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Prefacio

Esta monografia esta dirigida a estudiantes de grado y postgrado, asi como a
arquitectos, ingenieros estructurales y otros profesionales que esten interesados
en el apasionante tema del diseno sismorresistente de edificios. Los terremotos
son fenémenos naturales que anualmente ocasionan cuantiosos dafios humanos
v materiales. En muchas regiones del planeta se producen terremotos severos
capaces de colapsar estructuras, interrumpir la actividad econdmica, las lineas
de comunicacién y los servicios piiblicos. Incluso aquellos terremotos que se
originan a una gran distancia pueden ocasionar tremendos danos humanos y
materiales, baste sino con recordar el terremoto de Mexico en 1985. A pesar de
los avances en el disefio sismorresistente numerosas construcciones disenadas con
las normativas de disefio sismorresistentes utilizadas actualmente en el mundo
han sufrido dafio en terremotos recientes como el de 1985 en Chile, de 1985 en
Mexico, de 1986 en San Salvador, de 1989 en Loma Prieta (Estados Unidos), de
1994 en Northridge (Estados Unidos) y el de 1995 en Kobe (Japon).

Existe, por estos motivos, una necesidad importante de mitigar los efectos
destructivos de los terremotos mejorando las técnicas actuales de diseno y en
particular dando a conocer la importante y cuantiosa informacion experimental,
tedrica y practica existente en medios de investigacién avanzada en diseno sis-
morresistente. Un objetivo fundamental de esta monografia es acercar el estado
del arte en investigacién con el estado del arte en la profesion para poder mejorar
la practica constructiva y disefiar estructuras mas seguras.

Es indudable el gran avance de la investigacion en la ingenieria sismorre-
sistente en los 1iltimos veinte afios, pero quiza no es tan evidente el avance de la
préactica, en particular con respecto a muchas normativas sismicas. Prueba de
ello son los recientes terremotos de Northridge 1994 y Kobe 1995. El terremoto
de Northridge es considerado el terremoto mas destructivo en la historia de Es-
tados Unidos. A ocasionado un ntmero de 57 victimas y un costo material de
20000 millones de dolares —aproximadamente tres veces superior al costo ma-
terial ocasionado por el terremoto de Loma Prieta—. El terremoto de Kobe a
ocasionado la pérdida de 5470 personas y un costo material de 110000 millones
de dolares. Podemos afirmar, sin que esto sea una paradoja, que las zonas de ma-
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yor riesgo (de mayores pérdidas) son las de aparentemente moderada sismicidad.
donde el periodo de retorno de un terremoto fuerte es largo.

Tal como se ilustra en la figura 1, la mayoria de los terremotos se producen
alrededor del Oceano Pacifico en el denominado "cinturén de fuego”, que tiene
una extensién de 40000km. Un 85% de la energia total liberada por los terremo-
tos anualmente se produce en dicha drea, que comprende America del Norte y del
sur, Alaska, las Aleutianas, Japén, China, Filipinas, Indonesia y Australia. El
restante 15% de la energia producida por los terremotos se libera en el cinturén
que empieza en la Bahia de Bengala y se dirige al norte cruzando los Himalayas,
el mar Caspio y el Mediterraneo llegando al sur de Espafia. Existe informacion
histérica que confirma el riesgo sismico potencial en esta drea, como por ejemplo
el terremoto que destruyé Lisboa en 1755, descrito por Voltaire en su novela
"Candide”. La vulnerabilidad sismica no puede medirse friamente en funcién
de la actividad sismica reciente. En el afio de 1990 la Agencia Metereologica
del Japén (JMA) incluyé Kobe como una de las 18 regiones de Japon de baja
sismicidad, debido a que en los 1iltimos 30 afios no se produjo actividad sismica
en dichas zonas. Despues del terremoto ocurrido en Kobe en 1995, un estudio
considera dichas zonas como las mds vulnerables, precisamente por esa falta de
energia liberada.
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Figura 1 Distribucién de la sismicidad en el mundo, ilustrando el cinturén de fuego.

Los conceptos vy recomendaciones contenidos en esta monografia son en lo
posible generales y no sélo se pueden emplear en el diseno sismorresistente de
edificios nuevos sino que también son aplicables al mantenimiento y reparacién de
edificios vulnerables. En la monografia se incluye una breve sintesis de diversas
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normativas pero en general el lector que desee profundizar en una determinada
norma debe consultar directamente la misma.

La figura 2 ilustra conceptualmente el proceso generalmente empleado en la
préactica profesional actual para determinar el coeficiente de cortante (porcentage
de carga lateral con respecto al peso propio) empleado en el disefio simorresistente
de edificios. La linea continua corresponde al nivel de fuerzas de disefio en una
normativa sismica. La linea superior de trazos corresponde a la resistencia real
que tendra probablemente un edificio debido a su sobrerresistencia originada
principalmente por la redundancia estructural y resistencias reales de los mate-
riales. La linea superior corresponde al nivel de fuerzas reales ejercidas por un
terremoto. La gran diferencia entre las fuerzas reales y la resistencia del edificio
se admite, principalmente, por la ductilidad o capacidad de disipacion de energia
del edificio. Esta diferencia puede ser incluso muy notoria y del orden de 10 a
20 veces las fuerzas inducidas por un terremoto severo, tal como se ha compro-
bado durante los terremotos de Northridge y Kobe, con aceleraciones maximas
horizontales medidas de hasta 1.82g v 0.8g, respectivamente —lo cual es partic-
ularmente importante considerando que ambos terremotos fueron de magnitud
inferior a 7 en la escala de Richter—. Teniendo en cuenta que muchas normati-
vas aun consideran una diferencia entre cargas de disefio para porticos ductiles
vy pérticos de ductilidad intermedia de sélo un 30-40% es claro que estructuras
modernas disefiadas sismicamente empleando dichas normativas no ofrecen las
garantias suficientes contra sismos severos.

Existen diversas técnicas modernas sismorresistentes como los aisladores di-
namicos y los disipadores de energia que estin siendo empleadas con mayor
frecuencia. Estas técnicas ya han sido aplicadas en edificios alrededor del plan-
eta, en particular en Estados Unidos, Japén, y Nueva Zelanda, aunque existen
notorias excepciones en Chile y en Mexico. Como se ilustra en la figura 2, el ais-
lamiento de base y los disipadores de energia permiten reducir significativamente
el coeficiente de cortante manteniendo la estructura en el rango lineal elastico sin
dario significativo. Estas nuevas técnicas no son tratadas en este trabajo aunque
seran incorporadas en una proxima monografia.

La monografia estd dividida en dos partes: fundamentos y disefio sismorre-
sistente convencional. La primera parte incluye tres capitulos. El primer capitulo
presenta conceptos de sismologia tales como los de intensidad o magnitud, junto
con conceptos probabilistas relacionados con la vulnerabilidad y el dafio poten-
cial a edificios de hormigén armado y albaiileria. El segundo capitulo presenta
recomendaciones y procedimientos utiles para el disefio preliminar de edificios.
Inicialmente se define el problema de diseno conceptual ¥ se incluyen recomenda-
ciones ampliamente aceptadas por disenadores de estructuras sismorresistentes,
Seguidamente se incluye una breve introduccion a los sistemas expertos, pre-
sentando en mas detalle los llamados sistemas expertos de segunda generacion o
sistemas de razonamiento cualitativo. La tiltima seccién de este capitulo presenta
ejemplos de razonamiento cualitativo aplicados al disefio preliminar de estructu-
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Figura 2 Fundamentos de disefio sismorresistente.

ras sismorresistentes. El tercer capitulo presenta un breve pero completo resumen
de las ecuaciones que gobiernan la dindmica de estructuras lineales y nolineales
y de su solucién. Concretamente, se incluyen procedimientos numéricos para la
descomposicién modal y la integracién paso a paso en el tiempo de las ecuaciones.

La segunda parte incluye tres capitulos. En el cuarto capitulo de la mono-
grafia se presenta el comportamiento no lineal de estructuras sometidas a terre-
motos. Esto permite, sin la necesidad de realizar un analisis nolineal —el cual
en la practica profesional es relativamente dificil de emplear y sélo se justifica
para estructuras especiales importantes— predecir la respuesta de estructuras
ineldsticas. Se presenta en detalle la influencia relativa de diversos parametros
tales como el amortiguamiento estructural, la ductilidad global y el coeficiente
de resistencia. El Capitulo 5 incluye procedimiento de definicién de la accién
sismica requerida en el disefio de estructuras. Dicha definicién se realiza me-
diante acelerogramas y espectros sismicos de respuesta. Tambien se describe
brevemente la definicén de la accién sismica realizada en varias normativas de
disefio en el mundo. La segunda parte termina con un capitulo que desarrolla
procedimientos que se emplean en el disefio sismorresistente de elementos y sis-
temas estructurales. Los sistemas estructurales que se incluyen son los pérticos
dictiles de hormigén armado, los sistemas duales y de tabiques acoplados y los
porticos excentricos.

Los autores agradecen la ayuda de Profesor Visitante concedida por la CIRIT
al Dr. Bozzo en la Universidad Politécnica de Catalunya ( UPC), ambas impre-
scindibles para la elaboracién de esta monografia.
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Parte 1

FUNDAMENTOS






Capitulo 1

Vulnerabilidad y dano sismico

Escrito en colaboracién con Fabricio Yépez

1.1 PRINCIPALES PARAMETROS DE LOS TERREMOTOS

1.1.1 Introduccién

Los terremotos fuertes son los causantes de catdstrofes naturales tan terri-
bles, que se calcula en mas de catorce millones el niimero de victimas que han
provocado en todo el mundo desde 1755, cuando un sismo destruyé Lisboal!),
Por otra parte, durante este siglo, mas de 1100 terremotos fuertes se han pro-
ducido en el mundo, ocasionando la pérdida de vida de més de un millén y medio
de personas'?), Ejemplos recientes demuestran el gran potencial destructivo de
terremotos como los de Chile (1985), México (1985), Armenia (1988), Estados
Unidos (1987, 1989, 1994), Colombia (1985, 1994) o Japén (1994). Por todo ello,
en el mundo entero se realizan investigaciones dedicadas a encontrar medidas
que permitan mitigar el efecto de los desastres sismicos.

Es cominmente aceptado que los terremotos pueden definirse como frac-
turas bruscas de la corteza terrestre debidas a la liberacién quasi-instantinea
de la energia acumulada en el interior de la Tierra. Los mas fuertes y fre-
cuentes terremotos son los tectonicos, que estdin asociados a los movimientos de
la litosfera terrestre!®®). Los principales fenémenos que se producen durante un
terremoto consisten, por una parte, en deformaciones tecténicas y, por otra, en
la emision y transmision de ondas a través de la Tierra. Los principales factores
que afectan a las deformaciones tecténicas son las caracteristicas geométricas de
la fuente sismica, el mecanismo focal del terremoto y las propiedades eldsticas
y anelasticas del material. Los factores que afectan la emisién y transmisién
de ondas son la radiacion de la fuente sismica, el mecanismo de propagacién de
dichas ondas y también la geometria y naturaleza del emplazamiento. Con el
objeto de definir el tamafio de los terremotos, nacen los conceptos de intensidad
y magnitud sismica, los cuales se describirdn brevemente a continuacion.
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1.1.2 Magnitud

El concepto de magnitud lo introdujo Richter en 1935, para poder comparar
la energia liberada en el foco por diferentes sismos. La energia total liberada por
un terremoto es la suma de la energia transmitida en forma de ondas sismicas
y la disipada mediante otros fenémenos en el foco, principalmente en forma de
calor, siendo la disipada por medio de ondas del orden del 1% al 10% de la
total. La magnitud es una medida de la energia total, calculada a partir de
registros sismicos. Por este motivo, Richter considera que la amplitud de las
ondas sismicas es practicamente una medida de la energia total y establece para
la magnitud local My, la siguiente relacién:

My =logA—log A, (11}

En esta ecuacion, A es la amplitud maxima registrada en un sismégrafo de torsion
Wood-Anderson a una distancia dada y A, es una funcién de atenuacién corres-
pondiente a un terremoto tomado como patron (M), = 0). La calibracién de la
escala se hizo tomando el valor de M|, = 3 para aquel terremoto que a 100km
de distancia registra una amplitud A = 1mm en el sismégrafo descrito anterior-
mente. El valor de la magnitud asi definida no tiene limite matematico, pero si
fisico, dado por las caracteristicas de los materiales de la Tierra', Dicho limite,
hasta ahora, no ha sobrepasado el grado 9 en la escala de Richter. Posterior-
mente, Gutemberg y Richter propusieron expresiones para evaluar la magnitud
a partir de ondas tanto superficiales (M) como internas (my,)(®),

1.1.3 Intensidad

La intensidad macrosismica es un parametro que describe los dafios ocasio-
nados en edificios y estructuras, sus consecuencias sobre el terreno y los efectos
sobre las personas, por lo que su utilizacion en la evaluacién de dafios estd muy ex-
tendida. Se observa claramente la diferencia entre magnitud e intensidad ya que,
mientras la primera es una caracteristica propia del sismo, la segunda depende
del lugar y la forma en que se realiza su evaluacién. Existen dos procedimientos
para determinar la intensidad, uno subjetivo y otro analitico, de los cuales el
méas extendido es el primero. Sin embargo, el segundo se suele emplear para
escalar acelerogramas a una determinada magnitud, lo que es mas conveniente
que escalarlas a una aceleracién méaxima.

a) Intensidad macrosismica. Procedimiento subjetivo

Los métodos subjetivos evaliian los efectos de los terremotos a través del
dano que producen los mismos en las construcciones y en el entorno fisico. La
intensidad maecrosismica proporciona una clasificacién de la severidad del movi-
miento del terreno a través de dichos efectos. Es un parametro descriptivo por
definicion, cuya importancia radica en que aprovecha la informacion sismica an-
terior a la aparicion de los instrumentos de registro o en zonas donde no existen
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instrumentos!®, Debido a su propia definicion, la intensidad no proporciona una
idea precisa de la energia liberada por un terremoto. Por ejemplo, un terremoto
superficial puede producir, en cierto tipo de terreno, valores de intensidades muy
altas y desarrollar al mismo tiempo una energia liberada bastante pequena.

Para la descripcion de la severidad de los sismos se han elaborado en el
mundo, mas de 40 escalas diferentes. Entre ellas, hay que citar la de Rossi-Forel
(1873), continuando por todas las versiones de la de Mercalli (1902) y Mercalli
Modificada (MM 1931, 1956, 1965), la de Mercalli-Cancani-Sieberg (MCS 1917,
1942) y la de Medvedev-Sponheuer-Karnik (MSK 1964-1992). Cada escala evalia
los efectos del terremoto sobre las personas, objetos y edificios, describiendo el
efecto esperado para cada grado de intensidad. La MM es la mas utilizada
en el continente americano, mientras que la MSK se utiliza mas en Europa.
Debido a las continuas revisiones realizadas en las escalas propuestas, existen
dificultades en el momento de asignar los valores de intensidad en distintos sitios.
Las escalas dependen, entre otros aspectos, de la opinion de los observadores, de
la uniformidad en las tipologias de las construcciones clasificadas por cada escala
y de la no linealidad entre los grados de intensidad de las mismas escalas'",

b) Pardmetros obtenidos a partir de registros. Procedimiento analitico

Los métodos analiticos se basan en medidas instrumentales para cuantificar
la intensidad de los terremotos. Una de estas medidas se conoce como intensidad
espectral de Housner, en la que la severidad de las vibraciones inducidas en un
oscilador con un solo grado de libertad puede evaluarse a partir del espectro de
respuesta en velocidades correspondiente a dicho oscilador. Un promedio de la
severidad del movimiento sismico puede obtenerse mediante la expresién™

2.5

§h = fu ; Spv(T, v)dT (1.2)

donde S1, es la intensidad espectral, Spy es la velocidad espectral, T es el periodo
natural de vibracién y v es la fraccion del amortiguamiento del oscilador con
respecto al eritico.

Una variante de la intensidad espectral corresponde a la “raiz cuadrada del
valor medio” Rg de las ordenadas de la aceleracion a(t) del movimiento sismico
del terreno, dada por la expresion

1/2

R = [%j:‘ a*dt] (1.3)

Otro de los importantes parametros para determinar el tamafio de un terre-
moto es la denominada intensidad de Arias, fundamentada en la capacidad de
dafio de un sismo y que es independiente de si existen o no edificios en la zona,
sin importar el tipo o la calidad de ellos. Para valores pricticos de la fraccion del
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amortiguamiento critico v, que varia entre el 2 y el 20%, la intensidad de Arias
se evalia mediante'"

w flo 2
h=g fu a’(t)dt (1.4)

1.1.4 Duracion efectiva de un sismo

Es dificil de definir una duracion efectiva de un sismo. Ciertos autores como
Bolt® proponen la denominada duracién acotada, que se define como el lapso
en el cual la sacudida del sismo se mantiene por encima de un cierto umbral
de aceleracion, normalmente 0.05g. Otros autores tienen en cuenta la forma
del acelerograma antes que los niveles de aceleracion y encuentran correlaciones
entre la duracién efectiva y la magnitud de un sismo. Trifunac et al.’*) relacionan
dicha duracion con la maxima energia del movimiento, definiendo el concepto de
duracion efectiva como el tiempo transcurrido para que la funcién de intensidad
de Arias definida por la ecuacién (1.4) supere el 5% y alcanze el 95% de su valor.
Posteriormente, a partir del estudio de mas de 84 acelerogramas registrados en
la parte oceidental de los Estados Unidos, en la referencia (10) se encontré que,
para magnitudes entre 4.7 y 7.6 y distancias focales entre 0.1 y 130 km, es vilida
la siguiente regresion:

log a4 = 0.43My, — 1.83 (1.5)

donde t4 se toma en segundos.

1.1.5 Sismicidad

Originalmente, la sismicidad ha sido considerada como la distribucion espa-
cio-temporal de los terremotos en la Tierra y sus efectos destructores —obtenidos
mediante la recopilacion histérica de los datos— han dado origen a los catélogos
sismicos. Con los avances de la sismologia instrumental y el desarrollo de con-
ceptos como los mencionados en los anteriores apartados, se han confeccionado
catalogos cada ver mas completos, incluyendo datos como magnitud, duracion,
coordenadas exactas del foco, direccion de propagacion, profundidad, ete. En
los nuevos estudios de sismicidad se relaciona la actividad sismica con sus dis-
tribuciones espacial y temporal e incluso se correlaciond con las caracteristicas
fisiogréificas y geologicas de cada region'"", Como ejemplo, en la figura 1.1 puede
observarse la distribucion de la sismicidad del area Ibero-Magrebi'''), mientras
que en la figura 1.2 se presenta la sismicidad en América Central y América del
Sur(®,

La distribucion geografica de los terremotos en el planeta muestra las zonas
activas claramente identificadas, siendo la primera el denominado cinturén Cir-
cum-Pacifico, que comprende toda la parte oeste del continente americano, desde



Figura 1.1 Distribucién de la sismicidad del drea Ibero-Magrebi(!1),

Alaska hasta el sur de Chile y desde la parte norte de las islas Aleutianas, siguien-
do las islas del Japén, Indonesia, Nueva Zelanda, hasta las islas Fiji y Honda al
sur. Un segundo cinturén se extiende desde las islas Azores al sur de Espana,
pasando por Italia, Grecia, Turquia y Persia y llegando hasta el Himalaya y el
norte de la India y la China. Una tercera zona sismicamente activa esta formada
por las cordilleras submarinas que dividen el Atlantico en dos partes y las del
Indico y del Pacifico, frente a las costas occidentales de América del Sur?), El
estudio y las teorias sobre estas zonas han marcado los inicios de la tectonica de
placas, que constituye toda una rama especializada de la Geofisica.

