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Resumen: Se presenta una metodologia para hallar el factor de sobre resistencia Ry en
edificios de hormigdén armado compuesto por vigas y columnas, en funcién de la deriva
maxima de piso, la misma que se halla a partir de la curva de capacidad sismica resistente que
se obtiene mediante analisis no lineal estatico. Posteriormente se aplica esta metodologia y se
obtiene la sobre resistencia en 432 estructuras de uno a seis pisos de hormigén armado, sin
muros de corte y se halla la sobre resistencia en funcion de la deriva maxima de piso.
Finalmente se encuentra la sobre resistencia local y global en dos edificios de cuatro pisos, de
dos y tres vanos respectivamente.
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OVERSTRENGTH FACTOR IN REINFORCED CONCRETE STRUCTURES
WITHOUT SHEAR WALLS

Abstract: A methodology to determine the overstrength factor in reinforced concrete
buildings with beams and columns as a function of the maximum story drift is presented. The
maximum story drift is obtained by means of the seismic resistance capacity curve, using a
static non-linear analysis. The methodology is applied to 432 structures from one to six-story
height, without shear walls. The overstrength is obtained as a function of the maximum story
drift. Finally, two four-story buildings are designed, one with two spans and the other with
three spans. The local and global overstrength is found for these buildings.

Keywords: capacity curve, nonlinear static analysis, overstrength, R factor, story drift.
ANTECEDENTES

La mayor parte de normativas sismicas prescriben un espectro de disefio inelastico, el mismo que se obtiene a partir
del espectro de disefio elastico dividido para el factor de reduccion de las fuerzas sismicas. Este factor esta definido en
forma muy general para una determinada tipologia estructural y el desconocimiento de su origen o de las implicaciones
que asume el proyectista estructural cuando selecciona un determinado valor puede llevar a subestimar las fuerzas
sismicas o a sobreestimarlas (Daza, 2003).

Normalmente las normativas sismicas presentan el valor maximo recomendado del factor R para un determinado
nivel de disefio sismico y este valor también estd asociado al tipo de espectro que estipula la norma. Por ejemplo, en la
Tabla 1 se indican los valores maximos recomendados por las normativas de Perti (E-030, 2006), Ecuador (CEC-2000,
2000), Colombia (NSR-98, 1998) y Venezuela (COVENIN 1756-98, 2001), para estructuras de hormigéon armado
constituidas por vigas y columnas, sin muros de corte.

En las combinaciones de carga de las normas de Peru, Colombia y Venezuela no se mayora el estado de carga
sismico pero en la de Ecuador, si se mayora el estado de cargas debido a sismo. En efecto, las combinaciones de carga
del Cddigo Ecuatoriano de la Construccion, CEC-2000, son:

U=14D+1.7L
U=105D+128L+1.40 E (1)
U=090D+143E

donde D, L y E corresponden a los estados de carga muerta, viva y sismica, respectivamente; U es el estado de cargas
ultimas.

! Articulo recibido el 5 de agosto de 2007 y aceptado para publicacion el 28 de septiembre de 2007.
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Tabla 1: Factor R para edificios de hormigon armado con vigas y columnas sin muros de corte.

Norma Sismica Factor R Tipo de Espectro
E.030 de Pert (2006) 8 Ultimo
CEC-2000 de Ecuador 10 Servicio
NSR-98 de Colombia 7 Ultimo

COVENIN 1756-98 6 Ultimo

Cuando las normativas sismicas no estan suficientemente documentadas, puede pasar que aparece un nuevo
reglamento, como el ACI 318S-05 (2005) en el que no mayora la accion sismica y el proyectista estructural utiliza los
factores del CEC-2000 con las combinaciones de carga del ACI 318S-05. Al hacer esto se esta subvalorando la accion
sismica: simplemente se esta disefiando para fuerzas sismicas que son un tercio menores a las que le corresponden.

Por otra parte, considerar valores altos de R implica disefiar a la estructura para que tenga una gran capacidad de
ductilidad, tenga una sobre resistencia apreciable y que el sistema tenga gran redundancia, ya que el factor R de acuerdo
al ATC-19 (1995) se calcula de la siguiente manera:

R=R, R, Ry 2)

donde R, es el factor de resistencia por ductilidad; Rq es el factor de sobre resistencia y Ry es el factor de redundancia.
En los comentarios de algunas normativas sismicas se reconoce esta formula y en base al analisis de expertos se han
fijado los valores de R pero es importante darle lineamientos al proyectista estructural para que sepa como evaluar.

