto a la horizontal, como se puede ver en la fig.
B3-3, se desarrolla gradualmente a través de la placa completa (por la supuesta suficiente rigidez de las
columnas), se tendra una frontera inferior para la resistencia de la placa del muro. Entonces el estado
de esfuerzos después del pandeo de la placa del panel serd la superposicion de los esfuerzos durante el
pandeo y del campo de tension, lo que lleva a lo siguiente (Kharrazi et al., 2004):

2
O = 0},5en°® (1B3. 4) Oxx = Otysen” e
oxx =0 1
= C) (IB3. 5) b oy -e }x Oxy =, Otysenzo
Oy =0y COS . 1. %0 = la 4, Y |
1 Oy =7 o, =—0,5en20
Oy =0y =Tg + 0y,5EN20 ko e Orf’ty O =5 %
Y y 2 Y H ¥ t. ¥ t. 2
] _ + % o, =0y cos” €
(IB3. 6) 45/{ Oy = 9/(.
- i
donde oy, es la magnitud de los L
esfuerzos del campo de tension a la
que ocurre la fluencia de la a)Esfuerzos durante el pandeo b)Esfuerzos por el campo de tension

placa. Fig. B3-3. Estado de esfuerzos durante y después del pandeo.

De acuerdo con el criterio de flujo de Von Misses, la fluencia de la placa se dara cuando:

(O'XX -0y )2 +0'yy2 +o,’ +6axy2 -20,° =0 (B3. )

Sustituyendo los esfuerzos normales y cortantes, ecuaciones (IB3. 4), (B3. 5) y (B3. 6), en la ecuacion
anterior, y desarrollando los términos resulta:

220 (B3. 8)

2 2
Oy +37,0,5en20+37," -0,

Con la cual se puede calcular oy, . El cortante resistente, F de la placa estara dado por:

wu /
1
Fao =0yLt=| 7 +Eo-tysen2® Lt (B3. 9)

El desplazamiento, Uwe, que determina el término del comportamiento elastico bajo cortante se calcula
como la suma del desplazamiento correspondiente al cortante critico, Uwcr -ecuacion B3. 3- , y el
desplazamiento, Uwpb, por cortante debido a las componentes de las fuerzas cortantes posteriores al
pandeo. La dltima es determinada igualando el trabajo hecho por las componentes de las fuerzas
cortantes posteriores al pandeo a la energia de deformacion del campo de tension. Esto lleva a:

2

Oy 1
2E LHt = Zo-tysenZG) tLU o = Uy

20,

=— Y H (B3. 10)
Esen2®
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Ue =Uer + U (B3. 1)

we

T LA P (B3. 12)
we — '
G Esen2®

Con F,, y U,. (ecuaciones B3. 9 y B3. 12) se puede ubicar el punto D del diagrama de la fig. B3-2.

También las lineas OC y (D, de dicho diagrama, se pueden por la linea recta 0D, lo que simplificara los
calculos con minimo efecto en el diagrama carga-desplazamiento. Por lo que, la pendiente de la linea OD,
la cual se puede considerar la rigidez lateral debida a la placa del muro por cortante puro, sera:

1
To + ansenze) Lt

K = (B3. 13)
Ter 20—“/ H

G Esen2®

El angulo del campo de tension diagonal con respecto a la horizontal, ®, se podria calcular con las
ecuaciones propuestas en el Apéndice B1 o con las ecuaciones propuestas para trabes armadas (De Buen,
1980). Sin embargo, si las columnas son lo suficientemente rigidas para desarrollar un campo de tension
diagonal uniforme-como se supuso al inicio-sera razonable suponer ®=45°, Mas adelante se establecera
lo necesario para cumplir tal condicion.

DIAGRAMA CORTANTE-DESPLAZAMIENTO DEL MARCO RIGIDO

Para el calculo del diagrama cortante-desplazamiento del marco (fig. B3-5) se supone que las
conexiones viga-columna son resistentes a momento y

que las vegas se comportan como elementos rigidos. De Utu )
la idealizacion del marco rigido (fig. B3-4) la resistencia Fru 4 Viga
a cortante, Fy, .del marco sera: —-
M (B3. 14)  Articulacion
fu = H : pléstica Columna
donde M, es el momento plastico para la columna. El _.-L—-.,

desplazamiento, U, correspondiente al limite elastico Fig. B3-4. Idealizacién del marco rigido, para

por cortante sera: cortante (Kharrazi et al., 2004).
M .H?12,+4 Fi &
= P (B3. 15)
6El; 12p+1 E
donde: A |
5[ Ely K|
L 1 :
P=""7C= N -
Z Elf © Ure L
H
Fig. B3-5. Diagrama cortante-desplazamiento
| ; es el momento de inercia de la columna e I, el momento del marco sin placa (Kharrazi et al.,

2004).
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de inercia de la frabe. El valor de p fiende a infinito paro los paneles infteriores, ya que se supone de

rigidez "infinita” a la flexion a las frabes, por lo que la excepcion sera el Gltimo panel del muro.