1.2 POTENCIAL DESTRUCTIVO DE LOS TERREMOTOS

Segiin Bertero!?), son cuatro las condiciones generales que determinan la
ocurrencia de un desastre por terremoto:

¢ El tamano del terremoto, ya que un sismo pequefio no induce en el terreno un
movimiento suficientemente fuerte como para producir danos considerables.

e La fuente sismica, que debe ser lo suficientemente cercana a un drea urbana,
teniendo en cuenta que a grandes distancias el movimiento del terreno se
atentia hacia un nivel que no induce dafios importantes. Sin embargo, existen
excepciones en las que han ocurrido desastres a considerables distancias, tal
como es, por ejemplo, el caso de los terremotos de México (1957,1985) y
Argentina (1972), que han tenido distancias epicentrales de hasta 500 km.

e El tamaino y distribucién de las poblaciones afectadas y su desarrollo
economico.
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Figura 1.2 Distribucién de la sismicidad en América Central, Sur y en sus zonas
ocednicas(®),

¢ El grado de preparacién contra el sismo, entendiéndose como tal el grado
de educacién y prevencion que existe en la poblacion frente a la posibilidad
de un terremoto.

Se puede observar que el potencial de desastre se incrementa cuanto mayor y
mas cercano sea el sismo a un centro urbano, cuanto mayor sea la poblacién y el
desarrollo econémico y cuanto menor sea el grado de preparacién contra sismos.
Analizando estas condiciones se observa que, a pesar de que la sismicidad per-
manece constante, el rapido crecimiento y dispersién de la poblacién en las dreas
sismicamente mds peligrosas contribuye a un rapido incremento en el tamafio del
desastre. Un 75% del mencionado crecimiento de poblacién se produce en las
grandes ciudades, afadiendo presién a la ya insuficiente infraestructura urbana
existente y dando lugar a edificios sobrepoblados. Todos estos hechos, junto con
el desarrollo econémico, no estin siendo contrarrestados por un incremento de
la preparacién contra los sismos.

Puede afirmarse que, a pesar de los avances en la Ingenieria Sismica y en la
Ingenieria Estructural realizados en las 1ltimas décadas, se ha incrementado el
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riesgo de pérdidas debidas a los terremotos. Un ejemplo puede proporcionarlo la
comparacion de los desastres del terremoto de San Francisco (1906) y del de Loma
Prieta (1989). Se ha evaluado que las pérdidas econémicas del desastre de Loma
Prieta, iinicamente como consecuencia del dafio directo, llegaron a los 8 billones
de délares"® y que, si se consideraran los costos indirectos y funcionales que
provocé el sismo, la cifra llegaria a los 10 billones de délares!'. Lo interesante
es que las pérdidas econdmicas de este sismo son del mismo orden o incluso poco
superiores al gran terremoto de San Francisco de comienzos del siglo. La relacién
entre la energia liberada por el sismo de San Francisco (magnitud estimada 8.3)
y la del de Loma Prieta (Ms = 7.1) es de 63. A todo esto, hay que afadir que
el epicentro del terremoto de Loma Prieta se situé a 90 km de la ciudad, mucho
més lejano que el epicentro del terremoto de San Francisco. Otro ejemplo es el
terremoto de Northridge (1994), con una magnitud de Ms = 6.8, inferior al Loma
Prieta, el cual ha llegado a producir las astronémicas pérdidas de 30 billones de
délares, convirtiéndose en el mas grave desastre natural de la historia de los
Estados Unidos'® debido, entre otros motivos, a la proximidad del epicentro
a zonas altamente pobladas de Los Angeles. El razonamiento anterior permite
concluir que, con el paso del tiempo, el potencial de destruccion de los sismos va
aumentando.

Otra explicacion del incremento en las pérdidas producidas por terremotos
en centros urbanos consiste en la existencia de estructuras vulnerables. Muchas
de estas estructuras y entre ellas edificios, fueron construidas sin disefio sis-
morresistente alguno, utilizando normativas de los tiempos cuando la Ingenieria
Sismica aiin estaba en sus comienzos o ya han sufrido algin terremoto con su
consiguiente dafio, que quiza no se aprecia a simple vista. A todo esto se debe
anadir el hecho que, a pesar de la mejora de la normativas de diseno sismico, los
cédigos vigentes en la actualidad atin no son infalibles!'?).

Toda esta problematica ha sido objeto de numerosos estudios con el propésito
de desarrollar métodos para mitigar los efectos de los terremotos y de esta necesi-
dad han nacido los estudios de riesgo sismico.

1.3 PELIGROSIDAD SISMICA

1.3.1 Introduccidn

Se entiende por peligrosidad sismica de una zona cualquier descripcion de los
efectos provocados por terremotos en el suelo de dicha zona'''*), Estos efectos
pueden representarse como aceleracion, velocidad o desplazamiento sismico del
terreno o por la intensidad macrosismica de la zona. Para evaluarlos es necesario
analizar los fenémenos que ocurren desde la emisién de ondas sismicas en el foco
hasta que dichas ondas alcanzan la zona mencionada.

En la figura 1.3 puede observarse el mecanismo de propagacion de la ener-
gia de un sismo desde el epicentro hasta un punto de una estructura. Puede
observarse que, al ocurrir un terremoto con unas ciertas caracteristicas focales
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(profundidad, mecanismo focal, magnitud, etc.), parte de la energia disipada se
convierte en ondas sismicas. Al propagarse por la tierra, dichas ondas se reflejan,
se refractan, se atentian o se amplifican, hasta llegar al basamento rocoso que se
encuentra debajo del emplazamiento de una estructura como una excitacién X .
Las ondas sufren un nuevo filtrado a través de las capas de suelo que se encuen-
tran entre el basamento y la superficie, que tienen una funcién de transferencia
A, obteniéndose la sefial X,. Debido al fenomeno de interaccién suelo-estructura
descrito por una funcién de transferencia I, la sefial sufrird nuevos cambios hasta
obtenerse la senal X, que serd la excitacion en la base del edificio. La respuesta
de la estructura X, es el resultado de la convolucién de la sefial X, a través de
la funcién de transferencia D de la estructura.

x'2=x1"'h'
xa—_'-xz-l = x,-ﬁ “I
x4=x3"'n= xl'A 'I'D

EEENENE
EREREEN

EEEEEER

o e

K.|==f1 (R‘tHL)
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i A t la onda

Plano de
la falla

Figura 1.3 Propagacién de la energia sismica desde el epicentro hasta la estructu-
(12}
rall?),

La evaluacién de las funciones de transferencia I y D es un problema de in-
genieria estructural, mientras que el cédlculo de la funcién de transferencia A y la
evaluacion de la excitacién X, deben solucionarse mediante estudios de peligrosi-
dad sismica. En otras palabras, un estudio de peligrosidad tiene como objetivo
estimar el movimiento del terreno en un lugar determinado como consecuencia
de los terremotos o, como minimo, de proporcionar una evaluacién del tamafio
del terremoto en el lugar en cuestién(®.

Los estudios de peligrosidad sismica a nivel regional, también conocidos como
estudios de macrozonificacion, se dirigen a estimar el pardmetro X, mientras
que los estudios de peligrosidad a nivel local —microzonificacién— tienen como
objetivo el de evaluar la funcién de transferencia A y por ende la senal X,. Para
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realizar estos estudios se requiere investigaciones detalladas en varios campos
tales como Geofisica, Geologia y Geotécnia. En este apartado sélo se pretende
dar una visién global y resumida de los procedimientos que normalmente se
utilizan.

La evaluacién de la peligrosidad sismica a escala regional requiere la defini-
cién de dos aspectos fundamentales!®):

- L
e la caracterizacion de zonas fuente.
e el mecanismo de propagacién de la energia sismica.

A continuacion se describen brevemente estos aspectos.

1.3.2 Caracterizacion de zonas fuente
a) Localizacién

Las zonas o fuentes generadoras de sismos, denominadas zonas sismogené-
ticas, son voliimenes litosféricos asociados a ciertas caracteristicas tectonicas,
donde se presume que pueden ocurrir sismos con origen tectonico similar. Una
fuente sismogenética corresponde, generalmente, a una o varias fallas activas'!
y su localizacién y geometria es de suma importancia para la evaluacién de la
peligrosidad. La tarea de identificacion de las zonas sismogenéticas depende de la
informacion que se posea de la regién estudiada. Cuando las fuentes corresponden
a zonas interplacas —asociadas éstas a grandes fallas activas, probablemente
superficiales como, por ejemplo, la costa oeste del continente americano— es
mucho mas fécil identificarlas. Por el contrario, cuando las fuentes corresponden
a zonas intraplacas, —que no estan asociadas a fallas activas como, por ejemplo,
la costa oeste del Mediterraneo— la tarea de identificacién puede ser muy difieil.
En cualquier caso, es obvia la necesidad de la completa identificacion de las fallas.
Sin embargo, existen las denominadas fallas ciegas, que solo se pueden identificar
después de que hayan sido generadoras de algin sismo, tal como fue el caso de
los terremotos de Withiers Narrows (1987) y Loma Prieta (1989) en California'.

Cuando las fuentes sismogenéticas son extensas y se hace dificil el determi-
nar todas las fallas activas que contienen, se requiere realizar una zonificacion
sismotectonica, es decir, una subdivision del territorio bajo estudio en zonas con
un comportamiento sismico homogéneo desde el punto de vista tectonico.

b) Cuantificacién del potencial sismico

Para terminar de caracterizar una zona fuente se requiere conocer su poten-
cial sismico, para lo cual existen dos procedimientos, uno determinista y otro
probabilista.

» Método determinista. Se considera que la sismicidad futura de una region
sera idéntica a la del pasado. Por este motivo, los valores maximos de los
pardmetros que definen el movimiento del terreno, tales como la aceleracion,
la intensidad y, a veces, la magnitud, se determinan directamente a partir de
los valores correspondientes obtenidos durante los terremotos ocurridos en
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el pasado en la region. La mas importante critica que se le puede hacer a
este método consiste en que el maximo histérico del pardmetro que define el
movimiento no tiene porqué ser necesariamente el méximo futuro. Por este
motivo, los métodos basados en la sismicidad histérica son muy sensibles
al nivel del conocimiento acerca de la sismicidad de la zona, siendo mas
correctos cuando se poseen mas datos.

e Métodos probabilistas. Se fundamentan en el hecho de que, a partir de
la sismicidad histérica, pueden establecerse leyes estadisticas que definan el
comportamiento sismico de una regién‘', Dichos métodos requieren datos
referentes a los siguientes aspectos:

b zonas sismogenéticas
b maximo terremoto esperado en cada una de las zonas

b relaciones frecuencia de ocurrencia-magnitud de la zona y evaluacién de
los periodos de retorno

El primer problema que se plantea es el obtener las frecuencias de ocu-
rrencia (v) de los terremotos, el cual se resuelve utilizando la Teoria de las
Probabilidades™®!®), El resultado final de la aplicacion de los métodos pro-
babilistas es la probabilidad de ocurrencia de los distintos tamanos de terre-
motos, siendo la tendencia general la de obtener intensidades macrosismicas
maximas o aceleraciones méaximas, para un lugar dado y en un intervalo
de tiempo determinado. Este tipo de resultado es de gran utilidad para la
ingenieria a la hora de definir la accién sismica de disefo, ya que evita la
utilizacion tinicamente de los valores maximos de la accion.

1.3.3 Mecanismo de propagacién de la energia sismica

Una vez conocidas las zonas sismogenéticas del territorio en estudio y el
potencial sismico del mismo, se requiere conocer cémo se propaga aquella parte
de la energia emitida en la fuente que se convierte en ondas sismicas, hasta
un punto especifico de la Tierra. Como se observa en la figura 1.3, las ondas
sismicas se propagan a través de los estratos rocosos hasta llegar al punto donde
la sefial estd representada por X,. En el trayecto R, recorrido por la onda
ocurren diferentes fenémenos, de los cuales los mas importantes son la ezpansidn
geométrica y la atenuacion aneldstica.

La expansién geométrica representa la disminucion de la amplitud de las on-
das en funcion de la distancia, debido a la variacién de la energia por unidad de
voliimen provocada por la ampliacién del frente de onda, es decir, debido a un
cambio en la densidad y en la distribucion de la energia total, la cual permanece
constante. La atenuacion aneldstica expresa también el decrecimiento de la am-
plitud, pero debido a otros fenémenos que no son atribuidos a la expansion: la
atenuacidn intrinseca y la atenuacion dispersiva. La primera esti relacionada
con la pérdida de la energia de las ondas sismicas en forma de calor y debido a
deformaciones ineldsticas del medio. La segunda no es un proceso de disipacion
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de energia, sino mas bién una redistribucién de la misma en el espacio y en el
tiempo (cambio de direccién y desfazamiento) debido a la interaccién entre las
ondas y a la heterogeneidad del medio atravesado. Esto quiere decir que la ate-
nuacién depende tanto de la distancia como del medio por el que se propagan
las ondas sismicas.

Haciendo uso de la definicién de intensidad macrosismica y elaborando mapas
de isosistas de un terremoto, que son curvas de igual intensidad, se observa que
los efectos de los terremotos decrecen en tamaiio conforme se alejan del foco. Por
ello, 1a relacién intensidad-atenuacién ha sido muy utilizada para inferir funciones
que respondan al fenémeno en cuestion. Dichas funciones se denominan leyes de
atenuacién y generalmente relacionan la intensidad en un sitio con la distancia
focal. La relacién depende de la magnitud del terremoto, de las caracteristicas
geoldgicas y geotéenicas del suelo de la zona y de algiin pardmetro adicional que
se introduce para evaluar los efectos focales.

Otras leyes suponen una fuente sismica puntual para modelizar la dismi-
nucion de intensidad AT en funcién de la distancia epicentral a partir de la
expansién geométrica y de la atenuacion aneldstica'®

n
Al=I.-I,=K| lug;—n +7 log,, e(r — h)] (1.6)

donde I, es la intensidad macrosismica en el epicentro, I la intensidad en el
sitio estudiado, r la distancia focal al sitio, h la profundidad focal, K un factor
tomado de datos experimentales (= 3) y n un factor que, para distancias cortas,
es igual a 1. De esta manera la ecuacion (1.6) se transforma en

e

AI=3log;

+ L.3y(r — h) (1.7)

donde el coeficiente 7, denominado coeficiente de atenuacion anelistica, se ex-
presa como

7= :—é (1.8)

En esta ecuacién, f es la frecuencia de las ondas utilizadas para la evaluacion de
la atenuacién y v su velocidad de propagacion en el medio caracterizado por el
factor @, denominado factor de calidad. Si se supone que los danos ocasionados
en un sitio por un sismo de intensidad I se deben principalmente a los modos
superiores de vibracién de las ondas superficiales Ly —que son de frecuencias
préximas a 1 Hz, y que se propagan por la corteza terrestre con una velocidad
media del orden de 3.5km/s—, la ecuacion (1.8) se transforma en

|
PGS (1.9)
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La obtencién de los valores del factor @) se hace imprescindible en los estu-
dios de peligrosidad; sin embargo, para su determinacién se requieren registros
sfsmicos —como minimo sismogramas—. En la referencia (17) pueden obser-
varse procedimientos para determinar la distribucién de los valores de @ y una
aplicacién al estudio de la Peninsula Ibérica.

Es necesario también obtener relaciones entre valores maximos de la acele-
racién, velocidad o desplazamiento y la intensidad macrosismica y, por ende,
entre los mencionados valores y las leyes de atenuacion. Esto se debe a que el
disefio rutinario de estructuras necesita una definicién de la accién basada en
los pardmetros maximos del movimiento sismico o en los espectros de respuesta
esperados. Este problema suele resolverse mediante estudios estadisticos y leyes
empiricas que relacionen los pardmetros mencionados. Sin embargo, no se han
obtenido buenas correlaciones cuando se han relacionado solo dos parametros
como, por ejemplo, la aceleraciéon maxima y la intensidad macrosismica. Por
esto han sido sugeridas expresiones involucrando varios parametros tal como

log ay, = 0.14 Iym + 0.24 M — 0.68 log R+ 0.73 + (1.10)

donde ay, es la aceleracion maxima horizontal, Imm es la intensidad macrosismica
en la escala Mercalli Modificada, M es la magnitud del terremoto, R la distancia
epicentral y § caracteriza sismicamente la region‘®), La existencia de acelerogra-
mas facilita la tarea, puesto que permite obtener tanto los valores méximos de
aceleracion, velocidad y desplazamiento, como los espectros de las senales. Sin
embargo, la complejidad del problema es mayor cuando solo se dispone de regis-
tros proporcionados por sismégrafos o cuando no se dispone de registro alguno.

1.3.4 Evaluacién de la peligrosidad sismica a escala regional

La evaluacién de la peligrosidad sismica en una regién completa puede reali-
zarse mediante varias metodologias. Algoritmos conocidos, como los de Cornell
y McGuire, son generalmente los utilizados para realizar la mencionada evalua-
cién. Varios otros métodos, como el propuesto en la referencia (18), utilizan
técnicas bayesianas para solucionar el problema de la falta de datos en regiones
de sismicidad moderada o baja.