FACTOR DE RESISTENCIA POR DUCTILIDAD

Tal vez éste es el factor que mas se ha estudiado a nivel mundial. Los primeros trabajos fueron los propuestos por
Newmark y Veletsos (1960) en que estos investigadores plantean la regla de igual desplazamientos para los periodos
largos con lo que R, = u, siendo u la ductilidad del sistema. Ademas Newmark y Veletsos plantean la regla de igual
energia para los periodos intermedios con lo que R, =, [2u—1.

En otro trabajo, Newmark y Hall (1973) definen con mayor precision los valores de R, en funcién de los periodos,
los mismos que se obtienen en funcidn de la aceleracion, velocidad y desplazamiento maximo del suelo.

El trabajo de Ridell y Newmark (1979) sido incorporado en la Normativa Sismica de Costa Rica (Ulloa y Santana,
2004) y una caracteristica importante es que en su formulacion se incorpora el factor de amortiguamiento.

Newmark y Hall (1982) presentaron un trabajo muy similar al propuesto por estos mismos autores en 1973. En
resumen, hay una gran cantidad de trabajos que se han desarrollado sobre este tema y un acopio de los mismos se los

puede encontrar en Ulloa y Santana (2004) o en Aguiar (2007).

Hay dos formas de calcular R,: la primera en base a desplazamientos y la segunda en base a fuerzas. En las dos
formas se calcula R, en un sistema de un grado de libertad de tal manera que Ro y Rr vienen a incorporar de alguna

forma los multiples grados de libertad que tiene una estructura. En la primera forma, R, se halla con las siguientes
ecuaciones:

y7;
R, =+ 3)
+ Cﬂ

y C, se calcula como:
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c, =2nr @
Sd

siendo Apg el maximo desplazamiento inelastico y S, el maximo desplazamiento elastico. En la mayor parte de trabajos
el término A se lo ha obtenido para un modelo elasto perfectamente plastico, por ejemplo el desarrollado por Miranda
(2000). También se ha obtenido para un modelo bilineal en funcién del pardmetro a que relaciona la rigidez post
fluencia con respecto a la rigidez elastica, por ejemplo el propuesto por Nassar y Krawinkler (1991). Por otra parte, el
valor de S, se lo ha encontrado para un factor de amortiguamiento ¢ = 0.05 de tal manera que son aplicables a las
estructuras convencionales de hormigén armado.

La segunda forma de hallar R, es relacionando la resistencia requerida para obtener un comportamiento elastico £
con la resistencia para un comportamiento inelastico Fy, de un oscilador de un grado de libertad con comportamiento
elastoplastico.

li = ¢ 5
“F, ©

En el Centro de Investigaciones Cientificas (CEINCI) de la Escuela Politécnica del Ejército (ESPE), se han
desarrollado cuatro trabajos para encontrar R, (Aguiar y Guerrero, 2006; Aguiar y Gonzélez, 2006). Estos factores R, se
indican en la Figura 1, para los cuatro perfiles de suelo del CEC-2000. En un trabajo reciente desarrollado por Aguiar et
al. (2007a) R, viene definido por la siguiente ecuacion:

aT(1-0.165 u)
R, =1+(u-1
p =1l )LT(I—O.165 ﬂ)+4900} ©

Los valores de a para los cuatro tipos de suelo del CEC-2000 se indican en la Tabla 2.

Tabla 2: Valores de la variable a .