Con Fq y Uy queda determinado el punto E del

diagrama cortante-desplazamiento del marco. La pendiente de
la recta OE, la cual es la rigidez lateral K; del marco, sera

(Kharrazi et al., 2004) :

_ 24El; 12p+1

(= (IB3. 16)
H3 12p+4

En la fig. B3-6, el diagrama cortanfte desplazamiento se
obtuvo por la superposicion de los diagramas para la placa y
el marco rigido aislados (figuras B3-2 y B3-5). Al modelar
por separado la placa y el marco, se tendrd una flexibilidad
significativa en la seleccion de las dimensiones y
propiedades correspondientes.

RESISTENCIA MINIMA DE LAS VIGAS Y LAS COLUMNAS

i E P(Panel)
________ |
|
A |
I |

! o l W(Placa)
} |

| I F(Marco)
c | |
.

. ! | -
Uwe Ufe Up

Fig. B3-6. Diagrama cortante-desplazamiento,
para el modelo de interaccion placa-
marco (Kharrazi et al., 2004).

Para asequrar que los miembros del marco del panel puedan soportar los esfuerzos normales de
borde, asociados con el campo de tension, y considerando como simplemente soportadas tanto las vigas
como las columnas, se debe satisfacer (Kharrazi et al., 2004) (ver ecuaciones (IB3. 4) y (B3. 5)):

oy tH : )
para las columnas My '2 Tcos C)

oy tH 2 5
para las trabes My 2 g sen“®

(B3.17)

(B3.18)

donde M fp’ y Mbp son el momento plastico para la columnalconsiderar carga axial) y momento plastico

para la viga, respecfivamente.

Para paneles internos no siempre es necesario revisar la ecuacion (B3.18), pues la diferencia en la
intensidad del campo de tension es usualmente despreciable en entrepisos adyacentes; por lo que seré
necesario cotejar que se cumpla cuando exista una diferencia considerable.

ANALISIS POR FLEXION PURA DEL MURO DE ACERO

A diferencia del analisis por cortante, en el analisis por flexion se estudiara la placa y el marco como
unidad. Sin embargo, también se analizara un panel aislado del muro, como se muestra en la fig. B3-7 .

Ademas se hacen las siguientes hipotesis acerca del muro:

= La esbeltez de las columnas es lo suficientemente pequefia para que la fluencia o el pandeo
inelastico de la placa del muro tenga lugar primero que la fluencia o el pandeo ocurra en las

columnas.
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= |3 placa del muro puede ser considerada como simplemente soportfada a lo largo de sus
bordes.

= El efecto de los esfuerzos cortantes de entrepiso y globales en los esfuerzos de flexion y
pandeo es ignorado.

* El comportamiento de la placa y del marco es elastico-perfectamente plastico.

El diagrama momento desplazamiento del panel
se obfiene de la teoria de analisis de trabes. Un
diagrama de éstos se muestra en la fig. B3-8. El
punto C corresponde al limite de pandeo por
flexion y el A corresponde al punto de fluencia,
ambos de la placa. El punto B se refiere a la
capacidad  plastica de las columnas vy
consecuentemente del marco. El cual se alcanza
solo cuando las columnas no sufren inestabilidad

Columna

y fienen un esfuerzo de fluencia mayor que la
placa de relleno muro. A continuacion se
determinaran.

Fig. B3-7. Idealizacion de la deformacion por flexion
del panel del muro (Kharrazi et al., 2004).