Para explicar el proceso de evaluacién de la peligrosidad sismica, se sigue la
metodologia propuesta por Algermissen!'"; una descripcién completa del proceso
puede observarse en la figura 1.4. Se considera que el parametro de calculo es
la aceleracion maxima esperada en terreno firme o consolidado y que, median-
te alguna expresion, dicha aceleracién puede relacionarse directamente con la
intensidad macrosismica. A partir de la caracterizacién de las zonas fuente y de
la ubicacién del emplazamiento en la region —figura 1.4(a)—, establecidas las
leyes de recurrencia para cada una de dichas zonas fuente —figura 1.4(b)— y
utilizando las leyes de atenuacion —figura 1.4(c)—, es posible considerar el efecto
combinado de cada una de las zonas y determinar la probabilidad correspondiente
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a distintos valores de la aceleracién del movimiento sismico. En el caso de la
figura 1.4(d), se determina la probabilidad de ocurrencia P(a) de que una acele-
racién, generada por una fuente sismogenética cualquiera, resulte igual o inferior
a un cierto valor a prefijado, siempre y cuando el sismo tenga una magnitud
mayor a una especificada como minima, que usualmente es My;, > 3. La forma
tipica de P(a) se observa en la figura 1.4(d) y la distribucién de P(amay) en la
figura 1.4(e), para diferentes valores de t en afios.
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Figura 1.4 Proceso de evaluacién de la peligrosidad sismical!®),

En el disefio de estructuras se adopta un tamaiio de la accién de acuerdo con
el denominado periodo de vida o tiempo de exposicién de la estructura; dentro de
este tiempo se espera que la accién de disenio no sea excedida para un determinado
nivel de probabilidad de ocurrencia. Dicho tiempo de exposicion varia segiin la
importancia de la estructura y, por ello, es de gran interés el relacionarlo con
el periodo de retorno de los terremotos, que es el tiempo medio transcurrido
entre la ocurrencia de sismos con la misma caracteristica especifica. Cuando
la mencionada caracteristica es, por ejemplo, la aceleracién méaxima, al periodo
de retorno se le puede denominar Tr(@max). Sit es el tiempo de exposicion,
la probabilidad de excedencia, en t afios, de un sismo de tamafio asociado al
periodo de retorno dado —su definicié se fundamenta en la suposicién de que
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los terremotos son eventos mutuamente excluyentes—, puede expresarse de la
siguiente manera®):

U G

(1.11)
Mediante tales relaciones han sido obtenidos mapas de peligrosidad sismica de
toda una regién, para terremotos con distintas intensidades probables (o distintas
aceleraciones maximas), asociadas a un periodo de retorno determinado. Un
ejemplo es el mapa de peligrosidad sfsmica de Espafia de la figura 1.5, obtenido
en intensidades MSK, mediante métodos probabilistas para un periodo de retorno
de 1000 anos.
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Figura 1.5 Mapa de peligrosidad sismica para un periodo de retorno de 1000 anos(?9),

La influencia del tipo de método utilizado en los resultados de los estu-
dios de peligrosidad, es menos importante que la preparacién cuidadosa de los
datos('®). La falta de catdlogos histéricos completos, la inexactitud y, a veces,
el desconocimiento total de las fuentes sismogenéticas, asi como el insuficiente
conocimiento de las leyes de atenuacién para el sitio en cuestion y las incertidum-
bres en la localizacién de los epicentros y en las intensidades, son dificultades
que pueden ser determinantes para la fiabilidad de los resultados, especialmente
en regiones de sismicidad moderada y baja"®.
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1.3.5 Evaluacién de la peligrosidad sismica a escala local

Los estudios de evaluacién de la peligrosidad sismica proporcionan datos
sobre la probabilidad de que ocurra un sismo de determinado tamaio, asociado
a un perfodo de retorno y a un tiempo de exposicion. La peligrosidad a escala
regional proporciona dicha informacién para estratos de terreno firme o roca. No
obstante, muy pocas veces las estructuras se cimentan sobre este tipo de estratos.
por lo que es necesario conocer cudl es el efecto de la presencia de capas de suelo
de menor calidad sobre las caracteristicas sismolégicas del lugar. Es por este
motivo que se hacen necesarios estudios de la peligrosidad sismica a escala local,
denominados también estudios de microzonificacién. Bésicamente, tales estudios
plantean dos tipos de problemas:

o efecto de amplificacién dindmica debido a la geometria y naturaleza del suelo
que se encuentra sobre roca en la proximidad del lugar de estudio y la co-
rrespondiente distorsién de la seial sismica debida al filtrado de frecuencias;

e efectos indirectos producidos por las ondas sismicas, tales como deslizamien-
tos, licuefaccién, etc.

a) Efectos de amplificacién a escala local

Durante terremotos pasados han sido observadas concentraciones de dafio en
estructuras emplazadas en ciertos lugares mas alejados del epicentro que otros.
Mas atin, la comparacién de registros sismicos obtenidos en el mismo sitio, en el
subsuelo y en la superficie, ha permitido observar diferencias en la amplitud, en
el contenido de frecuencias y en la duracién del movimiento registrado, tal como
puede apreciarse en la figura 1.6.
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Figura 1.6 Registros de aceleracién en la superficie y en el subsuelo obtenidos en
Urasayu, Japén mostrando efectos locales de amp]iﬁcaciénm}.
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Al linealizar el proceso de transmisién de ondas descrito en la figura 1.3,
el comportamiento de un depésito de suelo puede considerarse como el de un
filtro cuya funcién de transferencia A depende de las propiedades dindmicas del
suelo y de la geometria del depésito. Por ello, el suelo puede actuar no solo
como transmisor de energia, sino también como disipador. En el primer caso,
su comportamiento es el de un filtro paso-banda, modificando la amplitud y el
espectro de frecuencias de las ondas; en el segundo amortigua el movimiento del
suelo, distribuyendo una parte de la energfa de vibracién al suelo del entorno y
otra a la estructura. Obviamente, para la frecuencia de resonancia se producirian
darfios catastréficos en las estructuras que no tengan la ductilidad suficiente. De
hecho, tal circunstancia ha sido observada durante muchos terremotos ocurridos
en el pasado. Uno de los ejemplos mas documentados y representativos es el del
terremoto de México, del afio 1985, donde se alcanzé una magnitud de Mg =
8.1 y la intensidad sentida en el distrito federal, a 400km del epicentro, llegd
a IX en la escala MMI, provocando el colapso parcial o total de 400 edificios y
causando la muerte de al menos 10.000 personas, La capa sedimentaria saturada
de un antiguo lago que forma el subsuelo de ciertas zonas de la ciudad Yy que
llega a alcanzar un espesor de 46 m, causé una fuerte amplificacién llegdndose a
registrar una aceleracién méaxima de mas de 4 y hasta 5 veces la correspondiente
a suelo firme. En la figura 1.7 se muestra la componente este-oeste de los ace-
lerogramas registrados en dos estaciones de diferentes, la primera situada en la
Ciudad Universitaria (UNAM) sobre suelo firme y la segunda en la Secretaria
de Comunicacién y Transporte (SCT) sobre suelo blando. La figura 1.8 muestra
los espectros de respuesta de los acelerogramas anteriores, donde puede verse el
efecto del suelo blando de México, tanto en la amplitud como en el contenido de
frecuencias.
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Figura 1.7 Acelerograma componente es- Figura 1.8 Espectros de respuesta (amor-
te-oeste, terremoto de México tiguamiento 5%) de las compo-
de 1985012, nentes del sismo(12),
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El efecto de las condiciones locales del sitio se toman en cuenta en los analisis
de peligrosidad mediante varios procedimientos, cuya aplicacién depende de los
datos que se tengan y de la importancia del problema. Las normativas de diseno
de edificios suelen tomar en cuenta el efecto del suelo multiplicando el cortante
en la base por un factor de sitio S; por ejemplo, en el Uniform Building Code del
afio 1985, el factor S varia entre 1.0 para suelos firmes o roca y 1.5 para suelos
blandos arcillosos. Sin embargo, en la normativa de 1989 aparece un factor de 2
para un suelo muy blando de gran espesor.

Otra alternativa de andlisis estd basada en el uso de relaciones obtenidas
a partir de observaciones, las cuales indican una fuerte correlacién entre la ve-
locidad de las ondas de corte y un factor promedio de amplificacion espectral
horizontal.

Se ha observado que los accidentes orograficos, tales como colinas o monta-
fias, pueden amplificar la sefial en un 10 o 20%. Algunas normativas como, por
ejemplo, la francesa incluyen un factor T que varia entre 1.0 y 1.4, dependiendo
de la forma del accidente; sin embargo, no son muy utilizadas en la actualidad
correcciones de parametros de peligrosidad debidas a este fenémeno®).

Una manera mas rigurosa de representar los efectos de amplificacion de los
suelos considera su modelacién mediante columnas definidas en base a juicios
geolégico-topograficos y geotécnicos. Algunos modelos admiten un comporta-
miento lineal del suelo, con pardmetros eldsticos que no varian en funcién de
la excitacién dinamica®"; otros consideran su no linealidad utilizando formula-
ciones semi-acopladas mediante técnicas de elementos finitos.

b) Efectos indirectos

Los més importantes efectos locales indirectos son la licuefaccion, los desliza-
mientos, asentamientos y avalanchas. Examinando los efectos de los terremotos
pasados se ha podido observar que, en ciertas zonas, dichos fenomenos sue-
len ser la principal causa de las pérdidas, tanto materiales como de vidas hu-
manas. Fenémenos de este tipo se han producido durante los terremotos de Ni-
igata (1964), Alaska (1964), Montenegro (1979), Loma Prieta (1989), Colombia
(1985,1994), etc., ¥ su consideracion en la evaluacién de la peligrosidad sismica
se hace necesaria.

1.4 VULNERABILIDAD SISMICA

A partir de experiencias de terremotos pasados se ha observado que ciertos
edificios, dentro de la misma tipologia estructural, experimentan un dano mas
severo que otros, a pesar de estar ubicados en la misma zona. Al grado de dafio
que sufre una estructura, ocasionado por un sismo de determinadas caracteristi-
cas, se le denomina vulnerabilidad. Por ello, a los edificios se les puede clasificar
en “mds vulnerables” o “menos vulnerables” frente a un mismo evento sismico.
Si se observa la figura 1.3, la respuesta X, de la estructura es consecuencia de
la convolucién del movimiento en la cimentacién por la funcién de transferen-
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cia D. La vulnerabilidad frente a un sismo de determinadas caracteristicas es
una propiedad intrinseca de cada estructura y, por tanto, independiente de la
peligrosidad del emplazamiento. Esto quiere decir que una estructura puede ser
vulnerable pero no estar en riesgo si no se encuentra en un sitio con una cierta
peligrosidad sismica. Examinando el problema desde este punto de vista, es ob-
vio que el concepto de vulnerabilidad sismica es aplicable a cualquier obra de
ingenieria civil —edificios, presas, carreteras, puentes, taludes, depdsitos, ete.—
cuyo comportamiento ante un posible terremoto se requiera conocer.

El dafio que puede sufrir un edificio puede ser de dos tipos: a) estructu-
ral, que se produce en elementos que forman parte del sistema resistente y b)
no estructural, que ocurre en los elementos que no forman parte del sistema re-
sistente principal, incluyendo el dafio arquitectonico o en los sistemas mecénicos,
eléctricos, sanitarios asi como en su contenido. El dafio estructural depende
del comportamiento de los elementos del esquema resistente como, por ejemplo,
vigas, columnas, muros de corte, sistemas de piso, etc. y puede cuantificarse me-
diante un indice de dasio local, asociado al elemento. Se puede también definir
un fndice de dasio global, de toda la estructura en conjunto, a partir de las con-
tribuciones ponderadas de los indices de daiio local. Por otra parte, el dano no
estructural se evaliia en funcién de las deformaciones y distorsiones que sufra la
estructura y, en ocasiones, a partir de la aceleracion que experimente la misma.

Desde el punto de vista de los costes financieros, es necesario conocer un
indice de daiio econdmico global de la estructura, que, generalmente, se define
como

coste de reparacion del dano

Indice de dano econdomico =

(1.12)

coste de reposicion

El indice de dafio econémico debe ser relacionado con el indice de dafio estruc-
tural. Este problema no tiene facil solucién y dependera tanto de la tipologia
estructural como de factores propios de cada pais y de cada regién. Se han pro-
puesto, sin embargo, algunas relaciones entre los indices de dafio estructural y
los indices de dafio econémicol®?%), Algunos autores recomiendan que, a falta de
datos sobre estas correlaciones, se considere el indice de dafio econ6émico igual al
indice de dafio global de la estructura®). Para edificios de mamposteria no re-
forzada, esta idea parece razonable; sin embargo, para edif icaciones de hormigon
armado el problema es mas complicado.

La observacién de los dafios causados por sismos ha dado origen a las escalas
de intensidad macrosismica tal como se conocen hoy en dia. Dado que la vulne-
rabilidad sismica también nace de la observacién y cuantificacion de los danos
ocasionados por terremotos, ha sido denominada vulnerabilidad observada; dicha
vulnerabilidad estéd basada en métodos de cardcter empirico o subjetivo. Sin
embargo, es posible cuantificar el dafo ocasionado por un sismo en una estruc-
tura mediante modelos matematicos © mecanicos, denominandose el resultado
de estos estudios vulnerabilidad calculada®®.
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No existen metodologias estandar para estimar la vulnerabilidad de las es-
tructuras y, en particular, de los edificios. Las referencias (26) y (27) recogen
diferentes metodologias propuestas, resaltando sus ventajas y desventajas en
cada caso.

El resultado de los estudios de vulnerabilidad es un indice de dafio que ca-
racteriza globalmente la degradacién que sufriria una estructura de una tipologia
dada, sometida a la accién de un sismo de determinadas caracteristicas. Dicho
resultado puede expresarse de dos maneras, mediante las denominadas matrices
de probabilidad de datio, o en forma de funciones de vulnerabilided. Las matrices
de probabilidad de dafio expresan en forma discreta la probabilidad condicional
P[D = j|i] de obtener un nivel de dafio igual a j, dado un sismo de tamaifio
1. Las funciones de vulnerabilidad son relaciones gréificas o matemdticas que
expresan en forma continua la vulnerabilidad en funcién de algin pardmetro que
describa el tamano del sismo. Ejemplos de funciones de vulnerabilidad pueden
verse en la figura 1.9, en la cual se recopilan datos proporcionados por diferentes
estudios post-terremoto para diferentes tipologias de estructura®®). Las curvas
1A y 1B representan estructuras de madera, 24 y 2B estructuras de acero, 34,
3B y 3C estructuras de hormigén armado con o sin muros de corte y 44, 4B y
4C estructuras de mamposteria reforzada y no reforzada.
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Figura 1.9 Funciones de vulnerabilidad para diversas tipologias estructurales(28)
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Es importante recalcar la influencia que tiene el asi denominado “factor
pais”, en las funciones de la figura 1.9. Las mencionadas funciones no pueden
ser aplicadas directamente a cualquier region del mundo, sino que deben ade-
cuarse factores locales que incidan en la forma de las curvas. Sin embargo, lo
mds 1itil seria disponer de funciones de vulnerabilidad para las diferentes regiones
donde se requieran estudios de riesgo simico. La obtencién tanto de matrices de
probabilidad de daiio, como de funciones de vulnerabilidad, puede realizarse, por
una parte, mediante levantamientos de danos producidos por sismos seguidos de
estudios estadisticos —vulnerabilidad observada- y, por otra, mediante la simu-
lacién de resultados basada en modelos mateméticos y mecénicos de estructuras
— vulnerabilidad calculada—. Un aspecto fundamental que influye determinan-
temente en la incertidumbre de estos estudios, es la seleccion del parametro que
expresa el tamaifio del sismo y la manera de relacionar la peligrosidad sismica con
tal parametro. En los dos procedimientos descritos anteriormente se ha supuesto
como medida del sismo una escala de intensidad macrosismica.

Cabe destacar también, que se han realizado estudios de vulnerabilidad sis-
mica para el equipamiento y maquinaria, es decir, para el contenido en riesgo de
ciertas estructuras frente a un posible sismo®”),

Tal como se ha visto, el concepto de vulnerabilidad sismica es indispensable
en los estudios de riesgo sismico y en la mitigacién de desastres por sismos. Pero
ademais de ésto, el concepto de vulnerabilidad por si solo ha empezado a utilizarse
para otros propositos igualmente importantes como, por ejemplo, la evaluacion
de la vulnerabilidad por zonas en diversas ciudades. El objetivo de tales es-
tudios es proporcionar informacién iitil para la prevencién de desastres. Un
ejemplo de su aplicacién es la automatizacion de las redes de gas, pues mediante
la identificacion de las zonas vulnerables, es posible programar la paralizacion
del sumistro de gas en caso de sismo®). Otro campo de aplicacion directa del
concepto de vulnerabilidad es el disefio y redisefio urbano, que requieren infor-
macién para la toma de decisiones referentes, por ejemplo, a la readecuacion o
la demolicion de edificios peligrosos, a la ubicacién de hospitales y puestos de
socorro en la zona o al disefio de vias alternativas de escape y de rapido acceso
de ayuda hacia las zonas mds vulnerables.

1.5 EVALUACION DEL RIESGO SISMICO

Los estudios de riesgo sismico han aumentado considerablemente desde los
afios 80, mas especificamente, a partir de los devastadores terremotos de Ruma-
nia (1977) y Yugoeslavia (1979)(**39. El riesgo sismico se enmarca dentro de
los siguientes conceptos:

o la peligrosidad sismica que representa la probabilidad de ocurrencia, den-
tro de un perfodo especifico de tiempo y dentro de un area dada, de un
movimiento sismico del terreno de una intensidad determinada.

e la vulnerabilidad sismica de una estructura o grupo de estructuras, defini-
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da como el grado de dafio debido a la ocurrencia de un movimiento sismico
del terreno de una intensidad determinada.

o el riesgo sismico especifico representa la probabilidad de que una estruc-
tura o grupo de estructuras en riesgo, sufra uno o varios grados de dafio
durante un tiempo de exposicién dado.

e el riesgo sismico se define como el grado esperado de pérdidas sufridas por
una estructura o un grupo de estructuras en riesgo, durante el periodo de
exposicion considerado.

Puede observarse que el riesgo especifico depende tanto de la vulnerabilidad
de la estructura en riesgo, como de la peligrosidad del sitio de emplazamiento.
El riesgo sismico en cambio, depende del riesgo especifico y del coste o valor de
la estructura o del elemento en riesgo, coste que puede ser de cualquier tipo: sea
econoémico, financiero, de indeminizacion, social, humano, ete.

Sandi®) desarrolla un marco matemitico de los conceptos antes definidos
y expresa el riesgo especifico S como la convolucién entre las probabilidades
de ocurrencia de todas las intensidades posibles de terremotos, es decir la peli-
grosidad sismica H y la vulnerabilidad V correspondiente a cada intensidad de
terremoto considerado. Su expresion seria

S=HQV (1.13)

mientras que el riesgo sismico R se obtiene mediante la operacién de convolucion
@ entre S y el valor de los elementos en riesgo E

R=S®E (1.14)

Fl valor de los elementos en riesgo proviene tanto de los costes directos de los ele-
mentos estructurales, no estructurales y del contenido del edificio, como también
de los costes indirectos. Dichos costes indirectos pueden ser, por una parte so-
ciales o sicolégicos y por otra parte de produccién, de ventas y de depreciacion de-
bidas a la interrupeién del servicio de las estructuras y de las comunicaciones'®,
El riesgo especifico S se puede deseribir de la signiente manera:

o Utilizando matrices de probabilidad de dano
§ =33 P[D=jli] Pl (1.15)
j i

En este caso, S se obtiene como la probabilidad condicional de que se produzea un
nivel de dafio j dado un sismo de intesidad 7, multiplicada por la probabilidad de
oeurrencia de dicho sismo para un periodo de retorno dado y todo esto para cada
nivel de daiio asociado a cada intensidad. De esta manera, el riesgo especifico 5
queda relacionado con el mismo periodo de retorno de la peligrosidad sismica.

e Utilizando funciones de vulnerabilidad
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F(d) = f: fn fmax e dlT) f(DdAIdd (1.16)

S = F(dmax) (1.17)

d es la variable de dafio estructural, F(d) es la funcién de distribucion de proba-
bilidad de daiio acumulada para un valor d = d, f(d|I) es la funcién de densidad
de probablidad de dafio condicionada respecto a la intensidad del sismo y f(I)
es la funcién de densidad de probabilidad de la intensidad del terremoto. Por
consiguiente, el riesgo especifico § vendra dado por el valor maximo de la funcién
de distribucién de dafio acumulada®.

El proceso de evaluacién del riesgo sismico queda explicado de manera sintéti-
ca en la figura 1.10. El territorio se discretiza en un sistema de pequeiias unidades
graficas —figura 1.10(a)— paralas cuales puede almacenarse, mediante una base
de datos, la informacién referente tanto a su ubicacién y localizacién en la zona,
como los resultados de la macro y de la microzonificacién, informacion sobre
las tipologias estructurales existentes, su valor econdmico, ete. Se incluye entre
los datos la relacién entre el indice de daiio global y la intensidad del sismo
caracterizado por los parametros utilizados en la evaluacion de la peligrosidad.
Dicha relacién esté esquematizada en la figura 1.10(b) a traves de funciones de
vulnerabilidad para diferentes tipologias estructurales. Finalmente, se obtiene
un mapa como el de la figura 1.10(c), que muestra las pérdidas sufridas por las
estructuras para el sismo esperado en un periodo de retorno dado, denominandose
a este mapa escenario de daio®*Y,

La presentacion de los resultados en forma de mapas teméaticos, mostrando
los posibles escenarios de dafio de la zona en estudio, permite estimar localiza-
ciones y regiones con riesgo sismico mas alto, sitios con efectos locales del suelo
més marcados, estructuras més vulnerables, estimaciones de pérdidas esperadas,
dando una idea global del problema y poniendo las bases para solucionar el
problema de mitigacion del riesgo sismico.