Variable Suelo S1 Suelo S2 Suelo S3 Suelo S4
a 100500 91000 73600 38900

FACTOR DE RESISTENCIA POR DUCTILIDAD

Se define el factor de sobre resistencia R como la relacion entre la capacidad maxima al cortante basal que tiene una
estructura V' con respecto al cortante basal de disefio Vp:

y
R, =YL 7
0=y ™)

El valor de Vy serda mayor que Vp, ya que cuando se disefia se consideran modelos conservadores para el
comportamiento del hormigén y del acero. En efecto, por ejemplo para flexion las ecuaciones de calculo se deducen en
base al bloque rectangular de Whitney (1942) para el comportamiento del hormigén, con una resistencia maxima:
f.=0.85f., siendo f; , la resistencia méxima a compresion del hormigén. Para el acero se disefia con un modelo elasto
perfectamente pldstico con un esfuerzo maximo fs = f,, donde f, es la fluencia del acero. En realidad, la resistencia del
hormigén es mayor a 0.85 f. : si se considera el modelo de Park et al. (1982), la resistencia f. = k f. , pero el valor de k
es mayor a la unidad y depende del confinamiento del refuerzo transversal. Con respecto al acero sucede algo similar, ya
que el esfuerzo del acero es mayor a f,, en la zona de endurecimiento. De tal manera que las secciones que se diseflan
tienen mayor capacidad resistente a las que se disefian.
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Figura 1: Factores R, encontrados para el Ecuador, para ductilidad 4.

Esto y otros factores como los requerimientos exigidos para tener columna fuerte — viga débil o nudo fuerte — viga
débil, conducen a tener sobre resistencia en las estructuras y porqué no mencionar a los sistemas constructivos, sobre
todo al control de la calidad de la construccion, que también afectan a la sobre resistencia.

A continuacion se describen varios trabajos que se han realizado en edificios de Hormigon Armado (H.A.) sobre el
calculo de Ro.

Osteraas y Krawinkler (1990) realizaron estudios en tres sistemas estructurales, el primero en base a porticos
distribuidos resistentes a momentos. Estos autores hallaron que R, varia entre 2.1 a 6.5: el primer valor corresponde a
periodos largos, 4 seg., y el segundo a periodos cortos. El segundo sistema considerado por Osteraas y Krawinkler
fueron poérticos perimetrales resistentes: aqui, Rq varia entre 1.8 a 3.5. Nuevamente el primer valor es para periodos
largos, 4 seg., y el segundo a periodos cortos. El tercer sistema estructural estudiado por los mismos autores son los
pérticos con diagonales: aqui Rq varia entre 2.2 a 2.8. El primer valor esta asociado a un periodo de 0.9 seg., y el
segundo a 0.1 seg. La geometria en planta tiene 3 ejes de columnas en un sentido y 5 ejes de columnas en el otro sentido;
se hallan ubicadas en la zona sismica 4 del codigo UBC y sobre un perfil de suelo S2.

Freeman (1990) encontré que el factor Rg es igual a 2.8 en una estructura de H.A. de 4 pisos y Ro = 4.8 en una de
siete pisos.

Uang y Maarouf (1993) analizaron un edificio de H.A. de seis pisos, con porticos perimetrales resistententes, que
fue sacudido por el sismo de Loma Prieta de 1989 y se hall6é un Rq igual a 1.9.

Hwang y Shinozuka (1994) estudiaron un edificio de cuatro pisos de HA situada en la zona sismica 2 del codigo
UBC y se encontrd que Rg =2.2.
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En el trabajo de Vielma et al. (2006) se presentan otros resultados de Rq en edificios de H.A. En base a todos estos
trabajos se presenta en la Tabla 3 los resultados encontrados sobre este factor.

Tabla 3: Valores de Rq en edificios de H.A.

Autor Casos estudiados R,
Osteraas y Krawinkler Pérticos distribuidos resistentes a 21-65
(1990) momentos. Zona 4 UBC, suelo S2.
Pérticos perimetrales resistentes 1.8-35
Pérticos con diagonales 22-2.8
Freeman (1990) Edificio de 4 pisos 2.8
Edificio de 7 pisos 4.8
Miranda y Bertero (1989) | Edificios de baja altura de México 2-5
Cassis y Bonelli (1992) Edificios con muros y pérticos de Chile 3-5
Zhu et al. (1992) Edificio de 4 pisos. En 3 zonas 1.23-1.71
sismicas de Canada.
Uang y Maarouf (1993) Edificio de 6 pisos. Loma Prieta (1989) 1.9
Hwang y Shinozuka (1994) [ Edificio de 4 pisos. Zona 2 del UBC 2.2
Fischinger et al (1994) Edificios de mediana y baja altura 1.6-46
Jain and Navin (1995) Edificios de 3, 6 y 9 pisos en Zona 5 de 2-3
India
Panagiotakos y Fardis Edificios de H.A. 20-25
(1998)
Elnashai y Mwafi (2002) Edificios de mediana altura e 20-3.0
irregularidad vertical