Estado plastico ultimo . .
P Para determinar el momento resistente del

muro en la efapa del pandeo critico eléstico
del almalplaca del muro), el esfuerzo critico
de flexion- ver B3-9 A)-se puede calcular con

Estado de fluencia ultimo

|
|
|
|
: \ la siguiente ecuacion:
I | Pandeo de la
I : columna
l | K 2E 2
| | ; zbﬂz(;j <o, (B3.19)
| | 12(1- 42%)
' l - donde:
Umer Uye Umy Ump Um Kb=23.9 si ISII:'SI.S

Fig. B3-8. Diagrama momento-desplazamiento  \p 157, 1 g7 L 2.6 H 2 s 15<
de un panel aislado del muro ' ) H ’ =

(Kharrazi et al., 2004).
M M M
1

N
aca T i T -
H - %’f Placa 1) ﬁ:{” H i

| A I | i e
1
Columna L. Viga Placa/ . I ]: \' Viga  placa . Ii Viga
a) Estado critico de pandeo  B) Estado de esfuerzos de C) Estado de es fuerzos
fluencia Gltima de la placa del muro plastico Gltimo

Fig. B3-9. Distribucion de esfuerzos en el panel por flexion pura (Kharrazi et al., 2004).
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Por lo que el momento critico de la placa del muro, M, . sera (Kharrazi et al., 2004):

M =0, S (IB3. 20)

s =t (IB3. 21)

2 3

L tL

l,=Ic+Ac — | +— (IB3. 22)
2 12

donde AC es el area de la seccién transversal de la columna e Ic Momento de inercia de la columna.

El desplazamiento critico de flexion, U se obtiene de:

mcr ¢

M,
Umcr = E|Ct H? (IB3. 23)

Una vez que U, y M, se han calculado con las ecuaciones (IB3. 20) y (IB3. 23), respectivamente,
se puede ubicar el punto C de la fig. B3-8. A confinuacién se determinara el punto A.

En la eftapa posterior al pandeo se supone que los esfuerzos en el almalplaca del muro) no se
incrementan mas alld del esfuerzo critico de pandeo a través de la placa completa, excepto por una
pequefia porcion cercana a la columna en compresion. En cambio, para los esfuerzos de tension se
desarrollaran gradualmente paralelos a la columna en tension, tal y como se muestra en la fig. B3-9 B.).
La distribucion de los esfuerzos ya no sera lineal y el eje neutro (EN.) se movera hacia la columna en
tension, lo que limitara la porcion de la placa en tension a un menor ancho que la que se encuentra en
compresion. £sta distribucion de esfuerzos supuesta serd una frontera inferior para la resistencia de
la placa, siempre y cuando el marco del muro tenga la capacidad para sostener las cargas axiales por
flexién y no tenga problemas de inestabilidad. Por lo cual el momento resistente al cual la placa

comienza a fluir, My, serd (Kharrazi et al., 2004):

Seit = (IB3. 25)

2
+A (- )L M{(l— j)L—E—ﬂ (IB3. 26)

: t(jL)’
I = A (JL)* +

3
donde o, es el esfuerzo en la fibra en tension mas alejada al cual comienza a fluir el alma (placa del

muro); S,z es el modulo de seccion efectivo del muro; |4 el momento de inercia efectivo del muro; j

la relacion de la distancia entre el eje neutro y la columna a compresion; ¢ la longitud del alma cerca de
la columna a compresion, que no se pandea y es capaz de resistir esfuerzos mayores que el esfuerzo
critico de pandeo; y h,es el peralte de la columna.

Cuando los muros esbeltos sean construidos con eclisas (fish plates) ¢ podra ser igual al ancho de
dicha placa, pues si la placa del muro es delgada el o es despreciable.
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La correspondiente deflexion del panel, Umy, por el momento M, se puede calcular como:

y!

M, 2
Up = -H (IB3. 27)
El .«
Habiendo determinado U y M se puede establecer el punfo A del diagrama momento

my y
desplazamiento del panel (fig. B3-8). Es necesario sefialar que la resistencia dltima a momento del muro
podria ser menor que el obtenido con la ecuacion (IB3. 23), si las columnas se pandean primero que se

alcance la falla total del material en las secciones de las columnas. El cual se muestra con M. en el

diagrama. Lo que es probable que sucede mas en los casos practicos, pues de ofra manera se
necesitarian columnas muy robustas.

Si el esfuerzo de fluencia de las columnas es mayor al del alma (placa del muro) y la esbeltez de la
columna es relativamente baja, como para que la seccién se capaz de plastificarse axialmente ( fluencia
de a seccion enfera antes de que se pandee) se puede determinar la resistencia plastica Ultima para el
panel. Entonces la seccion es capaz de proveer una artficulacion plastica, la cual tendrd un momento
plastico resistente, Mg, igual a:

Mp=0,2 (1B3. 28)
Z, =LA, (1B3. 29)

donde Z, es el modulo plastico de la seccion del muro considerando sélo la contribucion de las columnas

(fig. B3-9 c)). La deflexion correspondiente del panel para estado plastico dltimo, U, sera:

My
mp :7Elp H"Z, (IB3. 30)
donde |, es el momento plastico de inercia de la seccion del muro, considerando sélo la contfribucion de

p
las columnas.