1.6 MITIGACION DEL RIESGO SiSMICO

La forma de mitigar el riesgo sismico en un lugar determinado se estudia
partiendo de la misma definicion del riesgo R. Observando las ecuaciones (1.13)
y (1.14), es obvio concluir que para disminuir R debe disminuirse la peligrosidad
H, la vulnerabilidad V o el coste E.

En cuanto a la peligrosidad sismica, es posible reducirla influyendo en las
condiciones locales del suelo, escogiendo, por ejemplo, localizaciones lo suficien-
temente alejadas de fallas, de rellenos, de zonas sismogenéticas en general y de
lugares de posibles asentamientos, deslizamientos, avalanchas o de alto potencial
de licuefaccién y, estudiar la posibilidad de utilizar técnicas de mejoramiento de
las condiciones del suelo. Referente a la reduccion de la vulnerabilidad, se deben
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(a) Datos del valor de los edificios, {b) funciones de vulnerabilidad para las
tipos de estrucluras e intensidad estrocturas por tipo de Pnr
del Lterremoto
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Figura 1.10 Proceso de convolucién matematico-grifico entre peligrosidad y vulne-
rabilidad y obtencién de escenarios de dafio(®®),

considerar dos casos. El primero es el de una futura estructura; la reduccion de su
vulnerabilidad se puede lograr por medio del cumplimiento de todos los requisi-
tos de las normativas de construecion sismo-resistente. Por ello, es también muy
importante que se mejoren dichas normativas conforme avancen los conocimien-
tos acerca del comportamiento sismico de las estructuras. Adicionalmente, es
escencial mejorar la tecnologia y la calidad de la construccién. El segundo caso
es el de las estructuras ya existentes. La tinica alternativa para mitigar el riesgo
sismico de éstas es la reduccién de su vulnerabilidad a partir de una evaluacién
de las pérdidas esperadas debidas a la accién de un sismo de determinadas carac-
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teristicas y realizar un estudio econémico coste-beneficio, a fin de decidir entre
su reforzamiento, rehabilitaciéon o demolicion. En la practica, este ultimo caso
es el mas comtin, debido a la existencia de un nimero muchisimo mas grande de
obras construidas que de obras por construir.

Sobre el coste E no puede actuarse de manera eficaz. Sin embargo, cuando
se estan estudiando las pérdidas humanas, se deben emprender camparnas de
preparacién y educacion de las personas sobre los peligros existentes, explicando
las formas de protegerse durante terremotos. Las pérdidas pueden también re-
ducirse si se elaboran regulaciones urbanas que traten de evitar concentraciones
masivas en sitios en riesgo. Asi mismo, es importante que el nimero de centros
de atencién y socorro frente a catdstrofes crezca de manera proporcional a la
poblacién®®).

1.7 EJEMPLO DE APLICACION: SIMULACION DE
ESCENARIOS DE DANO

1.7.1 Método del indice de vulnerabilidad

Se ha escogido el método del indice de vulnerabilidad, desarrollado y amplia-
mente aplicado en diversas zonas de Italia como método de evaluacién sismica
de las estructuras. Dicho método identifica los parimetros més importantes
que controlan el dafio en un edificio frente a acciones sismicas, los cuales son
calificados individualmente en una escala numérica afectada por un factor de
peso W;, que trata de resaltar la importancia de un parametro respecto al resto.
En la tabla 1 pueden verse los once parametros considerados en el anilisis y
sus correspondientes calificaciones IK; de acuerdo con las condiciones de calidad:
desde A —o6ptima— hasta D —mala—. En la misma tabla se han incluido los
valores iniciales atribuidos a los pesos W;. A partir de estas caracteristicas se re-
aliza una calificacion global de la estructura mediante el indice de vulnerabilidad
del edificio (Iy), que se define mediante la ecuacion®®

11
L=) KiW; (1.18)

i=1

donde el sumatorio se efectiia sobre los once parametros mencionados. Para
los valores de la tabla 1, el indice de vulnerabilidad Iy toma valores entre 0 y
382.5. Utilizando funciones de vulnerabilidad, es posible relacionar el indice Iy
con el fndice de dafio D del edificio cuyo valor, expresado en porcentaje, estd
comprendido entre 0 y 100.

Después de los sismos ocurridos el 23 de Diciembre de 1993 y 4 de Enero
de 1994 en una amplia zona del sur de Espana, se ha realizado un estudio post-
terremoto. Los epicentros de los sismos se localizaron en la provincia de Almeria;
el primero cerca de las poblaciones de San Roque y Berja y el segundo a unos 20
km de la costa, frente a las localidades de Almerimar y Banos. La profundidacd
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Tabla 1 Escala numérica del indice de vulnerabilidad (I,). A, B, C y D describen las
condiciones de calidad de los diferentes parametros.

Num Parametro KA | K;B | K;C | KiD | Peso W;
1 Organizacion del sistema resistente 0 5 20 45 1.0
2 Calidad del sistema resistente 0 5 25 45 0.25
3 Resistencia convencional 1] b 25 45 1.5
4 Posicion edificio y cimentacion 0 b 25 45 0.75
5 Dialragmas horizontales 0 5 15 45 1.0
fi Conliguracion en planta 0 5 25 45 0.5
7 Configuracion en elevacion 0 5 25 45 1.0
8 Separacidn maxima entre muros 0 5 25 45 0.25
9 Tipo de cubierta ] 15 25 45 1.0
10 Elementos no estructurales 0 1] 25 45 0.25
11 Estado de conservacion 0 5 25 45 1.0

focal fue de 10-15 km. La intensidad maxima evaluada en los sitios mas criticos
alcanzé el grado VII en la escala MSK, resultando seriamente afectadas ciertas
estructuras, tanto de mamposteria como de hormigén armado. El procedimiento
se inicié con un levantamiento de los datos de cada edificio estudiado; a la
vez que se examiné su vulnerabilidad, se realizé una evaluacion del dafio que
sufrieron. Disponiéndose de los indices de vulnerabilidad y de dano de cada
edificio se obtuvo, mediante un andlisis estadistico, la funcién de vulnerabilidad
correspondiente al nivel de intensidad del terremoto ocurrido en el lugar (figura
1.11), siendo ésta la primera funcién de vulnerabilidad observada obtenida a
partir de un estudio post-terremoto en Espana.

Un primer objetivo de este ejemplo es el de simular funciones de vulnerabili-
dad y de calibrar dichas funciones a partir de la mencionada funcién de vulnera-
bilidad observada; luego, mediante un analisis probabilista, se derivan matrices
de probabilidad de dafio. Finalmente, se aplica el método del indice de vulne-
rabilidad para establecer posibles escenarios de dafio en un sector de Barcelona.
Los desarrollos que se describen a continuacion se han llevado ha cabo para
edificios de mamposteria no reforzada. Sin embargo, se ha considerado que es
de utilidad incluirlos en este capitulo, primeramente por su caracter informativo
y, en segundo lugar, por el hecho de que los principios generales en los que se
fundamentan son vélidos también en el caso de estructuras de hormigén armado.

1.7.2 Simulacién y calibracién de funciones de vulnerabilidad

Se ha escogido el modelo de Abrams®™, el cual refleja adecuadamente el
comportamiento inelastico de los edificios de mamposteria no reforzada y sus
modos de fallo, tanto a flexocompresién como a cortante. Dicho modelo ha sido
aplicado a las estructuras modelizadas como edificios de cortante. Se evaluo
la capacidad maxima de los muros de resistir cargas sismicas, lo cual permitio
calcular un indice de dafio de la estructura mediante la relacién entre la solici-
tacién y los estados inicial y de maxima fisuracién, previos al colapso. Debido
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a la falta de resolucién caracteristica de los estudios de peligrosidad sismica, asi
como por requerimientos del modelo de Abrams, se opt6é por definir la accién
sismica mediante los espectros de respuesta de las normativas sismo-resistentes
espaiiolas(®®,

g' | i - ek i E P | i L i I 1

iy | | I [ ] J_ . F =4 CALIBRACION rmi VIl M5K

aul INTENSIDAD VII MSK f L e ey
F51 + & + + MUESTRAS i/ il o e
=gl REGRESION a’ = ;
% o f L

3 =L W W
a o | ! E‘ o Iy il )f
a” &, PE
ge 3 o Wk
= ; g “
2 2 !

o P o - J 4

— I + " - 1 4 K

0. 40. BO. 120, 160, I[iD. 240. 280, 320, 350, 400. 0. 40. &0, 120, 160, 200. 240, 280, 320, 360, 400,
INDICE DE YULNERABILIDAD INDICE DE VULNERABILIDAD

Figura 1.11 Funcién de vulnerabilidad ob- Figura 1.12 Simulacién de edificios para

gervada en Espafia, para un intensidad V1I ¥ comparacién
nivel de intensidad VII MSK. con la funcién observada.

s e e s s oo e [

& {[_ DT A Pesa Wi | Beaeiei [ o T Toerm
o~ S* ¢ 4 4 MULSTRAS GENERADAS ~ 1 1.':"] 1.015 1.085
s ?‘ 5 2 0.25 0.254 | 0.274
g ot 3 1650 | 1.523 | 1.643
@ @ Ly fad A q 0.75__| 0.762 | 0.821
o] g Lo odt O 5 1.00 1.015 | 1.095
=58 6 0.50 0.508 | 0.548
Zg AR e R d 1.00 1.015 | 1.095

< e 8 0.25_ | 0.254 | 0.274

B 9 .00 | 1015 | 1.095
0. 40, 0. 120. 160. 200, 240, 280, 310, 360, 400, 10 0.25 0.254 0.274
INDICE DE YULNERABILIDAD 11 1.00 1.015 1.095

Figura 1.13 Simulacidn final de edificios y Tabla 2 Valores de W; de la referencia (36)
regresion polinémica para in- y obtenidos del proceso iterativo.
tensidad VII MSK.

Se efectué primeramente la simulacién para la intensidad VII correspondiente
a la funcién de vulnerabilidad observada (figura 1.11) y se realizé un andlisis
regresional a fin de calibrar la curva observada. La estrategia utilizada ha con-
sistido en variar los pesos W}, pero manteniendo la relacién de proporcién entre
ellos, puesto que el método italiano jerarquiza los parametros que tienen mayor
influencia en el dafo esperado en un edificio mediante los mencionados pesos. La
calibracion se realizé “llevando” la curva simulada hacia la observada mediante
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una biisqueda de las raices de los polinomios de regresion, una inversion genera-
lizada condicional del sistema de ecuaciones generado por (1.18) y mediante un
nuevo andlisis polinomial regresional. Al final de un proceso iterativo se obtuvo
tanto la curva simulada calibrada a la observada (figura 1.12), como los nuevos
valores de W; (tabla 2) aplicables a la region.

Una vez realizada la calibracién, se generaron unos 2000 para los que se
realizaron los céleulos y se efectud el andlisis regresional, obteniéndose la forma
final de la funcién de vulnerabilidad simulada (figura 1.13).

1.7.3 Estudio probabilista y resultados de la simulacién

Utilizando el método del indice de vulnerabilidad, la expresién probabilista

para el caleulo del riesgo sismico especifico se escribe como(®

gl e pl
F(d) = j; fu fu Fd| Iy, D f (1) f(I)dId L, dd (1.19)

donde F(d) es la funcién de distribucién de dano acumulada para d = d. La
expresion f(d|Iy,I) es la funcién de densidad de dano condicionada sobre el
indice de vulnerabilidad y la intensidad del sismo, mientras que las funciones
f(Iy) y f(I) son las funciones de densidad del Iy y de la intensidad del terremoto
I. Nétese que el riesgo especifico S viene expresado por la ecuacion (1.17).

El proceso de simulacién se realizé luego para el resto de intensidades sismicas
consideradas, utilizando siempre los nuevos valores Wj. Se aplicé la técnica de
simulacién por Montecarlo, que consiste en simular mediante un proceso deter-
minista los resultados de muchos experimentos repetitivos a partir de datos de
entrada obtenidos de manera probabilista, construir el histograma de dichos re-
sultados y buscar la ley de distribucién de probabilidad que se le ajusta®). Se
realizaron histogramas de los resultados y se ajustaron modelos probabilistas
utilizando niveles de significancia de 5% o 10% como, por ejemplo, en las figuras
1.14 y 1.15. De esta manera pueden definirse las funciones f(Iy) y f(d|lv,I). La
funcién f(I) se obtiene a partir de estudios de peligrosidad sismica. La ecuacion
(1.19) puede discretizarse y, de esta manera, obtener la probabilidad condicional
de dafio P[d | Aly,All, en forma de matriz de probabilidad en tres dimensiones

n om
Pld; < d < diyg] =) Pldi < d < digy|[Iv;<hv<lv;,, 1< I<I}jyq) (1.20)
k=1=1 3

X P[I\rj{.rv{fvj+1] X P{Ik < I < Ik-l—l]

donde P[d; < d < d;;1] es la probabilidad de obtener un grado de dafio entre
los valores d; y diy1. El primer factor del miembro derecho es la probabilidad
de dafio condicionada sobre el indice de vulnerabilidad Iy y la intensidad I. Los
otros dos son las probabilidades totales para el indice de vulnerabilidad y para
la intensidad, comprendidas entre los rangos indicados; m es el mimero total de
intervalos Aly v n el niimero total de intervalos Alf.
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Como resultado final de la simulacién se obtienen las funciones de vulnera-
bilidad para distintas intensidades (figura 1.16) y de la discretizacién se pueden
desarrollar matrices de probabilidad de dafio del tipo descrito anteriormente,
como la presentada en la tabla 3.

Tabla 3 Valoresde f(d | I, I') discretizados, del modelo ajustado a los datos simulados

I=VII MSK.

fd] I, 1) 0—20 20 — 40 40 — 60 60 — 80 80 — 100
0— 100 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000
100 — 150 0.838 0.008 0.000 0.000 0.000
150 — 200 0.660 0.257 0.004 0.000 0.000
200 — 250 0.413 0.473 0.068 0.001 0.000
250 — 300 0.183 0.455 0.293 0.048 0.002
300 — 350 0.005 0.344 0.467 0.149 0.029
> 350 0.000 0.000 0.015 0.276 0.467

1.7.4 Aplicacién de la metodologia al “Eixample” de Barcelona

Se ha escogido una muestra de edificios de la zona del “Eixample” de Bar-
celona, organizandola de manera aleatoria en manzanas similares a las reales.
Ademas, de los planos de construccién disponibles en los archivos histéricos de
la ciudad se han obtenido caracteristicas estructurales que facilitaron la labor de
levantamiento. De la inspeccién de cada uno de los edificios escogidos se llegé a la
determinacién completa de todos los pardmetros requeridos por la metodologia.
Finalmente, se calculé el indice de vulnerabilidad de cada edificio y se estimé el
indice de dafio correspondiente al nivel de intensidad macrosismica considerada
en la zona simulada, mediante las funciones de vulnerabilidad anteriormente
obtenidas.
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Figura 1.17 Mapa de vulnerabilidad del sector estudiado.

En la figura 1.17 se observa la disposicién de los edificios de mamposteria
no reforzada ubicados en las manzanas simuladas y los valores del indice de
vulnerabilidad obtenidos, que son medios y altos principalmente. Aquellos que
no estan identificados son edificios de hormigén armado y especiales, para los
cuales no puede aplicarse la presente metodologia. Los valores altos responden
a la baja calidad de los materiales y al estado medio-bajo de conservacién de los
edificios, en contraposicién con la buena semi-regularidad en planta y en altura
que presentan los mismos.
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Figura 1.20 Escenario de dafio para un sismo de intensidad IX MSK.

En la figura 1.18 se muestra el escenario de dafio para una intensidad VII, la
cual es la considerada por los diseios actuales en Barcelona. La mayoria de los
edificios sufren dafios entre el 10% y el 20% y un 5% de ellos tendran un dafio
entre el 20% y el 30%. Solamente el 8% de los edificios sufriria un dafio muy leve,
de hasta un 5%. La figura 1.19 es el escenario para intensidad VIII, observandose
danos ya importantes, la mayoria de ellos entre 20% y 40%, con focos superiores
al 40%. Si llegara a producirse un sismo de estas caracteristicas, las pérdidas
serian graves y bastante generalizadas en toda la zona. Para intensidad IX
(figura 1.20) el dafio es muy grave, pues el 72% de los edificios muestran un
dafio superior al 40% con predominancia entre el 50% y el 60%, lo que requeriria
realizar un estudio detallado y profundo del coste de reparacién en relacién al
coste de reconstruccion de los edificios que no hayan colapsado, pues se podria
prever un coste de reparacion excesivamente alto.

La metodologia desarrollada se muestra adecuada para analizar zonas urbana
a gran escala, pues proporciona una estimacién suficiente del comportamiento
sismico de los edificios, con miras a la toma de decisiones en planes de mitigacién
de desastres. Los resultados obtenidos para el “Eixample” muestran una vulne-
rabilidad media-alta de los edificios, lo que parece correcto dado el estado en el
que se encuentran. La simulacién por ordenador ha reemplazado parcialmente la
informacién que debiera obtenerse de los estudios post-terremoto; sin embargo,
cabe anotar que siempre serdn necesarios levantamiento de los dafios después de
un sismo, tanto para calibrar como para verificar la calibracién que se realice en
estudios de tipo analitico.
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Capitulo 2

Diseno conceptual
razonamiento cualitativo

2.1 INTRODUCCION

En general el disefio es un proceso que, partiendo de ciertos requisitos en la
funcién, construccion, costo y estética, resulta en la descripcion de un modelo. La
descripcién del modelo varfa segiin el contexto de disefio y el nivel de abstraccion
o de detalle. En la ingenieria estructural, la descripcién se refiere a las ca-
racteristicas de componentes estructurales tales como pérticos, muros de corte,
conexiones y soportes. Los requisitos varian sustancialmente durante las etapas
del disefio v el correspondiente nivel de abstraccion o detalle.

Existen, generalmente, muchas soluciones para un mismo problema de disefio.
El proceso mismo de disefio puede ser iterativo debido a que no suele existir
una solucién de disefio explicita para los mencionados requisitos en funcién y
costo, entre otros. Algunos requisitos como, por ejemplo, la funcion resistente
de un edificio, dependen de la misma solucién de disefio pues dicha solucion
incorpora requisitos adicionales. Considérese el disefio de un edificio de oficinas
bajo cargas sismicas. La funcién resistente es transmitir las cargas dinamicas
a la cimentacién pero la misma solucién estructural anade masas que no son
conocidas con exactitud a priori y que modifican la mencionada funcién, por lo
que el proceso es iterativo.

La primera etapa en un proceso de disefio es el disefio conceptual, que propor-
ciona descripciones cualitativas de soluciones de disenio partiendo de los requisi-
tos. En ingenieria estructural, los disefiadores desarrollan soluciones conceptuales
a partir de un conocimiento profundo de las leyes fundamentales del equilibrio,
de la compatibilidad y de las caracteristicas de los materiales y a partir de la
experiencia. Etapas posteriores al disefio conceptual afaden mas detalle a las
alternativas propuestas y, en algunos casos, las modifican.

El disefio conceptual es una etapa muy importante en el proceso de disefio
pues determina el comportamiento estructural global. Muchas estructuras co-
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rrectamente disefiadas en el pasado como, por ejemplo, la cipula de Agrippa
construida por los romanos en el aiio de 124 D. C. o el palacio de los deportes de
Roma construido por P.L. Nervi en la década de 1950 aproximadamente, han sido
diseniadas en base a un buen disefio conceptual, incluso sin los precisos modelos
numéricos disponibles en la actualidad"). Los anilisis numéricos proporcionan
informacion detallada sobre las demandas estructurales; sin embargo, usualmente
fallan en dar informacién sobre un posible modo de fallo fragil o sobre la falta de
mecanismos alternativos de transmisién de carga dado el caso de que un miembro
principal falle. Los andlisis numéricos pueden incluso en algunos casos, obscure-
cer el comportamiento inadecuado de un determinado disefio. Considérese el
disefio de un forjado reticular con una luz libre de 12m en cada direccién. Un
andlisis estructural empleando elementos finitos, pero sin incluir el agrietamiento
del hormigén, —actualmente en la préctica de una oficina de diseno raramente
se emplean los elementos finitos para analizar placas reticulares y mucho menos
se emplea un andlisis no lineal para incluir el agrietamiento— puede resultar
en que el disefiador adopte un canto reducido, incumpliendo estados limites de
deflexiones. La experiencia aconseja, sin embargo, que un sistema estructural
reticular no es conveniente para luces mayores a 10m debido a limitaciones en
flexibilidad y no debido a limitaciones en cuanto a resistencia.