Al analizar los resultados de la Tabla 3 se puede ver que el rango de variacion de Ro es muy grande: se tienen
valores desde 1.23 a 6.5. Por otra parte, parece ser que los valores tan altos de Rg, en algunos casos, reflejan el aporte
de la losa de entrepiso y de la mamposteria y elementos no estructurales que normalmente no se los considera en el
calculo de Rq. Otro aspecto para explicar el rango de variacion puede ser debido a que ante cargas ciclicas los materiales
tienen mayor resistencia que ante cargas estaticas.

FACTOR DE REDUNDANCIA

La redundancia es la capacidad de respuesta en el rango no lineal que tiene una estructura; mientras mas elementos
tenga una estructura tendra mayor redundancia. Hay dos corrientes para determinar el factor de redundancia, la primera
en forma deterministica y la segunda en forma probabilistica (Furata et al., 1985).

Frangopol y Curley (1987) examinaron los efectos de la redundancia en la confiabilidad de puentes y porticos; ellos
demostraron que el grado de indeterminacion estatica no es suficiente para medir la redundancia e introdujeron medidas

de la redundancia tomando en cuenta el aspecto deterministico y probabilistico.

En Husain y Tsopelas (2004) se presentan varios trabajos sobre la definicion del factor de redundancia y la forma de
obtenerlo. Adicionalmente, proponen una forma de calcularlo basado en el indice de resistencia g y en el indice de
variacion de redundancia 7y, los que se obtienen con las siguientes ecuaciones:

Syr ®)

N ) o
= +(n; ) P ©)
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donde Sy es el cortante basal maximo que puede resistir la estructura; Syz es el cortante basal que tendria la estructura
en el caso de no tener redundancia; # es el niimero de rotulas plasticas para el mecanismo de colapso considerado y o

es el coeficiente de correlacion promedio de las deformaciones.
El indice ry representa los efectos probabilisticos en el factor de redundancia y varia entre 0 y 1. Un valor de ry =1
indica que la estructura no tiene redundancia y 7y = 0 corresponde a un sistema con redundancia infinita: aqui se

requiere infinito nimero de rétulas plasticas para que se forme un mecanismo de colapso.

En base a estos dos indices, Tsopelas y Husain (2004) determinaron el factor de redundancia Ry con la siguiente
ecuacion:

1-kv r
Ry =rs (ﬁ] (10

donde v, es el coeficiente de variacion de las fuerzas; & es un factor de forma de la resistencia que varia entre 1.5 y 2.5.

RELACION ENTRE DERIVA DE PISO Y DERIVA GLOBAL

En la metodologia que se propone en el siguiente apartado para hallar R, se necesita establecer una relacion entre la
deriva maxima de piso y, con la deriva global de la estructura y,. Se conoce que:

_D,
"= H ()
7;':M (12)
h

donde D, es el desplazamiento lateral maximo en el tope de un edificio; H es la altura total del edificio; D, es el
desplazamiento lateral en el piso 7; /; es la altura del entrepiso i ; ; es la deriva del piso i. El mayor valor de los y; es y.
Se define la relacion entre la deriva de piso y la deriva global de la siguiente manera:

r=PB7, (13)

Para determinar el parametro [, se realizd un andlisis no lineal en 120 estructuras de H.A. de 1 a 10 pisos,
conformadas por vigas y columnas, sin muros de corte, ante la accion de 32 acelerogramas de sismos registrados en
Colombia, Ecuador, Peru, Argentina y Chile, con aceleraciones maximas del suelo mayores a 0.10g, siendo g la
aceleracion de la gravedad (Aguiar, 2006; Aguiar et al., 2006).