Una vez obfenidos U, y Mp con las ecuaciones (IB3. 28) y (IB3. 30), respectivamente, se puede

establecer el punfo B del diagrama momento-desplazamiento (fig. B3-8). Sin embargo, para alcanzar fal
punto se necesitan columnas muy robustas. En la mayoria de los casos la seccion probablemente
experimentara pandeo antes de que se alcance falla total del material en las secciones de las columnas.

INTERACCION MOMENTO-CORTANTE
A continuacion se derivara la interaccion cortante-momento para el pandeo y fluencia del alma (placa
del muro), asi como para la falla del marco del muro. Esta interaccion es usada para ajustar el diagrama

carga-desplazamiento para las fuerzas cortanfes para tomar en cuenta las acciones por flexion.

La carga critica de pandeo por cortante modificada por el momento flexionante se puede representar
por la siguiente ecuacion de interaccion:
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' 2 1 2
T o
( pcr} +("ch =1 (IB3. 31)
2—CI’ GCI’
donde 7'y, es el esfuerzo cortante aplicado en el alma (placa del muro) y o', el esfuerzo normal por

flexion aplicado en la placa.

El cortante critico de pandeo, F_ , es entonces ajustado para tomar en cuenta el momento actuante.

cr

Por lo que, se obtiene un cortante critico de pandeo menor, el cual sera:

F,'=7',, Lt (IB3. 32)

cr per

El desplazamiento total del panel en el estado critico de pandeo por cortante, de la placa, seréa:

Uwcr' z-CI’H'F%HZZQH +&LH2 (|B3 33)
G El G 2E
M
a'crz?b (|B3 3l|-)
t

donde M, es el momento aplicado y S, se calcula con la ecuacion (IB3. 21). Habiendo calculado la carga

cortante critica de pandeo elastico para la placa y el desplazamiento correspondiente, se puede localizar
el punto C' (fig. B3-10), el cual toma en cuenta el efecto de flexion sobre el panel.

Para incluir los efectos de flexion globales en la etapa pospandeo se modificara la capacidad y
desplazamiento obtenido en el anéalisis por cortante puro. Ademas, el esfuerzo del campo de tension, Oy,
necesita ser ajustado por los esfuerzos normales , o, en la placa debidos al momento de flexion,
cercanos a la columna en tension.

& B F iPanaly

El estado toftal de esfuerzos en el panel se
debera a los esfuerzos por flexion y por cortante.

E' Los esfuerzos por flexion, O, . se concentran en la
zona en tension de la placa cerca de la columna en
tension. Esta distribucion de esfuerzos supuesta
proporciona una frontera inferior para la resisftencia

de la placa del muro, con la condicion de que el marco

Fer del muro tenga la suficiente capacidad para sostener
Fo |V las fuerzas normales de borde asociadas con el campo
I de tension y las fuerzas axiales debidas a los
1 "
Q ®=  momentos flexionantes.
Uer Uer Uwe Ulwe Ufe U'fe Up

El estado total de esfuerzos en la placa a la

Fig. B3-10. Diagrama carga-desplazamiento  fluencia quedan definidos por ( ver ecuaciones IB3. &,
modificado  para  resistencia por B3. 5y B3. 6):

cortante de un panel (Kharrazi et al., Oy =0, +atysen2® (1B3. 35)

2004).

o, =0y cos’ O (IB3. 36)

vy
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1
=7, +5 0, Sen20 (IB3. 37)

Oy =0y
o, se calcula como (ecuacion (B3. 24))
M
o, = b (1B3. 38)
Seff

donde M, es el momento flexionante aplicado en el estado Gltimo de fluencia de la placa del muro.

Usando el criterio de flujo de Von Mises, se sustituyen las ecuaciones (IB3. 35), (IB3. 36), (B3. 37) en
(B3. 7), y considerando un 7. despreciable para placas delgadas, el valor modificado de Oy, Oy' .

queda establecido por la siguiente ecuacién (Kharrazi et al., 2004):

o, ':;[— o Bsen0 1)+ /o, sen’@-1) —dlo,? ~ o, )} (183. 39)

La interaccion flexion-cortante en el estado Gltimo de fluencia de la placa se incluye dividiendo ambos
miembros de la ecuacion anterior entre oy, =0, , lo que lleva a

o 1[—ab(Ssen2®—1)+\/ab2(3sen2®—1)2 ~4(p,? —002)}
v -2 (1B3. 40)