Recientemente se han propuesto técnicas para el disefio 6ptimo de estructuras
bajo cargas, principalmente estiticas, minimizando una determinada funcién de
costo, concretamente el peso total de los materiales en estructuras de acero.
Sin embargo, para estructuras sismorresistentes no existe una funcién simple
que proporcione dicho valor éptimo. En la practica, los ingenieros estructurales
disefian estructuras robustas empleando criterios como mecanismos alternativos
de transmision de cargas, modos de fallo dictiles, y capacidad de disipar ener-
gia®. Estas caracteristicas son determinadas durante el disefio conceptual de
la estructura y por ello el disenio preliminar es particularmente importante en
edificaciones sismorresistentes en las cuales las cargas sismicas pueden ser se-
veras y, en general, muy superiores a las cargas consideradas en las normativas
de disefio sismico actuales.

Durante el disefio conceptual, ademés, no se suele disponer de toda la infor-
macién necesaria para un andlisis numérico. Factores importantes como el tipo
de suelo, acelerogramas o su contenido de frecuencias, influencia de elementos
no-estructurales, carateristicas de los materiales, etc., suelen determinarse en
etapas posteriores del disefio y por ello la importancia de esta etapa del diseno.

La figura 2.1 ilustra la tribuna principal del estadio nacional de Lima, proyec-
tado por el ing. Miguel Bozzo Ch. en el afio de 1949. Esta estructura es un
ejemplo de disefio conceptual sélido, lo que le ha permitido resistir satisfactoria-
mente los terremotos de grado 7 en la escala de Ritcher ocurridos cerca de Lima
en los afios 1966, 1970 y 1974. Esta estructura estd formada por cinco elemen-
tos estructurales: la viga en voladizo, el pilar, el tirante, la tribuna y sistema
aporticado y la cimentacién. La solucién estructural es simple y cada elemento
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estructural tiene una funcién definida. El voladizo principal estd apoyado en los
pilares y tirantes, los cuales equilibran el momento inducido por el peso propio,
la sobrecarga y la componente vertical de la accién sismica. La tribuna y el
sistema aporticado tienen una doble funcién resistente y de uso. Por un lado
reducen la tension en los tirantes y por otro permiten ubicar las oficinas debajo
de la tribuna aprovechando al maximo el espacio. El voladizo principal est4 for-
mado por una viga "T” invertida de 19m de luz libre y seccion variable, como
se ilustra en las figuras 2.1(a) y 2.1(b). El ala ancha de la viga se ubica donde
estdn las compresiones y el ala delgada donde estén las tracciones. El alma de
la viga es de poco espesor y cada cierto nimero de metros se ensancha formado
nervaduras, tal como se ilustra en la figura. Entre viga y viga se ubica una losa
de hormigén de poco espesor. Como puede apreciarse, un objetivo fundamental
de este disefio conceptual es reducir el peso propio de la estructura. El tirante
se ancla por debajo de la zapata en terreno firme y con la condiciéon de tribuna
llena la tensién es nula en el extremo del tirante, el cual trabaja, principalmente,
bajo la accién sismica de la componente vertical del terremoto.
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Figura 2.1 Estadio nacional de Lima proyectado en el afio 1949. (a) Sistema estruc-
tural (b) Corte indicando las vigas principales del voladizo.

En los afios en que se proyecto este estadio no se contaba con las herramientas
de caleulo actuales y se tenia un casi total desconocimiento de las caracteristicas
de los terremotos en Lima. Incluso en la actualidad no se tiene un conocimiento
de la magnitud de su componente vertical y de su contenido de frecuencias. El
dafio observado en terremotos californianos recientes como el de Loma Prieta en
1986 y, mas claramente, el de Northridge en 1994 indica que la componente ver-
tical de los terremotos no puede ignorarse®., Durante el terremoto de Northridge
se midieron aceleraciones verticales mayores a la gravedad y, en general, de mag-
nitud similar a la magnitud de las componentes horizontales. Estas observaciones



as Disefio conceptual y razonamiento cualitativo

seguramente modificaran las normativas de diseno americanas, por lo menos con
respecto a puentes y a voladizos, donde la importancia de la componente vertical
es mayor.

Esta claro, por consiguiente que el disefio conceptual es fundamental para
el disefio de una estructura bien lograda y estd claro también que es diferente
al resto del proceso de disefio porque esté principalmente relacionado con re-
presentaciones cualitativas, empleadas para evaluar el comportamiento de un
determinado diseno. El espacio de soluciones suele ser muy grande y no es
practico el pretender evaluar en detalle cada una de las posibles alternativas
para, en muchos casos, constatar finalmente que el disefio propuesto no es ade-
cuado. Hay basicamente dos alternativas para realizar esta evaluacién, emplear
criterios heuristicos (o basados en experiencias con disefios previos) o emplear
criterios cualitativos basados en leyes fisicas. Ambas alternativas se presentan a
continuacion.

2.2 CRITERIOS HEURISTICOS

2.2.1 Proporcionar simetria

Esta recomendacion es cominmente aceptada por todos los diseniadores de
estructuras sismorresistentes. Es bien conocido que las estructuras simétricas,
tanto para una respuesta lineal como para una no lineal, tienden a distribuir
bien los esfuerzos evitando concentraciones de dafio. La figura 2.2 presenta la
planta de un edificio de 17 pisos construido en Aneén, Lima. La estructura tiene
dos sistemas estructurales, el sistema aporticado y la torre de los ascensores. El
sistema aporticado solo es simétrico pero la torre de los ascensores induce una
torsion importante. El edificio sufrié considerable dafio durante el terremoto
peruano de 1970 tuviéndose que demoler los dltimos 7 pisos del edificio. El
dafio se concentré en la conexion entre la torre de los ascensores y el sistema
aporticado, aunque también se observé dafio en las vigas y columnas de los
altimos pisos. El fallo de esta estructura se hubiera podido evitar simplemente
desconectando ambos sistemas estructurales o incrementando la rigidez de los
pilares opuestos a la torre de ascensores, proporcionando la simetria.

2.2.2 Proporcionar redundancia estructural

En diseiio sismico es muy recomendable el proporcionar mecanismos alter-
nativos de transmisién de cargas laterales, es decir proporcionar redundancia
estructural, No es conveniente emplear estructuras isostaticas ya que se con-
vierten en un mecanismo al formarse la primera rétula pldstica. Si por alguna
restriccién fuese imprescindible el que la estructura fuese isostdtica se debe, por
una lado, incrementar las cargas de las normativas y, por otro, asegurar que
en caso de alcanzar el limite lineal eléstico de la estructura ésta sea capaz de
deformarse sin perder capacidad portante. Por ejemplo, una cubierta de un
aparcamiento en forma de "T” y apoyada en una fila de columnas se convierte
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Figura 2.2 Edificio de 17 pisos que fallé por asimetria en planta.

en un mecanismo cuando se forma la primera rotula en la base de las columnas.
A partir de este instante la estructura debe ser capaz de desplazarse como un
mecanismo sin pérdida significativa de resistencia. Sin embargo, si la estructura
del aparcamiento se disefia empleando normativas de disefio sismico con una due-
tilidad global de 8, es muy probable que falle, aun suponiendo que las columnas
son lo suficientemente ductiles. El fallo se produciria debido a la inestabilidad
originada por el peso propio y la flexibilidad lateral del mecanismo que induciria
desplazamientos laterales significativos y por consiguiente momentos de segundo
orden también importantes.

Considérese el disefo antisismico de un edificio tal como se ilustra en la
figura 2.3(a). La estructura esta formada por porticos y dos muros de corte
ubicados simétricamente en los extremos de la planta. La estructura es simétrica
¥ un analisis numérico, sin considerar ninguna excentricidad accidental, resultaria
en que ambos muros de corte resisten igualmente el cortante en la base, Esto es
correcto aiin si se llega al limite lineal del material. Considérese, sin embargo, una
excentricidad accidental, tal como se ilustra en la figura, que hace no coincidir
el centro de masas con el centro de rigidez. La figura 2.2(b) grafica el cortante
en la base respecto al desplazamiento horizontal en el ultimo piso del edificio. El
comportamiento global del edificio se supone bilineal. En el rango lineal eléstico,
el comportamiento serd muy similar, pero en el rango no lineal el comportamiento
es fundamentalmente diferente.

La torsién accidental se amplifica debido a la no linealidad, efecto que puede
causar la degradacion progresiva de la estructura. Este efecto sera particular-
mente adverso si los muros de corte son fragiles y no son capaces de mantener un
nivel de deformacién una vez alcanzado su limite lineal elastico. Una alternativa
para reducir este efecto es proporcionar la redundancia estructural o mecanis-
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mos alternativos de transmision de cargas. En el caso del ejemplo presentado
se anadirian muros de cortante intermedios o se disefarian los pérticos como
porticos ductiles capaces de transmitir un porcentaje del total de la carga lat-
eral. Otra pregunta importante que surge de este ejemplo es si la excentricidad
accidental del 5% usada en las normativas americanas es suficiente o si se deberia
incrementar para asegurar un comportamiento adecuado de estructuras sujetas
a torsién en el rango no lineal™,
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(b) Respuesta global cortante en la base desplazamiento azotea

Figura 2.3 Debido a la excentricidad accidental, la placa W) fallard primero y mo-
dificara sustancialmente el centro de rigidez aumentando la torsion.

2.2.3 Evitar un fallo fragil

Con el objetivo de obtener estructuras econémicas, las normas modernas de
disefio sismorresistente reducen considerablemente las cargas sismicas en funcién
de su ductilidad. De esta forma un objetivo fundamental en diseno sismorre-
sistente es evitar un fallo fragil que ocasione la pérdida brusca de capacidad
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portante. Dentro de ciertos limites de flexibilidad y en funcién de la accién
sismica, mientras mas ductil sea el sistema estructural méds se podrédn reducir las
cargas sismicas y, por ello, su costo serd menor, a pesar de que los detalles para
lograr una estructura de hormigén armado dictil también incrementan el costo.
De esta forma desde los anos 70 y en particular a partir del terremoto de San Fer-
nando en Los Angeles, se proponen recomendaciones como el confinamiento de
nudos, longitudes minimas de anclaje para las barillas de refuerzo, entre muchas
otras, que buscan evitar fallos fragiles como uno por cortante o el pandeo de las
armaduras de refuerzo longitudinal, ete.

Un fallo frégil sumamente comin en estructuras de hormigén armado es uno
por cortante. Un ejemplo claro del mismo es el ocasionado en columnas y vigas de
poca longitud debido al incremento del cortante producto de la mayor rigidez del
elemento en comparacién a otros similares de mayor longitud. En consecuencia,
el empleo de vigas y columnas cortas debe evitarse en lo posible y, en todo caso,
proporcionar un analisis y posterior diseno especiales que aseguren que en caso
de fallar el modo de fallo sea ductil. Por ejemplo, una alternativa para asegurar
el fallo ductil de una viga es reducir su refuerzo longitudinal de manera que falle
por flexién y no por cortante.

La figura 2.4 presenta algunos fallos tipicos relacionados con vigas y colum-
nas de poca longitud. Estos fallos son de un tipo muy comiin, ya que se pueden
originar incluso involuntariamente debido a los elementos no estructurales o,
quizd mejor dicho, a los "elementos no intencionalmente estructurales”. Por
ejemplo, es una solucidn tipica en locales de aulas el rellenar parte del pértico
con mamposteria y dejar la parte superior de las columnas libre para iluminacién
y ventilacién origindndose una columna corta.
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Figura 2.4 Fallo de columnas y vigas cortas.
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Otro fallo fragil muy comiin es el originado por una falta de detalles adecua-
dos en las conexiones entre elementos. Disefiar estructuras de hormigén armado
es una ciencia pero también un arte en la medida en que se requieren detalles es-
tructurales bien concebidos, que eviten cualquier posible fallo fragil. Por ejemplo,
considérese la figura 2.5 que ilustra una seccioén del viaducto de Cypress el cual
colapsé tragicamente durante el terremoto de Loma Prieta en 1989 en Estados
Unidos®). Esta estructura se disefié sin las herramientas actuales de cdleulo por
lo que no se conocia con precision los efectos diferidos de la retraccién y fluencia
del hormigén. Siendo este viaducto pretensado estos efectos diferidos son impor-
tantes y por ello, aparentemente, se decidio "isostatizar” la estructura mediante
rétulas en la base de las columnas del segundo nivel. Estas rétulas permitirian
el movimiento libre de viaducto frente a las deformaciones del hormigén en el
tiempo, las cuales no inducirian esfuerzos secundarios. Durante el terremoto de
Loma Prieta varios kilémetros del segundo nivel de este viaducto colapsaron de
forma fragil, en gran parte debido a la conexién mostrada que no tenia refuerzo
transversal. Ademas, las barillas longitudinales eran de un didmetro muy grueso
por lo que tenian poca adherencia y no disponian de una suficiente longitud de
anclaje.
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Figura 2.5 Falta de detalles adecuados contribuyeron al fallo fragil del viaducto de
Cypress durante el terremoto de Loma Prieta, 1986 (%),

2.2.4 Reducir cambios bruscos en rigidez y masas, tanto en planta
como en altura

El efecto negativo de la denominada torsién espacial originada por excen-
tricidades en planta ha sido observada en casi todos los terremotos severos de
este siglo. Dicha torsion puede originarse por una distribucién asimétrica de los
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muros de corte y porticos o involuntariamente por la distribucién asimétrica de la
tabiqueria. Por ello es importante reducir los cambios bruscos en rigidez estruc-
tural y en las masas tanto en planta como en altura ya que éstos pueden originar
concentraciones de esfuerzo. Los requisitos de disefio sismico basados en los
codigos son requisitos "minimos” que se basan en una adecuada estructuracion.
La figura 2.6(a) muestra parte de la estructuracién del hotel Macuto-Sheraton
en Venezuela. Una estructura como la mostrada no debe diseniarse empleando el
codigo sin mas, ya que es de esperar concentracion de danio en la zona de cambios
de rigidez, tal como efectivamente se observé durante el terremoto del 29 de julio
de 1967. Por otra parte existen actualmente procedimientos simplificados que
permiten tener en cuenta de forma rigurosa la influencia de la torsién en el rango
no lineal™,

Debe enfatizarse que estas recomendaciones aseguran un buen comporta-
miento estructural pero de ningiin modo pueden tomarse como limitaciones al
disefio de estructuras sismorresistentes. A falta de un analisis y disefio precisos,
estos criterios garantizan que el comportamiento global de la estructura sera
el adecuado y de que no se producird una degradacion local importante. Sin
embargo, es posible disefiar estructuras que no cumplan una o varias de estas re-
comendaciones como, por ejemplo, tener placas que no empiecen desde la planta
baja o estructuras con torsién. En estos casos es necesario un analisis y posterior
disefio detallado que puede utilizar desde un analisis lineal modal con espectros
de respuesta a un analisis paso a paso no lineal. Por otro lado el costo de la
estructura serd, probablemente, mayor al de una estructura regular que cumpla
los requisitos antes indicados.

Un ejemplo claro de una estructura que no cumplia estas recomendaciones
y que se comporté adecuadamente durante el desastroso sismo de Northridge
1994 en Los Angeles es la "Sierra Tower” disenada por Thomas Amneus de Los
Angeles'® y mostrada en la figura 2.6(b). Esta torre de ocho pisos estd ubicada
en el campus de la Universidad de California en Northridge a pocos kilémetros del
epicentro. La estructura es de hormigén armado y esta formada por columnas en
el primer nivel y muros de corte que empiezan desde el segundo nivel, por lo que
existe un cambio brusco de rigideces en altura. Las columnas del primer nivel
resisten las cargas verticales y las fuerzas laterales. Debido a su gran rigidez
las cargas laterales sobre el segundo nivel son claramente absorbidas por los
muros. En el segundo nivel se ubican vigas que se apoyan en las columnas del
primer nivel. Estas vigas son de poca longitud, por lo que tampoco se cumple la
recomendacién con respecto a evitar columnas/vigas cortas. Si estas vigas cortas
llegasen a un fallo por cortante se podria originar el colapso de esta estructura. A
partir de estudios geotécnicos y en particular en base al registro de El Centro 1940
se concluyé que la aceleracién méaxima de diseno fuese 0.5g. Las fuerzas de disefio
comunes, del orden de 0.1g, se emplearon para el disefio de la torre en la direccion
perpendicular a los muros. Por otro lado, se fomaron precauciones especiales
para proporcionar estribos adecuados para todos los elementos en compresion.
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Figura 2.6 Cambios bruscos de rigidez en altura.

En el afio de 1971 esta torre resistié el terremoto de Sylmar sin mayor dafio
estructural, aunque la maquinaria en el techo de la torre sufrié considerable
dano cuantificado en varios miles de dolares americanos. Durante el terremoto
de Northridge tampoco se observé dafio estructural significativo, aunque el techo
se desplazé unos 10cm. La maquinaria ubicada en cada nivel fue dafada o
destruida. En conclusién, el comportamiento estructural de esta torre durante
ambos terremotos fue adecuado, en particular teniendo en cuenta la magnitud
del terremoto y la proximidad de la torre al epicentro. El dano causado a la
maquinaria y elementos no estructurales de la torre estd de acuerdo con el criterio
que implicitamente se encuentra en las normativas de disefio sismorresistente al
reducir las fuerzas sismicas a partir de la disipacién de energia y ductilidad de
la estructura.

Una recomendacion relacionada con los cambios bruscos de rigidez en planta
es la de evitar disenar pérticos de mayor resistencia en una direccién y débiles
en la otra. Antiguamente se empleaban conceptos como "pérticos principales”
y "pérticos secundarios”. Los denominados principales eran los encargados de
trasmitir la carga, y los secundarios solo seguian una funcién de arriostre. Por ello
en muchas estructuras se ha observado dano en la direccién de los pérticos débiles,
en especial si esta direccion coincidia con la direccion principal del terremoto.
Los terremotos no distinguen entre pérticos y poco importa si son principales o
secundarios
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2.2.5 Evitar la resonancia entre el suelo y la estructura

Es bien conocido el efecto fundamental de las condiciones de suelo, tanto
globales como locales, en la respuesta de una estructura. En general se ha ob-
servado un mayor dafio en estructuras flexibles cuando las condiciones de suelo
locales correspondian a suelo blando y una mayor concentracion de dafio en es-
tructuras rigidas en condiciones de suelo firme(™. Por ello se recomienda emplear
estructuras flexibles en un suelo firme y similarmente estructuras rigidas en suelo
blando —a pesar de que esto generalmente ocasiona problemas en la cimentacion
de las estructuras rigidas debido al suelo blando—. Las condiciones de suelo glo-
bales también son importantes pues determinan el contenido de frecuencias del
terremoto. Por ejemplo, en el caso atipico de Lima las condiciones de suelo glo-
bales son muy rigidas y, por ello, a pesar de que generalemente la distancia entre
el epicentro y las estaciones donde se miden los registros es grande, el contenido
de sus frecuencias altas es muy significativo. En consecuencia para el suelo de
Lima cuadrada, es recomendable el empleo de estructuras aporticadas, las cuales
no son s6lo mas econdmicas sino mas dictiles y flexibles que estructuras en base
a muros de corte, siempre y cuando se limite la flexibilidad lateral del portico
para limitar el dafio a los elementos no estructurales.