En la Figura 2 se muestran los valores medios del parametro /3, encontrado para cada grupo de edificios. Para las
estructuras de un piso, > = 1 ya que y, = 7. Los mayores valores de /3, se hallan en los edificios de 6 y 7 pisos y tienen
un valor de 1.66. En base a estos valores se ajust6 una curva, en funcion del ntimero de pisos N. La misma est4 definida
por:

B, =-0.0231 N* +0.3018 N +0.6759

14
B 21 o

En la Figura 3 se presenta la desviacion estandar obtenida en funcion del numero de pisos. La mayor desviacion se
hallé en los edificios de 7 pisos, con un valor de 0.275.
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Otro trabajo para hallar f, es el de Miranda y Reyes (2002) quienes resuelven una viga de corte acoplada a una viga
de flexion de seccidn variable y determinan £, en funcion de J que es la relacion entre la rigidez lateral en el tope del
edificio con respecto a la rigidez lateral en la base; es funciéon también de oy que a su vez depende de la altura total del
edificio, de la relacion entre la rigidez al corte GA con respecto a la rigidez a flexién EI. En la Tabla 4 se muestran
algunos valores de 5, y como se aprecia no esta en funcion del namero de pisos.

150

140
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130

2 3 4 5 6 7 8 9 10
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e

Figura 2: Valores medios del parametro /8, en funcién del nimero de pisos.

0.275

o1

Desviacién Estandar

PISOS

Figura 3: Desviacion estindar del parametro £ en funcién del niimero de pisos.

Zavala et al. (2004), al analizar estructuras de H.A. con periodos comprendidos entre 0.4 y 1.2 seg, encuentran
valores de 3, que estan entre 1.4 y 1.6; para periodos menores a 0.4 seg, los valores decrecen.

Tabla 4: ff, para diferentes valores de J y @y usando propuesta de Miranda y Reyes (2002).

o =1.00 0=0.75 o0 =0.50 0=0.25
a, =5 1.39 1.34 1.28 1.24
a, =10 1.46 1.40 1.33 1.25
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METODOLOGIA PROPUESTA PARA HALLAR R

Se propone encontrar R en funcion de la deriva maxima de piso y. Si una estructura es disefiada para un valor de y
pequefio, tendrd desplazamientos laterales bajos, y no habra mayor dafio en los elementos no estructurales ya que sera
muy rigida de tal manera que R, sera alto. Con este preAmbulo se propone el siguiente procedimiento para hallar Rg,.

1. Se determina la curva de capacidad sismica resistente de la estructura, que relaciona el desplazamiento
lateral maximo en el tope D, con el cortante basal ¥, mediante un analisis no lineal estatico, empleando la
técnica del “pushover” (o empuje lateral). Las cargas laterales incrementales que se colocan en cada piso
son proporcionales a la forma del primer modo de vibracion. En la Figura 4 se presenta esta curva para una
determinada estructura.

ii. A partir de la curva D,-V se encuentra la relacion y,-V. Para ello los valores de D, de la curva de capacidad
sismica resistente se dividen para la altura total del edificio. En la Figura 5 se presenta esta curva para la
estructura cuya curva de capacidad es la indicada en la Figura 4.

=
=
i}
= i
o
[
[un]
i
E -
b
=
=l
L)
EI 1 1 1 1 1 1 1 1
0 10 20 30 40 a0 B0 70 80 90
Desplazamiento Lateral en cm.
Figura 4: Curva de capacidad sismica resistente.
1. Se halla la curva de capacidad en el formato -V, para lo cual se obtiene y con la siguiente ecuacion.

y=(-0.0231 N7 +03018 N +0.6759) 7, (15)

En la Figura 6 se presenta esta relacion p-V. Al aplicar la técnica del “pushover”, también se puede encontrar
directamente la curva que relaciona la deriva maxima de piso y con el cortante basal V.

iv. Con la curva y-V se puede hallar R, para diferentes valores de y, aplicando la ecuacion (6). En la Figura 6,
se ilustra el calculo para y = 1.5%.
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Figura 5: Curva de capacidad que relaciona y, — V.
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Figura 6: Relacion entre la deriva maxima de piso y el cortante basal.

RESULTADOS DE R, EN FUNCION DE y

Se analizaron 216 edificios, de dos vanos de uno a seis pisos de H.A., con la configuracion en planta indicada a la
izquierda de la Figura 7, e igual nimero de edificios pero de tres vanos, con las luces indicadas a la derecha de la Figura
7.