Oy o,

La resistencia a cortante del alma (placa del muro) ajustada se calcula sustituyendo en la ecuacion
(B3. 9) el esfuerzo al que ocurre la fluencia de la placa, oy . por el modificado oy, ', lo que resulta:

1
Fou'= (rcr +20ty'sen2®th (IB3. 41)
La resistencia total Gltima del panel en el estado de fluencia de la placa del muro , F,, , sera:
va = qu V+Kfuwe (|BB- 42)

El desplazamiento total ajustado, U,,', correspondiente al limite eldstico sera (Kharrazi et al., 2004):

M
U,'=U, +—2H? (IB3. 43)

we we
El eff

donde M, es el momento flexionante aplicado en el estado Gltimo de fluencia de la placa del muro.

Con F,, y U,.' determinados se puede ubicar el punto de fluencia, A’, del diagrama modificado
carga-desplazamiento del panel (fig. B3-10). Faltando solo por determinar el punto B’

105



Para incluir la inferaccion del cortante de entrepiso y el momento global para el estado Gltimo del
marco el muro, la ecuacion de infteraccion flexion y cortante se basara principalmente en la interaccion
carga axial-momento en la seccion de la columna, la cual usualmente se da como una funcion con el

siguiente formato:

M

L f(NJ (IB3. 44)
M, Np

La resistencia dltima a cortante de la seccidon del marco se modificard con base en la ecuacion
anterior. Ademas, se sabe que la resistencia {ltima a cortante del marco se puede obtener con la
ecuacion (B3. 14), asi, ¢ el momento plastico Gltimo del marco se calcula con la ecuacion (IB3. 28). Y
dado que;

Ny, =0,A; (IB3. 45)
entonces el momento plastico se puede escribir como (Kharrazi et al., 2004):

Mp=N,L (1B3. 46)

por lo que la ecuacion (IB3. 44) se puede rescribir de la siguiente forma:

F
nen [ M (IB3. 47)
F M,

fu

Si las de las secciones de las columnas son | la ecuacion (IB3. 44) sera para el E. N. en el alma de la
columna:

2
My _ l—ko(NJ (IB3. 48)

y para el E. N. en el patin de la columna:

2b, d
My {kotw [I_NJ[ e _[1_Nm (IB3. 49)
M, | b Ne | A Np

donde d, es el peralte de la columna; t, el espesor del alma de la columna; b, la distancia entre los
dCtW
L

bordes interiores de los patines de la columna; by el ancho del patin de la columna y k, =

Con las ecuaciones anteriores (IB3. 48, IB3. 49 y IB3. 47) se tendra para el E. N. en el alma de la
columna (Kharrazi et al., 2004):

F 2
vy l—ko(MJ (IB3. 50)

y para el E. N. en el patin de la columna:
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= 2b.d
fu-N _ kotw 1— M f-c _ l_ﬂ (|B3. 51)
Ffu bc M P AC M P

Sumando la resistencia a cortanfe modificada de la placa de acero del muro a la resistencia a

cortante modificada del marco resulta en la resistencia Gltima del panel, Fp :

Fo =Fu '+Fron (IB3. 52)

Fou y Fq_n se calculan con las ecuaciones (IB3. 41) y (B3. 50) o (B3. 51), respectivamente. En

concordancia con lo anferior, el desplazamiento tofal es modificado por el efecto del momento, lo
que lleva a:

M 1
Ug'=U,+—"H? (IB3. 53)
El,

donde M,' es el momento en esta etapa, el cual no necesariamente es igual a la capacidad total de
momento plastico.

Con esta informacion la curva carga-desplazamiento OCAB es ajustada a OC'A'B’, como se muestra en
la fig. B3-10. Para propdsitos de disefio es importante calcular el punto A, pues es el punto de fluencia,
mientras el punfo B se usa para determinar la resistencia fotal a cortanfe. En la fig. B3-11 se muestra
el diagrama de interaccion flexion-cortante para un determinado muro esbelto de cortante de placa de
acero sin atiesar con marcos rigidos (MECPASA-MR), el cual tiene una capacidad a cortante y a flexion
Fo, ¥y Mg, respectivamente.

F’/F i

Fp’/Fp —

Fyu +KfUwe/Fp

N\

Tnestabilidad del__f
marco y pandeo de
Fer'/Fp / la columna
-
© Mcy’/Mp !
Mecr’/Mp /M

My’/Mp lMp */Mp

Fig. B3-11. Diagrama de interaccion cortante-flexion modificado para un MECPASA-MR
(Kharrazi et al., 2004).
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