Existe abundante informacion que relaciona suelos blandos con dano estrue-
tural significativo en particular durante los terremotos de Mexico en 1984, Loma
Prieta (Estados Unidos) en 1986 y recientemente Kobe (Japon) en 1995. Exis-
ten varios factores que causan este incremento de dafio en comparacion al dano
observado en suelos firmes. Un primer factor es que los suelos blandos filtran
el contenido de frecuencias de un terremoto y tienden a producir ondas con el
periodo caracteristico del suelo. Estructuras con un periodo fundamental similar
al mencionado periodo del suelo son muy vulnerables debido a la resonancia.
Como se presenta en detalle en el Capitulo 4, si se proporciona ductilidad a estas
estructuras resonantes se evitaria, aparentemente, el problema, sin embargo, las
reducciones por ductilidad en suelos blandos son menores en comparacion con
suelos firmes v éste es el segundo factor que origina el dafio significativo ob-
servado en suelos blandos. Un tercer factor es la correlacion entre el dafio y la
duracion del terremoto que tiende a ser mayor en suelos blandos como el de la
ciudad de Mexico.

2.2.6 Compatibilidad de deformaciones entre distintos subsistemas
estructurales

Una estructura estd generalmente constituida por distintos sistemas estruc-
turales como los pérticos, muros de corte, muros de albanileria, etc. La figura 2.7
ilustra una estructura para estacionamiento de vehiculos formada por muros
de corte perimetrales y porticos interiores, similar a estructuras prefabricadas
para el estacionamiento de vehiculos que colapsaron durante el terremoto de
Northridge en 1994, Los pérticos interiores y los muros estin conectados por
medio de un diafragma rigido formado por la losa de techo y al analizar esta
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estructura las deformaciones de ambos sistemas estructurales deben ser com-
patibles. Si estas estructuras se disefian empleando dos sistemas estructurales
distintos —uno para cargas verticales, formado por porticos y otro, perimétrico,
para cargas laterales formado por muros de corte— y no se considera su inter-
accion, es posible que el conjunto falle. Este comportamiento es particularmente
adverso si, como en el caso del terremoto de Northridge, la componente vertical
es importante y origina una falta de apoyo vertical de las vigas de techo,

Sistema estructural rigido para
/ cargas laterales

| S s PSR A

-~
Sistema estructural flexible para
cargas verticales

Figura 2.7 Edificio que fallé por incompatibilidad de deformaciones(®).

2.2.7 Reducir masas innecesarias

Es bien conocido que las fuerzas inducidas por un terremoto son propor-
cionales a la masa de la estructura. Por ello al reducir todas aquellas masas
innecesarias se puede lograr un ahorro sustancial al disminuir la fuerza sismica.
En este sentido es conveniente el empleo de forjados con un menor peso propio(®
ya que como se indica, si un forjado reduce el peso propio a la mitad la fuerza
sismica se reducird también a la mitad.

2.2.8 Separar adecuadamente los edificios adyacentes para evitar im-
pactos

Otro factor importante de dafio observado es el impacto de edificaciones
colindantes. Este impacto se origina debido a la insuficiente separacién de los
edificios y puede originar una respuesta muy dificil de predecir. Algunas solu-
ciones a este problema son (1) disefiar una estructura mas rigida; (2) separar
mas los edificios o (3) emplear mecanismos de disipacién de energia entre ambos
edificios.

2.2.9 Tomar en cuenta los cambios en el periodo estructural debido
a los elementos no estructurales antes y durante el sismo

La influencia de los denominados elementos no intencionalmente estruc-
turales es, en muchos casos, determinante en la respuesta de la estructura®,
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Estos elementos, generalmente, rigidizan la estructura en comparacion a un mo-
delo dindmico empleado para el andlisis sin incluir, por ejemplo, la albaiileria,
y por consiguiente suelen reducir el periodo de la estructura con el consiguiente
aumento en la fuerza sismica. Incluso si estos tabiques no se ubican de forma
simétrica inducirdan torsion. En consecuencia, es necesario tomarlos en cuenta,
por lo menos de forma aproximada estimando el cambio de periodo que ellos
ocasionan, y no confiar en la sobreresistencia que en muchos casos pueden pro-
porcionar.

2.3 SISTEMAS EXPERTOS Y RAZONAMIENTO CUALITATIVO

Durante el disefio conceptual el proyectista estd interesado en comporta-
mientos generales y en algin posible comportamiento problematico. Durante
este proceso los datos de que dispone son normalmente incompletos, lo cual
dificulta la elaboracién de modelos numéricos. Ann disponiendo de suficientes
datos v tiempo para la generacién de un modelo numérico, es dificil razonar
sobre su comportamiento conociendo tinicamente dichos resultados numeéricos,
pues ellos son validos, en general, solo para los datos de entrada especificados
y un cambio en los datos suele conducir a un nuevo proceso numérico. Dichos
resultados numéricos son muy titiles en etapas posteriores del proceso de disefio
pero no durante la etapa conceptual. El espacio de las soluciones conceptuales
posibles para un problema de diseiio es generalmente muy grande y es muy dificil
considerar cada alternativa para su posterior elaboracién detallada. Por ello la
importancia de la correcta seleccién de un disefio conceptual que se comporte
adecuadamente ante diversas solicitaciones. Una alternativa para reducir el espa-
cio de soluciones disponibles en un problema de disefio es emplear la experiencia
en problemas similares resueltos satisfactoriamente en el pasado. Por ejemplo,
con respecto al disefio del forjado reticular mencionado anteriormente la experi-
encia aconseja no emplearlos para luces mayores a 10m, excepto si se realiza un
analisis y posterior disefio considerando la fisuracién del hormigon.

Los sistemas expertos son una técnica relativamente reciente derivada de
investigacién en inteligencia artificial que busca representar en programas de
ordenador los conocimientos de los especialistas. Dichos conocimientos se re-
presentan en reglas sencillas, las cuales son combinadas de forma automatizada
para derivar conclusiones, simulando inteligencia. Por ejemplo, con el objeto
de clasificar un determinado tipo de fallo un especialista puede representar los
conocimientos siguientes :

" Una viga simplemente apoyada presenta caracteristicas de fallo por cortante
si las fisuras se encuentran cerca de los apoyos y con una inclinacion de

aproximadamente 459 .”

Ante la informacién de que una viga (1) tiene grietas cerca del apoyo y (2) las
grietas estdn aproximadamente a 457, el "sistema experto” puede llegar a la
conclusién que el fallo observado corresponde a uno por cortante.
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En el desarrollo de programas de ordenador en la forma de sistemas expertos
en varias investigaciones recientes se han empleado los criterios heuristicos'*'%),
Su implementacién es relativamente sencilla pues las mencionadas reglas son
faciles de adaptar a la forma "SI -ENTONCES” como, por ejemplo:

SI
existe excentricidad en planta
ENTONCES
la respuesta incluira torsion

La regla, sin embargo, no indicaré la magnitud relativa de la respuesta torsional o
dénde se producirdn sus mayores efectos y en consecuencia no es muy 1til durante
el disenio conceptual, tal como puede apreciarse en el diseno de la figura 2.3.

Una aplicacién interesante de los sistemas expertos corresponde a una meto-
dologia denominada "PROMPT” desarrollada por Murthy y Addanki'"). Esta
metodologia permite automatizar disenos innovadores empleando técnicas de sis-
temas expertos y soluciones cuantitativas. PROMPT modifica soluciones de
diseno basandose en soluciones cuantitativas, orden de magnitud y reglas de
modificacion. Por ejemplo, si una determinada region de disefio resulta tener
valores reducidos de los esfuerzos, una regla de modificacién podria ser eliminar
dicha regién. Otra metodologia para generar disefios 6ptimos emplea la manipu-
lacién simbélica v leyes fisicas expresadas como ecuaciones algebraicas!'®'%), Esta
metodologia proporciona las soluciones éptimas empleando técnicas de "propa-
gacion de restricciones” para la solucién algebraica de un sistema de ecuaciones.
Su principal limitacién es que se emplea en sistemas isostiticos, donde es rela-
tivamente sencillo obtener soluciones explicitas para las funciones incognitas del
modelo.

El factor que limita estos programas "expertos” es que las mencionadas re-
glas representan conocimientos demasiado superficiales e incluso conocidos ya
por los disefiadores de estructuras. En consecuencia, no proporcionan mucha
informacién adicional 1itil de cara al proyecto de edificaciones sismorresistentes
comparandoles con el razonamiento cualitativo, tal como se presenta a conti-
nuacion.

En general, las leyes que gobiernan el comportamiento de un sistema fisico
pueden resolverse empleando un proceso de tipo numérico, un proceso de tipo
simbélico ¥ un proceso de tipo cualitativo. Un procedimiento numérico o cuan-
titativo requiere el conocimiento preciso de diversos parametros, tales como la
temperatura inicial y los coeficientes térmicos en un problema de difusion de
calor. En el campo de la ingenieria estructural un procedimiento como el método
de la matriz de rigidez proporciona una solucion tinica para el sistema de ecua-
ciones que describe las leyes de equilibrio, compatibilidad y caracteristicas del
material.

Un procedimiento simbélico transforma las ecuaciones que representan leyes
fisicas en relaciones explicitas para los pardmetros incognitas''”. Por ejemplo,



Sistemas expertos y razonamiento cualitative 49

en un problema de difusién de calor este procedimiento determinaria la tem-
peratura a lo largo del tiempo en funcién de las coordenadas y los coeficientes
térmicos, entre otros parametros. Las principales desventajas de un procedi-
miento simbdlico son que requiere un conocimiento preciso de las ecuaciones,
ademads de la limitacién computacional de poder emplearse sélo en modelos de
reducida complejidad. Ademis, el comportamiento fisico es dificil de explicar,
basandose tinicamente en las ecuaciones explicitas finales.

Un procedimiento cualitativo'®*%) infiere de forma automatica el comporta-
miento de un disefio preliminar, dada la representacion declarativa de las leyes
fundamentales del dominio y de la geometria y topologia del disefio. Los mo-
delos numéricos tradicionales representan pardmetros segin los niimeros reales
y siguen un procedimiento prestablecido tal como la eliminacion de Gauss para
resolver un sistema de ecuaciones lineales. Tales métodos son de poca utilidad
en el disefio conceptual pues requieren, generalmente, muchos pardmetros que no
son conocidos a priori. Ademas, no es facil extrapolar resultados a partir de una
tinica solucién numeérica. En contraposicion, el razonamiento cualitativo repre-
senta parametros por intervalos y un procedimiento tipo biisqueda de soluciones
determina un conjunto de soluciones cualitativas.

El razonamiento cualitativo representa las relaciones entre pariametros en un
modelo y un procedimiento de biisqueda de soluciones determina los posibles
valores para cada pardametro incognita. En el razonamiento cualitativo no existe
distineién entre pardametros de entrada o de salida pues todos los pardmetros del
modelo son igualmente representados. El espacio cuantitativo se define como
la abstraccién de todos los valores posibles de un parametro en un reducido
conjunto de intervalos y puntos representando los valores mas caracteristicos
del parametro. Por ejemplo, un momento concentrado tiene un nimero infinito
de valores posibles con respecto a los niimeros reales. Sin embargo, para el
nivel de abstraccién requerido en disefio conceptual, el momento se representa
convenientemente por los siguientes valores cualitativos: negativo, cero, positivo.

La representacion de conocimiento para disefios conceptuales debe retener
las caracteristicas mas relevantes del diseno sin necesitar informacion que pueda
no estar disponible. Ademas, la representacién debe permitir la inferencia au-
toméatica de informacion 1til para el disefio. Los valores cualitativos mencionados
mantienen dichas caracteristicas en muchos problemas. Por ejemplo, en el area
de ingenieria estructural, informaciones itiles para el disefio durante la etapa
conceptual son la direccién y el valor relativo de fuerzas, momentos, desplaza-
mientos y giros en la estructura. Otra informacién 1itil en esta etapa es la evalu-
acién de un posible colapso de la estructura debido a la falta de mecanismos de
transmision de carga alternativos,

El razonamiento cualitativo busca valores para cada uno de los parametros
incognitas en un modelo. Por ejemplo, considérense seis pardamefros con va-
lores cualitativos desconocidos. Una biisqueda exhaustiva de las soluciones es
ineficiente pues, considerando solo dos valores cualitativos, negativo, positivo,
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existen 2% combinaciones posibles y la gran mayoria de dichas soluciones no
cumplirian las leyes fisicas. Existen procedimientos eficientes de bisqueda de
soluciones en el razonamiento eualitativo; sin embargo, en este punto, el objetivo
es ilustrar la metodologia y no el procedimiento de inferencia especifico, el cual
se explicara brevemente en la siguiente seccion,

2.4 EL RAZONAMIENTO CUALITATIVO EN INGENIERIA Sis-
MICA

2.4.1 Introduecién

Una segunda alternativa para reducir el espacio de soluciones disponibles en
un problema de disefio es emplear criterios cualitativos los cuales no han sido
empleados hasta muy recientemente!'®'***2®)_  Son mas dificiles de investigar
comparados con las reglas heuristicas pues requieren un conocimiento, aunque sea
impreciso, de la geometria y topologia de la estructura. Dos criterios cualitativos
fundamentales en el disefio sismico de edificios son:

* Caracteristicas en los caminos de carga, en forma de magnitud relativa y
direccion de fuerzas, momentos, rotaciones y desplazamientos

* Caminos de carga alternativos o lineas de defensa estructurales contra terre-
motos

Estos criterios proporcionan una informacion mas 1til de cara al proyecto de es-
tructuras sismorresistentes, en comparacion con los sistemas expertos. El razo-
namiento cualitativo es una alternativa para evaluar estos criterios sin la necesi-
dad de elaborar modelos numéricos que requieren parametros que pueden ser
desconocidos inicialmente en el diseno y sin oscurecer el comportamiento global
de la estructura. Una evaluacion tipica empleando el razonamiento cualitativo
seria: "esta columna estda en compresion y flexion bi-axial y la magnitud de su
desplazamiento relativo de entrepiso (interstory drift) es mayor que comparado
con esta otra columna.” Esta informacion sies itil para un disenador de estruc-
turas durante la etapa conceptual del diseno.

Una metodologia recientemente propuesta, el modelo cualitativo espacial, es
iitil para la ingenieria estructural "', La metodologia es adecuada para proble-
mas de valor frontera y hasta la fecha se ha aplicado a problemas estaticos. Las
leyes fisicas definidas en objetos como barras o soportes se representan segin
estados cualitativos. Por ejemplo, una barra tiene tres estados cualitativos con
respecto a fuerzas axiales: la barra esta en traccion, compresion o sin carga. Las
leyes fisicas definidas entre componentes se representan por procesos. Por ejem-
plo, el equilibrio en un nudo de una estructura aporticada esta representado por
el proceso de equilibrio, el cual determina los estados cualitativos del nudo. Esta
representacion evita tener que definir diferentes componentes para cada nudo
formada por dos, tres, o mas componentes. El conocimiento heuristico puede
usarse con el modelo espacial disminuyendo el niimero de estados cualitativos
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de los componentes o procesos y reduciendo drasticamente el espacio de posibles
soluciones. Sin embargo, como se ha indicado anteriomente, una metodologia de
razonamiento cualitativo no debe fundamentarse en la experiencia. Empleando
esta metodologia, un parametro queda representado por su valor cualitativo y
por sus relaciones en magnitud con respecto a otros parametros similares en
el modelo. El modelo espacial busca no sélo valores cualitativos sino, ademas,
relaciones entre parametros consistentes con las leyes fisicas. Las relaciones ac-
tualmente definidas son: mayor que, igual que y menor que.

Un modelo queda representado por componentes y conexiones, las cuales pue-
den ser puntos, lineas o superficies. Los componentes tienen una direccion cuali-
tativa que se representa por una de las trece orientaciones que definen un vector
cualitativo en el espacio. Por ejemplo, un vector (positivo,positivo,positivo) re-
presenta una orientacion positiva segiin los ejes X, Y, Z. Una transformacién de
ejes coordenados relaciona las leyes fisicas definidas en componentes segin ejes
locales con leyes fisicas definidas en ejes globales. De esta forma se evita definir
clases diferentes de componentes para un mismo componente tnicamente orien-
tado en otra direccion. Por ejemplo, empleando los modelos previos una viga y
una columna quedan representadas por dos clases diferentes de componentes, lo
cual se evita con el modelo propuesto.

Una solucién cumple las leyes fisicas si los valores cualitativos y sus relaciones
son consistentes con respecto a las mencionadas leyes. Por ejemplo, considérense
dos particulas moviéendose segin la conocida segunda ley de Newton, "fuerza
igual a la masa por la aceleracion (F = M A)". Una solucién cualitativa incon-
sistente podria indicar que las fuerzas y masas de ambas particulas son iguales
pero que la aceleracién de una de ellas es mayor que la de la otra.

2.4.2 Esquema de inferencia

El esquema de inferencia es el procedimiento usado para combinar estados
cualitativos de componentes y conexiones para determinar soluciones globales.
La inferencia esta dividida en dos etapas, una de elaboracion y otra de propa-
gacion de soluciones.

La elaboracion se realiza solo una vez al comienzo del proceso de inferencia
y estda motivada, pues un programa "inteligente” no deberia tardar demasiado
tiempo en resolver problemas sencillos. De esta forma, la elaboracién deter-
mina valores cualitativos sin ambigiiedad; por ejemplo, usando la conocida ley
de Newton "reaccidn igual a accion”, una reaccion se puede determinar sin am-
bigiiedad conociendo la accion. La elaboracion determina ademas problemas mal
condicionados como la inestabilidad de un sistema estructural.

La propagacion de soluciones en el modelo espacial es sumamente eficiente
pues combina induecién ("backward chaining”) con deduccién ("forward chain-
ing” ). La propagacion por induccion empieza suponiendo un estado cualitative
para una componente en el modelo. Este estado cualitativo debe tomar valores
conocidos para parametros de la componente y debe satisfacer, ademas, las leyes
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fisicas que gobiernan su comportamiento. A partir de los valores incorporados
por la induceion, la propagacion por deduceién determina valores inferidos sin
ambigiiedad, siguiendo caminos a lo largo de conexiones y componentes. La
propagacion por induccion reduce el nimero de posibles estados cualitativos,
disminuyendo notablemente la combinacion "explosiva” de dichos estados.

El esquema de inferencia es conceptualmente similar al método de las fle-
xibilidades en ingenieria estructural. La propagacion por induccién separa una
componente produciendo un "diagrama de cuerpo libre” para el cual asume va-
lores cualitativos de sus parametros. Dichos valores se aplican en las conexiones
v la propagacién por deducecién infiere nuevos valores cualitativos consistentes
con las leyes del equilibrio y la compatibilidad. 5i el diagrama de cuerpo libre
transforma la estructura en una isostatica, la propagacion por deduccién inferira
valores para todos los parametros. Si éste no es el caso, la propagacion por
induccién supondra un nuevo estado cualitativo para otro componente del mo-
delo. El esquema de inferencia prosigue hasta determinar valores para todos los
parametros del modelo.