Las dimensiones de las columnas varian desde 20/20 para las estructuras de dos vanos, para un piso, hasta 45/45 en
la planta baja para las de 6 pisos; las vigas son de 20/20 para las de un piso hasta 50/30 en planta baja para las de 6
pisos. La primera dimension es la base y la segunda la altura, de tal forma que son estructuras bastante flexibles pero
responden a la forma como se construye en el Ecuador, en que las vigas no sobresalen de la losa o sobresalen muy poco.
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En Aguiar y Mora (2007) se detalla la geometria, cargas actuantes, armadura longitudinal y transversal de sus
elementos, de las estructuras con luces de 4.0 m.

Para las estructuras de 3 vanos y luces de 5.0 m., las columnas de un piso son de 30/30 y vigas de 40/20. Las
columnas de seis pisos de 65/65 y las vigas de 50/60 en la planta baja. En Aguiar et al. (2007b) se describe la geometria
y armado de las columnas y vigas de las estructuras de 3 vanos.
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Figura 7: Distribucién en planta de edificios analizados.

Si en la curva de capacidad sismica resistente se determina un modelo bilineal, con rigidez K, para la zona eléstica y

K, para el rango no lineal, se define a = K, / K. Los valores promedios de o para las estructuras analizadas se indican
en la Tabla 5.

Tabla 5: Valores medios del parametro a.

NUmero de Pisos Dos vanos Tres vanos
1 0.152 0.077
2 0.096 0.057
3 0.061 0.058
4 0.066 0.063
5 0.063 0.075
6 0.056 0.063

En la Figura 8 se presentan los valores medios de Rq encontrados para grupo de edificios, de un piso, de dos pisos,
hasta edificios de seis pisos y para los casos de estructuras con dos vanos y tres vanos. Los valores medios de Rg
encontrados varian entre 1.06 para y = 2% hasta 2.4 paray =0.5% .

Uno de los objetivos del estudio era ver si el nimero de vanos influye en el valor de R pero no se encontr6 ninguna
regla. En las estructuras de cinco pisos se tiene mayor Rq en las estructuras de tres vanos, pero en las de tres pisos
sucede lo contrario y en las de seis pisos son practicamente iguales. De tal manera que en el estudio no se hall6 una
relacion que permita afirmar que a mayor ntimero de vanos se tiene mayor Rg.
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Figura 8: Relacion deriva de piso y sobre resistencia.

RESULTADOS DE Ro Y Ror.

Por otra parte, se disefiaron dos edificios de 4 pisos cada uno, con la distribucion en planta indicada en la Figura 7,
para la zona sismica 4 del CEC-2000 que esta caracterizada por una aceleraciéon méaxima del suelo en roca de 0.4g., y
sobre un perfil de suelo S2. Se utiliz6 un valor de reduccion de las fuerzas sismicas R = 4.5 para los dos casos.

En la Tabla 6 se justifica el valor de R = 4.5 asumido en el analisis sismico. En la primera columna se indican los
periodos de vibracion de las estructuras calculadas con inercias agrietadas, de acuerdo al CEC-2000. A base a estos
valores y al usar la ecuacion (1), se hallan los valores de R, indicados en la segunda columna. En la tercera columna se
indica la distorsién maxima de piso y hallada del analisis sismico para el valor de R indicado y considerando un modelo
de tres grados de libertad por planta. Con estos valores se halla el valor de Rg en la Figura 8, para las estructuras de
cuatro pisos. En la tltima columna se indica el producto de R, Rq. El valor de Ry se consider6 que es mayor a la unidad.
Con todo esto se decidio calcular con R =4.5.

Tabla 6: Factores R uY R para los dos edificios disefiados.

T R Y Rq, R, Rq

(s) “ (%) 8
0.866 3.54 1.48 1.20 4.248
0.905 3.55 1.54 1.16 4.118
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El anélisis sismico se realizé para el espectro del CEC-2000 y el disefio con el ACI-2002 en el cual no se mayora el
estado de cargas sismico. Al considerar el valor de R = 4.5 no se debe mayorar las acciones sismicas en las
combinaciones de carga. Se deben mayorar las acciones sismicas si se toman los valores R del CEC-2000. En este

sentido se considera que el espectro es de servicio, pero si trabaja con el valor de R = 4.5 o similares, no se mayora la
accion sismica.