La figura 2.8 representa el modelo de una viga continua de dos tramos con
un momento concentrado de sentido antihorario aplicado sobre el apoyo central.
La elaboracion determina que los momentos flectores y fuerzas axiales en las
conexiones 1 y 3 son nulos. La propagacion por induccion supone el estado 1 de
la componente bl, presentado en la figura 2.8(b). La propagacion por deduccion
determina que el momento flector para la componente by en la conexion 2 sigue
un sentido antihorario (la figura 2.8(b) presenta acciones aplicadas en las cone-
xiones y no en las componentes, que son iguales y opuestas). Seguidamente
la propagacion por induccion es requerida nuevamente y se determinan los tres
estados para la conexion 2 mostrados en la figura.

El resultado final del esquema de inferencia determina que la conexion 2
gira en sentido antihorario y que los momentos flectores en dicha conexién son
contrarios al momento aplicado. La reaccion vertical en la conexion 1 es hacia
abajo y en la conexién 3 hacia arriba. Sin conocer los valores de las longitudes o
rigideces de los componentes no se puede determinar la direccion de la reaccién
en el apoyo central.

2.5 EJEMPLOS DE RAZONAMIENTO CUALITATIVO

Para ilustrar el tipo de informacién que puede inferirse empleando el ra-
zonamiento cualitativo, considérese el portico simétrico, sometido a una carga
excéntrica, ilustrado en la figura 2.9(a). Las columnas tienen la misma longitud
y estan hechas del mismo material aunque no se conocen sus valores numeéricos.
La carga vertical esta aplicada a la izquierda del centro de simetria del portico.

El razonamiento cualitativo permite inferir que, con independencia de la
longitud de las columnas y viga o de las propiedades del material, solo existe una
solucién para las fuerzas: las columnas estan en compresion aunque la fuerza de
compresion en la columna izquierda es siempre mayor que en la columna derecha.
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Figura 2.8 (a) Viga continua con un momento concentrado aplicado. (b) Estados
cualitativos de la componente by y de la conexién cs.

Los momentos flectores en los extremos de las columnas son iguales y siguen las
direcciones mostradas en la figura. El momento maximo es positivo y actiia en
el punto donde se aplica la carga vertical. Las fuerzas cortantes en las columnas
son iguales y opuestas, segiin se indica en la figura 2.9(b).

En relacién a los desplazamientos, se infieren tres posibles soluciones cua-
litativas, segiin se indica en la figura 2.9(b). El pértico siempre se desplazara
hacia la derecha y el punto donde se aplica la carga siempre sigue la direccién
de la carga.

Atn para ingenieros estructurales con experiencia, estos resultados no son
faciles de inferir; en particular la direccién en que se desplazara el pértico con in-
dependencia del material y dimensiones. Esta informacién es ademas 1itil para el
proyectista pues proporciona claves para la comprensién de su comportamiento.

Como segundo ejemplo, considérese el pértico mostrado en la figura 2.10(a)
sometido a cargas laterales en su plano. No se conocen las caracteristicas de
los materiales ni las dimensiones de los componentes. El analisis cualitativo
indica que, con respecto a la transmisién de cargas, sélo hay tres soluciones
posibles, las cuales se presentan en la figura 2.10(b). La diferencia entre las tres
soluciones es con respecto a la curvatura de las columnas. La primera solucién
tiene doble curvatura en las columnas de los dos niveles. La solucién segunda
tiene las columnas del primer nivel en curvatura doble y las del segundo nivel
en curvatura simple. La tercera solucién tiene las columnas del primer nivel en
curvatura simple y las del segundo nivel en curvatura doble. Las tres soluciones,
sin embargo, tienen caracteristicas comunes como que las columnas cercanas a
los puntos de aplicacién de las cargas estédn en traccién y que las magnitudes
de las tracciones y compresiones en las columnas de un nivel son iguales por
equilibrio. Ademas la fuerza axial en las columnas del primer nivel es mayor a la
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Figura 2.9 (a) Pértico simétrico sometido a carga asimétrica. (b) Tres tinicas solu-
ciones cualitativas que representan el comportamiento estructural del pér-
tico.

fuerza axial en las columnas del segundo nivel y las vigas estan sujetas a cortante
y momentos positivos.

Una interpretacién de los resultados sugiere que la primera solucién co-
rresponderia a un pértico con dimensiones similares entre todos sus componentes.
La tercera solucién corresponderia a una estructura con columnas muy rigidas,
como puede ser el caso de muros de corte. La segunda solucién podria co-
rresponder a un entre piso suave o a que las cargas laterales en el segundo nivel
son reducidas en comparacién a las cargas del primer nivel.

Como tercer ejemplo, considérese el portico tridimensional sujeto a cargas
laterales mostrado en la figura 2.11(a). No se conocen las caracteristicas del ma-
terial o las dimensiones de los componentes excepto que la estructura es simétrica
tal como se indica en la figura. Este modelo representa una seccién superior del
viaducto Cypress (Oakland, California), ilustrado en la figura 2.5, que como
se mencioné anteriormente colapsé tragicamente durante el terremoto de Loma
Prieta en 1989. Para viaductos cortos puede considerarse que existe un cierto
apoyo longitudinal, pero para estructuras largas, como la de dicho viaducto, este
apoyo es inexistente.

Es interesante comentar que este viaducto se disefié aproximadamente en los
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Figura 2.10 (a) Pértico de dos plantas sometido a cargas laterales (b) Tres tinicas
soluciones cualitativas que representan el comportamiento estructural
del pértico.

anos 40 y fue una obra importante de la técnica. En ese entonces no se disponia
de las computadoras y programas de célculo actuales por lo que era muy dificil
obtener con precisién los esfuerzos, en particular debido a los efectos diferidos
de la retraccion y fluencia del hormigén. Por ello el disefiador empleo rétulas
en varios puntos del viaducto para "isostatizar” la estructura ya que como es
bien sabido las mencionadas deformaciones diferidas no generan redistribucién
de esfuerzos en una estructura isostatica.

El razonamiento cualitativo indica que hay una solucién tinica con respecto a
fuerzas y dos soluciones con respecto a desplazamientos. La solucién con respecto
a fuerzas se ilustra en la figura 2.11(b). La solucién indica que el componente
by esta siempre en compresién y su magnitud es igual a la de la reaccién vertical
en el apoyo mévil. El componente by estd sometido a un estado de esfuerzos
complejo incluyendo compresion, cortante biaxial, flexién biaxial y torsién. El
componente by estd en compresion y flexién biaxial constante.

Las dos soluciones con respecto a desplazamientos son iguales excepto por el
giro en el extremo del apoyo mévil, el cual puede ser positivo o negativo. Para
ambas soluciones los desplazamientos en el centro de simetria son negativos,
respecto de los ejes Z y X. El giro en dicho punto respecto del eje Y es siempre
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Figura 2.11 (a) Modelo cualitativo del viaducto Cypress. (b) Solucién cualitativa
tinica.

negativo. El desplazamiento segin el eje Z en la conexién c3 es negativo. Los
giros segin los ejes X, Y, Z son, respectivamente, positivo, negativo y positivo.
La informacién derivada razonando cualitativamente es 1til para entender
los mecanismos de transmisién de cargas en el viaducto. Una evaluacién de la
solucién indica que el disefio conceptual propuesto no es conveniente, pues el com-
ponente b2 esta sujeto a un estado de solicitaciones complejo que incluye torsién.
Una evaluacién posterior, usando el programa, indica que el disefio no tiene re-
dundancia estructural pues si el componente by falla en torsién la estructura
colapsaria debido a la falta de "caminos de carga” alternativos que transmitan
las cargas laterales. Esta tltima observacién tiene repercusiones importantes en
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el disefio del viaducto debido a que no se deberia emplear el mismo coeficiente de
reducién por ductilidad para una estructura isosatica que para una hiperestatica
y menos aun si la estructura es frigil como en le caso de este viaducto. Por
ello esta estructura deberia de disefiarse con las fuerzas elasticas del sismo sin
disminuirlas por ductilidad y en todo caso no seria un disefio recomendable por
su obvia inestabilidad.

En las referencias se incluyen otros ejemplos para estructuras planas y en

tres dimensiones, presentando con mas detalle el proceso de inferencia.
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Capitulo 3

Elementos de
dinamica de estructuras

3.1 MODELOS DINAMICOS

3.1.1 Estructuras y modelos estructurales

La respuesta sismica de una estructura es el resultado de “filtrar” el mo-
vimiento sismico del terreno a través de la misma estructura. La obtencién de
dicha respuesta, es decir, el analisis sismico, requiere la definicién previa tanto del
movimiento del terreno como de las caracteristicas estructurales. Obviamente,
el sujeto del analisis no es la propia estructura, sino un modelo mecénico de la
misma que, en este caso, es uno dindmico. La definicién de tal modelo depende
del tipo de estructura analizado y pretende no sélo proporcionar una descripeién
realista de su comportamiento, sino también desarrollar una serie de relaciones
simples entre las acciones y la respuesta, que describan el modeloe matemdtico del
problema). La modelizacion de una estructura puede verse en el diagrama de
bloques de la figura 3.1.

accion

respuesia
m estruciura SANS0res -

[ocasriaacc. |

ordenador I:

Figura 3.1 Diagrama de bloques para el desarrollo de un modelo estructural y la simulacién
en ¢l ordenador de su respuesta.

Las caracteristicas fisicas a tener en cuenta en la definicién del modelo
matemdtico son la masa, el amortiguamiento y la rigidez de la estructura. Un
célculo completo supone determinar la respuesta sismica en todos los puntos de
la estructura, esto es, en un niimero infinito de puntos y en un niimero también
infinito de instantes de tiempo, lo cual complica de forma apreciable el problema
aresolver®. Con objeto de simplificar el modelo matematico, se definen modelos
dinamicos con un nimero finito de puntos predeterminados en los cuales se pre-
tende calcular la respuesta. Tal definicién se realiza a través de una operacién
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denominada discretizacidn espacial®. Al mismo tiempo, es preciso realizar otra
operacién, denominada discretizacidn temporal al objeto de obtener la respuesta
dinamica solamente en un nimero finito de instantes de tiempo. Sintetizando,
el método de andlisis ilustrado en la figura 3.1 introduce estimaciones fisicas
durante la fase de desarrollo del modelo dindmico, da una formulacién acorde a
su modelo matematico y, posteriormente, calcula la respuesta mediante proce-
dimientos numéricos apropiados. La definicién previa de un modelo dindmico
demuestra que el analisis dindmico es un proceso de comprobacidn: partiendo de
una forma estructural predefinida, asegurarse que la respuesta obtenida cumple
con ciertas condiciones previamente establecidas.

3.1.2 Grados de libertad

Los grados de libertad de una estructura se definen como aquellos despla-
zamientos que identifican la posicién deformada de la estructura a lo largo del
tiempo. Por ejemplo, la estructura continua de la figura 3.2 tiene un nimero
infinito de grados de libertad, pues sélo un niimero infinito de desplazamientos
z(y) definen, en general, la posicién de la estructura.
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Figura 3.2 Deformada dindmica de una estructura continua,

Sin embargo, en el caso de estructuras uniaxiales con masa distribuida,
como la de la figura 3.2, puede utilizarse una simplificacién que permite re-
ducir el nimero de grados de libertad. Dicha simplificacién consiste en admitir
la hipétesis de que los desplazamientos dindmicos de la estructura, descritos por
la funcion z(y,t), pueden definirse como una combinacién lineal de un niimero
finito de funciones de forma elementales 1,(y), como las que pueden verse en la
figura 3.3, con unas amplitudes f,(t) dependientes del tiempo®

2(u,) = 3 %,() Bi()

i=1

Las funciones de forma t,(y) deben ser compatibles con las condiciones de
apoyo de la estructura. Las funciones f§,(t) son conocidas con el nombre de
coordenadas generalizadas y este método de discretizacién como el método de los
desplazamientos generalizados.
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Figura 3.3 Sistema con masa distribuida —método de los desplazamientos generalizados—,
(a) maodelo continuo; (b), (), (d) coordenadas generalizadas,

En el caso de los edificios de hormigén armado, la masa de la estructura
estd generalmente concentrada en unas zonas de la estructura ficilmente iden-
tificables. Por este motivo, los modelos dindmicos que suelen considerarse en
este caso utilizan el método de las masas concentradas, de ficil aplicacién y
que proporciona resultados suficientemente precisos. Por otra parte, siempre es
posible modelizar una estructura continua como un sistema discreto de masas
concentradas, conectadas entre si mediante resortes. Las masas se concentran
en puntos predefinidos de la estructura y simulan el efecto de las fuerzas de
inercia reales que aparecen en la estructura durante su vibracién. En consecuen-
cia, el nimero de grados de libertad del modelo puede también definirse como
el mimero total de componentes de desplazamiento segiin los cuales las masas
concentradas vibran”, Como un ejemplo, puede verse el pértico plano de la
figura 3.4(a), sometido a un movimiento sismico en su propio plano. Si se hace
la simplificacién de despreciar la deformacién por esfuerzo axil de los pilares y
forjados, el pértico puede modelizarse mediante el sistema con varios grados de
libertad con masas concentradas de la figura 3.4(b).

Mg ===—:£
My X2
]
aft) ™i
(a) (b) (<) (d)

Figura 3.4 Modelos dinimicos de masas concentradas para pérticos. (a) edificio de cortante
¥ (b) su modelo dindamico; (¢) pértico espacial modelizade como un sistema de
10 grados de libertad y (d) su modelo con dos grados de libertad.
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En la figura 3.4(c) se esquematiza un pértico tridimensional sometido a la
accién de un terremoto que produce vibraciones en la direccién z. Dicha direccién
estd contenida en el plano de simetria del pértico. En la hipétesis de planta
flexible, la estructura tendria diez grados de libertad (zy,24,...,2,,), mientras
que si se supone que las plantas son rigidas, el niimero de grados de libertad
queda reducido a dos, siendo éstos los desplazamientos X 1 ¥ X, de los pisos, tal
como se observa en la figura 3.4(d). En el supuesto de que el pértico no tuviera un
plano de simetria o si la direccién del terremoto no estuviera contenida en dicho
plano, se tendrian que considerar en el modelo grados de libertad adicionales,
a fin de incluir en el andlisis la posibilidad de giro de las plantas en su propio
plano, es decir, el fenémeno de torsién. Este es el caso que se describe en la
figura 3.5, donde el modelo tridimensional de la figura 3.5(a) puede sustituirse
por el de la figura 3.5(b), que considera la torsién de una forma simplificada,
haciendo la hipétesis de plantas rigidas y de deformacién por axil nula en los
pilares(!),

Figura 3.5 Modelo dindmico de pértico tridimensional con torsién. (1) modelo completo;
(b) modelo simplificado,

Pueden también desarrollarse modelos que incluyan grados de libertad de
giro. Por ejemplo, el modelo de pértico plano de la figura 3.6(a) tiene grados de
libertad que permiten la rotacién de las masas concentradas en los nudos. En
la figura 3.6(b) se detalla, para el mismo portico, un modelo con cuatro grados
de libertad que considera dicho efecto. Sin embargo, es importante destacar que
el efecto de las rotaciones no afecta pricticamente los resultados de un analisis
dindmico y, por ello, se suele despreciar. Por otra parte, es posible un tratamiento
riguroso del andlisis dindmico, pero asumiendo que las fuerzas inercia rotacionales
son de menor importancia y elimindndolas del modelo mediante una operacién
de condensacion estatica de los grados de libertad que les corresponden; de esta
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Figura 3.6 Modelo dindmico con grados de libertad de rotacidn.
(a) modelo completo; (b) modelo simplificado con cuatro grados de libertad.

manera, en el andlisis quedan sélo los desplazamientos laterales como grados de
libertad.

La identificacién de los grados de libertad de una estructura es una operacién
de gran importancia, que requiere un cierto rigor, habida cuenta de su influencia
en los resultados del andlisis dindmico®. Debe ponerse el acento en que el
método de las masas concentradas es muy eficiente en la modelizacion de los
edificios, que son estructuras caracterizadas por una concentracién real de su
masa en algunos puntos discretos. En este caso, el modelo dindmico se obtiene
concentrando la totalidad de la masa en estos puntos, suponiendo que el resto
de la estructura tiene solamente rigidez, pero no masa.

En el caso de modelos continuos, el procedimiento de discretizacién mas ri-
guroso y que mas se utiliza hoy en dia es el método de los elementos finitos,
en el cual el continuo analizado es sustituido por una malla formada por un
nimero finito de subdominios interconectados entre si en un ntimero finito de
nodos. El comportamiento dindmico del continuo original estd gobernado por
las leyes de la Mecianica del Medio Continuo, pero los valores numéricos de las
funciones solucién se calculan tinicamente en los nodos. La solucién correspon-
diente a puntos del continuo que no sean nodos se obtiene utilizando funciones
de interpolacién. Un elemento finito es un subdominio, junto con las funciones
de interpolacién que se definen sobre él. La exactitud de la solucién depende
tanto del niimero de elementos empleados en las discretizacion, como como del
tipo de funciones de interpolacién utilizadas(®,

3.2 ECUACIONES DEL MOVIMIENTO PARA EDIFICIOS
CON COMPORTAMIENTO LINEAL

3.2.1 Introduccién

Las expresiones matemdticas que gobiernan la respuesta dindmica de las
estructuras se conocen con el nombre de ecuaciones del movimiento. Dichas
ecuaciones se obtienen aplicando cualquiera de los principios de la mecdnica
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cldsica, como por ejemplo, el principio de d’Alembert, el de los trabajos virtuales,
o el de Hamilton. En el caso de los edificios, los modelos dinamicos mas usuales
son el de edificio de cortante y el de pértico tridimensional. El principio que se
suele utilizar para expresar las ecuaciones del movimiento en el caso lineal es el
de d'Alembert.

3.2.2 Edificios de cortante

El modelo mds sencillo con varios grados de libertad que se puede utilizar
para describir el comportamiento dindmico de una estructura es el de edificio de
cortante. Dicho modelo se representa esquematicamente en la figura 3.7. Esta
basado en la hipétesis de que el edificio es simétrico, las plantas son infinitamente
rigidas y de que los tinicos movimientos posibles de los nudos son los horizontales.

Fir (1) \Fer (1) Far(t)
——— —}E-r

(b)

Figura 3.7 Modelo de edificio de cortante. (a) modelo sismico; (b) equilibrio de fuerzas,

El modelo de la figura 3.7(a) estd sometido a una aceleracién horizontal de
origen sismico de valor a(t). Las ecuaciones del movimiento pueden deducirse
estableciendo el equilibrio dindmico de cada masa, de acuerdo con el principio
de d'Alembert. Aislando las masas m_ e introduciendo todas las fuerzas co-
rrespondientes, incluidas las de inercia, resulta el esquema de la figura 3.7(b).
Expresando el equilibrio dindmico de la masa m, en un sistema de referencia no
inercial, con el origen en la posicién inicial del edificio, se obtiene

E(t)-F (t)-F (t)=0 (£=1,2,uuu57) (3.1)

Ir
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L
respectivamente, correspondientes al grado de libertad r. Obviamente, el modelo

dinamico completo estd en equilibrio si lo estén todas y cada una de sus masas.
Escribiendo una ecuacién de equilibrio del tipo (3.1) para cada una de las masas
y expresando en forma matricial al conjunto de todas ellas, se tiene

donde F , F,_y F,_son las fuerzas de inercia, elasticas y de amortiguamiento,

E(t) - E(t) - F() =0 (3.2)

Los vectores de las fuerzas eldsticas F.() de inercia F(t) y de amortignamiento
F!(t) se definen mediante las siguientes expresiones matriciales:

E(t) = KX(t)
F(t) = -M [X(t) + Ja(t)] (3.3)

F,(t) = CX(t)
En estas ecuaciones X es el vector de desplazamientos respecto a la posicion
inicial del edificio de cortante, a(t) el acelerograma y el vector J es un vector

columna formado por unos. K es la matriz de rigidez la cual, en este caso
particular se escribe en forma explicita de la siguiente forma tridiagonal:

ktk, —k, 0 0 0
—k, kytky, —ky 0 0 0
0 —ky kytk, =k, O
K= AT g (3.4)
0
L k.

en donde k, = 12E1 [ h?. es la rigidez cortante del grupo de pilares r, siendo I la
suma de los momentos de inercia de los pilares situados entre las plantasr y r—1
y hy la altura de tales pilares. Un elemento k;; de la matriz de rigidez representa
la fuerza correspondiente al grado de libertad i, debida a un desplazamiento
unidad producido en el grado de libertad j. La matriz de masa M es diagonal
para modelos tales como el de la figura 3.7(a) y la matriz de amortiguamiento
C se considera, en una primera aproximacion, proporcional a la de masa, a la de
rigidez, o una combinacion lineal de las dos. Sustituyendo las ecuaciones (3.3)
en (3.2), se obtienen las ecuaciones de movimiento del modelo

MX({t)+CX(t)+ KX(t) = —MJa(t) (3.5)
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3.2.3 Modelo general de pérticos

En el caso mas general de una estructura espacial formada por barras, es
preciso considerar en el modelo seis grados de libertad por nudo —tres despla-
zamientos y tres giros—. Al mismo tiempo se considera la posibilidad de incluir
en las ecuaciones del movimiento el efecto de la propagacion de un terremoto en
una direccién arbitraria respecto a la estructura. Para ello, la aceleracion del
terreno a(t) se descompone en sus componentes az(t), ay(t) y a:(t), tal como
puede verse en la figura 3.8.