Una vez obtenida la armadura longitudinal y transversal en cada uno de los elementos, se encontrd el diagrama
Momento Curvatura M-¢@ de cada seccion empleando el programa CEINCII1, que considera el modelo de hormigén

confinado de Park et al. (1982) y el modelo trilineal para el acero con incremento de resistencia en la zona de
endurecimiento. Para el andlisis se utilizan estos modelos pero para el disefio se trabaja con el bloque rectangular del
ACI y con el modelo elasto plastico para el acero.

Luego se obtuvo la sobre resistencia local con la siguiente ecuacion.

_9My

R
QL M,

(16)

donde My es la capacidad maxima a flexion de vigas y columnas; Mp es el momento de disefio; ¢ es el factor de
minoracion de esfuerzos; para vigas ¢ = 0.9, para columnas ¢ varia entre 0.7 y 0.9 dependiendo de la carga axial de
disefio. Los diagramas M-¢ de las columnas se obtuvieron en funcién de la carga axial actuante (Aguiar y Torres,

2007). Los resultados de Rg; se indican en la Figura 9 para un portico central de la estructura de dos vanos y en la
Figura 10 para un portico exterior de la estructura de tres vanos.

196 137 156 156 137 1,96

28 245 2.8

Figura 9: Valores de Ro; en portico central de estructura de dos vanos.

Con los resultados encontrados se hall6 los valores medios de Rg; tanto en vigas como en columnas, los mismos que
se indican en la Tabla 7. El valor medio de Rg; fue de 2.045 para la estructura de 2 vanos y de 1.853 para la de 3 vanos.

Tabla 7: Valores medios de Ro; y R encontrados en el estudio.

Pértico Edificio de 2 vanos Edificio de 3 vanos
Vigas Columnas | Promedio Vigas Columnas | Promedio
Exterior 1.843 2.582 2.212 1.170 2.659 1.914
Interior 1.395 2.359 1.877 1.140 2.44 1.793
Ry, =2.045 Ry, =1.853
R, =1.196 R, =1.072
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Por otra parte, siguiendo la metodologia descrita en parrafos anteriores y tomando en cuenta que la deriva maxima de
piso encontrada en el analisis sismico fue de 1.48% en la estructura de dos vanos y de 1.54 % en la estructura de tres
vanos, se hallo la sobre resistencia global Rg que fue de 1.196 en la de dos vanos y de 1.072 en la de tres vanos. De tal
manera que la sobre resistencia global es menor que la sobre resistencia local.

2.3 1.153 1.528 1528 1,153 1.41 1.41 1.153 2.3
1,6951 26325 2,629 1,69
2426 3.5269 1.5246 2408
1178 1,153 LIET | LI6T 1153 1,091} 1,091 L1539 1178
2, 7529 2,9065 2,906 2275
26689 32251 32315 2,766
1 0,918 0,979 |0.979 0,918 0.922] 0,922 0918 100
24456 N | 2657 232
3.2335 3134 3.0367 2,804
0,323 1.17 0,337 )0,337 117 0,94 0,34 117 0,923
2,347 3.3 3.453 3.315
1.4129 19767 2,028 1642
| | I |

Figura 10: Valores de Rg; en portico exterior de estructura de tres vanos.
CONCLUSIONES
Se ha presentado una metodologia para hallar la sobre resistencia de un edificio en funciéon de la deriva maxima de
piso y luego se han evaluado 432 estructuras de uno a seis pisos de hormigon armado; la mitad de estas estructuras son

de dos vanos y la otra mitad de tres vanos.

Por otra parte, se ha encontrado la sobre resistencia local y global de dos edificios de cuatro pisos, el uno tiene dos
vanos en cada direccion y el otro tiene tres vanos. Del estudio realizado se desprende, lo siguiente:

e La sobre resistencia media encontrada varia desde 1.06 para derivas de piso méaxima del 2% hasta 2.4 para
derivas de piso del 0.5%.

e No se encontrd una relacion que permita indicar que a mayor niumero de vanos se tiene mayor sobre
resistencia.

e La sobre resistencia a nivel local es mayor que la resistencia a nivel global.
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