Figura 3.8 Accién sismica en un modelo tridimensional‘®),

La ecuacién del movimiento (3.5) se modifica para tener en cuenta que cada
masa tiene seis movimientos y también la nueva definicién de a(t), resultando("

M D(t)+CD(t)+KD(t)=-M [Laz(t)+ Jyay(t)+ Lax(t)]  (3.6)

El vector de incgnitas D(t) tiene seis elementos por grado de libertad r: tres
traslaciones (z,,y,,2,) y tres rotaciones (¢, _,¢, ,%, ), siendo de la forma

[D(t]]T = [ m[ yl 21 (lp.x:l '«'Pyl lpxl “'Ir yr 2', tla::r lpyr ‘F';I_---

(3.7)

'"zn yﬂ. zn. tpz'“ ‘Pyn ‘P:n ]
Obviamente, los modelos dindmicos usados en el andlisis incluiran solamente
algunos de estos grados de libertad, dependiendo de las caracteristicas de la
estructura estudiada. En el sistema de ecuaciones diferenciales (3.6) se han
utilizado nuevas notaciones
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J:=[100000.....100000..... 100000
Jy=[010000..... 010000..... 010000]
J=[001000..... 001000..... 001000

La formulacién dada a los vectores de fuerza sismica asegura que las compo-
nentes de la aceleracién tengan elementos no nulos solamente segin los grados
de libertad de traslacién. Debe remarcarse que las matrices M, C y K de (3.6)
se han ampliado de acuerdo con la definicién del vector D(t) de la ecuacién
(3.7). Finalmente, es preciso sefialar que, en general, suele realizarse un analisis
sismico separado para cada una de las componentes de la aceleracion del terreno
y combinar las respuestas obtenidas empleando procedimientos estocasticos.

Puede obtenerse una formulacién alternativa escribiendo las ecuaciones del
movimiento de la siguiente forma:

MD+CD + KD = —-MJa(t) (3.8)

J es en este caso el vector que realiza la descomposicién de a(t) en las tres
direcciones (z,y, z) y tiene valores distintos de cero solamente para los grados de
libertad del modelo correspondientes a una traslacién. En general, los elementos
no nulos de J son cosenos directores, Observese que la ecuacion (3.8) es del
mismo tipo que (3.5).

Las vibraciones libres amortiguadas en el modelo dinamico se expresan como

MD+CD+KD=0 (3.9)
y, cuando se prescinde del amortiguamiento, resulta
MD+KD=0 (3.10)

el cual describe las vibraciones libres no amortiguadas del modelo.

En todas las ecuaciones del movimiento, (3.6), (3.8), (3.9) y (3.10), la matriz
de rigidez K es exactamente la misma que en el caso estitico, mientras que la
matriz de masa M es habitualmente diagonal. En el caso en que en el vector
de desplazamientos D(t) se consideran giros, es necesario incluir en la matriz
de masa M la inercia de rotacién. La influencia de dichos giros en la solucion
del problema es, en general, pequena, siendo sustituidos los correspondientes ele-
mentos de la matriz M, por un cero. Sin embargo, la presencia de elementos
nulos en la matriz de masa diagonal da lugar a autofrecuencias infinitas en el
modelo dinamico y, en consecuencia, aparecen dificultades numéricas si se calcu-
lan todos los autovalores de la ecuacién (3.10). Por este motivo, es conveniente
condensar el sistema de ecuaciones del movimiento, previamente al cilculo de
autovalores, para eliminar dichos grados de libertad. Otra posibilidad para ob-
viar el problema mencionado consiste en utilizar procedimientos numéricos que
caleulen exclusivamente las frecuencias més bajas del modelo!™.
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3.3 CARACTERISTICAS DINAMICAS DE LAS ESTRUCTURAS

3.3.1 Modelos con un grado de libertad

Las caracteristicas dindmicas del modelo con un solo grado de libertad se
definen estudiando sus vibraciones libres no amortiguadas, que estan gobernadas
por la ecuacién [véase (3.10)]

mi(t) + kz(t) = 0 (3.11)

Se supone que dicho modelo vibra debido a algunas condiciones iniciales, bien
sean de desplazamiento, bien de velocidad o de aceleracién y no esta sometido
a ningiin tipo de perturbaciones durante su vibracién. Obviamente, este es un
caso tedrico, conservativo, en el cual el modelo no disipa la energia inicial que se
le ha inducido, por lo que las vibraciones durarian un tiempo infinito.

Dividiendo la ecuacién (3.11) por m y usando la notacion w? = %, dicha
ecuacién se transforma en

#(1) +wz(t) =0 (3.12)

La magnitud w se denomina pulsacién o frecuencia circular, o simplemente
frecuencia de vibracién del modelo y viene expresada en radianes por segundo.
Dicha pulsacién es una de las caracteristicas dinamicas del sistema. Otra carac-
teristica es el periodo natural T, definido por

o o (3.13)

w
y medido en segundos. Finalmente, la frecuencia ciclica f viene dada por
1 w

f=g=5 (3.14)

y se expresa en ciclos por segundo o Hertz.
La solucién general de la ecuacion (3.12) puede escribirse de la forma

z(t) = A sin(wt + ) (3.15)

donde A es la amplitud del movimiento y ¢ el angulo de fase. Los valores de A
y 1 se caleulan a partir de las condiciones iniciales del problema. Por ejemplo,
para un desplazamiento inicial 2(0) = z, y una velocidad inicial #(0) = z,, se
obtienen los valores™®

A=\[z2+ (%-) tan = :m (3.16)
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3.3.2 Modos naturales de vibracidon

Las caracteristicas dindmicas de modelos con varios grados de libertad se
definen analizando sus vibraciones libres, que estin gobernadas por la ecuacion

MD+ KD =0 (3.17)
que debe cumplirse para soluciones particulares del tipo
D(t)= A e (3.18)

El vector A contiene las amplitudes del desplazamiento, w es la pulsacion y ¢ el
angulo de fase. Sustituyendo (3.18) en (3.17), se obtiene

(K —w'M)A=0 (3.19)

Este sistema de ecuaciones algebraicas lineales y homogéneas constituye un
problema de autovalores. Dicho sistema tiene soluciones A distintas de la tri-
vial —es decir, el modelo vibra— solamente si el determinante de la matriz de
coeficientes es igual a cero

1K —w’M|=0 (3.20)

Si este determinante se desarrolla en su forma polinémica se obteniene la ecuacién
caracteristica

W™ + oW o™t L ta, Wi ta, =0 (3.21)

En el caso de modelos estructurales la matriz de rigidez K y la de masa M
son reales y simétricas. Ademads, K es definida positiva y M es semidefinida
positiva como minimo. En el caso en que M sea definida positiva, de la ecuacion
caracteristica se obtienen n soluciones positivas w ¥y, en consecuencia, n valores
w, reales. Si la matriz M es solamente semidefinida positiva, el nimero de
solucmnes finitas w! es menor. Los n autovalores w, son las frecuencias propias o
pulsaciones del modelo estructural, que pueden nrdenarw en la diagonal principal
de la matriz espectral . La frecuencia mas baja w, se denomina frecuencia
fundamental. Los periodos propios del modelo se definen por

2
T==—, i=12...,n (3.22)

L"."I

en donde T es el periodo fundamental. El autovector A; puede obtenerse a partir
de la ecuacién (3.19), expresando todos los términos de A; en funcién de uno
cualquiera de ellos, por ejemplo, Al-l+ En este caso, se definen los autovectores

normalizados g = A. j’A i1 =1,2,3,...,n, cuyo primer elemento es igual a la
unidad, Otra forma de nm malizar los autovectores parte del uso de la relaciéon
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AMA; =M} (3.23)

lo que permite aplicar la siguiente formula:
w:Ai-(M:)_%, i=1,2....n (3.24)

que asegura el cumplimiento de la condicién ga"'M ¢ = 1. Los autovectores ®, que

pueden ordenarse en la matriz modal @, representa.n las formas del sistema du-
rante la vibracion en cada una de sus autofrecuencias. Por ello, los autovectores
reciben en el andlisis estructural el nombre de formas naturales de vibracién o
formas modales. Un autovalor w, con su autovector correspondiente ® constituye

el modo natural de vibracidn i.
La condicion de ortogonalidad de dos vectores se define por

¢ =0 i#j (3.25)

iy

Pueden introducirse condiciones de ortogonalidad semejantes respecto a la matriz
de masa M y respecto a la de rigidez K por medio de las expresiones!™®

M =0 i#] (3.26)

@' Kep =0 L # ] (3.27)

i 1

Las condiciones de normalidad y de ortogonalidad pueden expresarse de ma-
nera compacta como condicion de ortonormalidad respecto a la matriz de masa
' MP = I, donde I es la matriz identidad. Si no se utiliza esta tltima
condicion, puede escribirse la siguiente ecuacion para la matriz de masa:

PME=M" (3.28)

donde M* es diagonal. De igual forma, la condicién de ortonormalidad respecto
a la matriz de rigidez se escribe

KP=K" (3.29)

donde K* es una matriz diagonal cuyos términos no nulos valen K* = ¢"K ¢
El problema de autovalores ' '

(K —w'M)®=0 (3.30)

puede resolverse mediante técnicas numéricas, tales como se exponen en la re-
ferencia (6). En muchos casos no es necesario calcular todos los autovalores y
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autovectores contenidos en la ecuacion (3.30). De hecho, es posible obtener una
buena aproximacion a la solucion del problema dinamico utilizando solamente
los autovalores mas bajos de la estructura. Los autovalores superiores no solo
tienen una influencia pequenia en la solucién sino que estén distorsionados debido
a la discretizacion de la estructura y a los errores de redondeo producidos en
el proceso numérico. Se han propuesto diversos métodos como, por ejemplo,
el método de biisqueda del determinante® que calculan solamente los primeros
autovalores y autovectores que se deseen.

3.4 CARACTERISTICAS DE AMORTIGUAMIENTO
DE LAS ESTRUCTURAS

3.4.1 Origen de las fuerzas de amortigunamiento

Las fuerzas de amortiguamiento estan producidas en las estructuras por di-
versas causas, entre las que pueden citarse las siguientes!?);

— Rozamiento entre superficies de deslizamiento, las cuales pueden estar secas
o lubricadas; la fuerza de amortiguamiento, de acuerdo con la hipotesis de
Coulomb, es proporcional a la fuerza normal a la superficie de contacto.
La mencionada fuerza normal se considera constante e independiente de los
desplazamientos y velocidades.

— Amortiguamiento debido a la friccién interna del propio material de la es-
tructura, debido principalmente a su imperfecta elasticidad. En este caso,
el amortiguamiento es proporcional a la fuerza de recuperacion y se le de-
nomina amortiguamiento estructural,

— Amortignamiento debido a las vibraciones de la estructura situada en un
medio exterior (en general gases o liquidos).

A menudo se usa en el cdleulo dinamico de estructuras un amertiguamiento
viscoso, basado en el modelo de Kelvin-Voigt y que es proporcional a la ve-
locidad. Las razones mas importantes de su utilizacién son, por una parte,
su simplicidad®'" y, por otra, la suposicién que se hace de que caracteriza el
amortiguamiento global de toda la estructura. Se le denomina amertiguamiento
viscoso equivalente y se supone que produce la misma disipacion de energia que
el amortignamiento real de la estructural'’),

3.4.2 Definicién del amortiguamiento en sistemas con un solo grado
de libertad

La ecuacion que describe las vibraciones libres amortignadas de un modelo
con un solo grado de libertad es

mi(t) + ci(t) + ka(t) = 0 (3.31)

donde el amortiguamiento se ha supuesto de tipo viscoso. El amortiguamiento
eritico, se describe mediante el coeficiente . = 2mpf. = 2mw. En el caso de un
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amortiguamiento superior al critico, ¢ > ¢, que normalmente no se presenta en
la ingenieria civil, la estructura no oscila, sino que vuelve a su posicion de origen
sin vibrar™), El caso de un amortiguamiento inferior al critico, ¢ < c., suele
ser el habitual en estructuras de ingenieria civil sometidas a acciones dindmicas.
Este tipo de amortiguamiento puede definirse mejor mediante la relacién v = é
donde v es la fraccidn del amortiguamiento critico, que se expresa como

[
=
2mw

;]

(3.32)

Si se define la frecuencia de vibracién amortiguada w, como

w, =wy]1—p? (3.33)

la solucién general de la ecuacién (3.31) puede escribirse en la forma(®
o(t) =Ae " sin(w,t + ¥) (3.34)

Los coeficientes A y 1 se calculan a partir de las condiciones iniciales del pro-
blema. En la figura 3.9 se ha representado graficamente la vibracién del sistema
para un desplazamiento inicial z,.

L=(t) sl

={0)==z,

Figura 3.9 Vibraciones libres amortiguadas de un sistema con un solo grado de libertad.

3.4.3 Sistemas con varios grados de libertad con amortiguamiento
proporcional

En el caso de estructuras de edificacién se suelen realizar algunas hipétesis
simplificadoras en la matriz de amortiguamiento, a fin de obtener una repre-
sentacion numérica razonable de las propiedades de amortiguamiento de la es-
tructura. Una de estas hipétesis consiste en suponer que existe un mecanismo
de pérdida de energia homogéneo en toda la estructura®, En tal caso, puede
desarrollarse una matriz de amortiguamiento que cumpla la condicién de orto-
gonalidad respecto a la matriz modal

C'=%Cd (3.35)

siendo C* una matriz diagonal de amortiguamiento generalizado
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Esta condicion define el amortiguamiento proporcional que indica la manera
de obtener la matriz de amortiguamiento: ésta se considera proporcional a la
matriz de masa, a la matriz de rigidez o se obtiene a partir de una combinacion
lineal de ambas. De esta forma, el amortiguamiento puede ser especificado para
cada modo de vibracion de la estructura, usando la fraccién del amortiguamiento
critico v,

Cuando la matriz de amortiguamiento C es proporcional a la matriz de masa

C=a M (3.36)
se verifica la condicidon de ortogonalidad ¢™C¢ = 0, i # j. Sustituyendo (3.36)
' J

en (3.35), se obtiene la siguiente ecuacion de definicién de la matriz de amorti-
guamiento generalizado:

C* = a,M&=0a,M* (3.37)

La fraccién del amortiguamiento critico v, puede expresarse en cada modo de
vibracién ¢ como v, = C':‘fEM:wi,i 3 O

En el caso en que la matriz de amortiguamiento sea proporeional a la matriz
de rigidez C = a, K, se obtienen unas condiciones de ortogonalidad similares
C* = 0, K® = a,K*, donde C* es diagonal. La combinacién de estos dos
casos

C=a,M+a,K (3.38)

define el amortiguamiento de Rayleigh. Una generalizacién de dicho amorti-
guamiento, realizada por Wilson y Penzien, puede verse en las referencias (6) y

(12).

3.5 RESPUESTA SISMICA DE SISTEMAS LINEALES
CON UN GRADO DE LIBERTAD

3.5.1 Respuesta temporal

El movimiento de un sistema con un solo grado de libertad viene regido por
la ecuacion diferencial

mi(t) + ci(t) + ka(t) = —ma(t) (3.39)

Utilizando la frecuencia del sistema amortiguado w, = wy/1 — ", la respuesta
del sistema en el dominio del tiempo puede ponerse en la forma'

2(t) = —:T f a(r)e """ sinfw, (t — T)dr (3.40)

La integral (3.40) se conoce con el nombre de integral de Duhamel y proporciona
la respuesta en el dominio del tiempo de un sistema con un solo grado de libertad
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sometido a una carga cualquiera. Esta respuesta no considera el efecto de las
condiciones iniciales en el sistema. En el caso de que éste no parta del reposo
cuando se le aplica la excitacion a(t), es preciso calcular la solucion general (1)
de la ecuacion diferencial (3.39) a partir de las condiciones iniciales del problema:
z,(0) =%y ,isﬂ.]} =& La snltm.ién gencra! df.:l sistema amortiguado sometido a
una aceién sismica puede escribirse de la siguiente manera'):

— vt ( £ + VT,

w,

z(t)=e sinw,t + x, cosw, t)

W

o (3.41)
iz w_l m[‘.l']nta_m:i_ﬂI sinfw, (t — 7)]dr

Evidentemente, si la excitacion se aplica cuando el sistema esta en reposo,
los términos correspondientes a las vibraciones libres desaparecen de la ecuacion
(3.41). Si dicha excitacién se aplica durante un tiempo suficientemente largo,
las vibraciones libres amortiguadas desaparecen, debido al efecto del amortigua-
miento. Por ello, a estos términos de vibracion libre se les denomina respuesta
transitoria. La respuesta del sistema, que experimenta el sistema algiin tiempo
después de iniciado el movimiento, se reduce al término de vibraciones forzadas,
cuya frecuencia coincide practicamente con la frecuencia predominante de la exci-
tacion®, A dicho término se le conoce con el nombre de respuesta estacionaria'®.

La integral de Duhamel tiene solucién analitica solamente para ciertas fun-
ciones particulares que describen la excitacion, por lo que en general debe resol-
verse numeéricamente.

a) Solucidn “ezacta”

El caleulo de la solucion general de la ecuacion del movimiento puede efec-
tuarse de manera directa utilizando la ecuacion (3.40), es decir, evaluando la
soluciéon particular definida por la integral de Duhamel. Si la aceleracion sismica
a(t) se define a trozos, representandose por una secuencia de en intervalos de
tiempo desiguales (véase la figura 3.10) la integral de Duhamel tiene primitiva y,
por lo tanto, puede obtenerse la solucion analitica de la ecuacion del movimiento.
Se suponen para el sistema condiciones iniciales nulas, con lo cual el problema se
reduce al caleulo de la primitiva de la integral de Duhamel de la ecuacion (3.41).
Es conveniente expresar primeramente dicha integral en la siguiente forma'*'%);

e—uwi

w{t} = —

- [A{t]sinwvt — B(t) cosw,t (3.42)
donde “

A(t) = f a(r)e™™ cosw, T dr (3.43)

B(t) = f a(r)e™" sinw, 7 dr (3.44)
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Figura 3.10 Funcién de excitacién lineal,

La excitacion a(t) es recta dentro del intervalo (ti-1,%;) (figura 3.10) y, por
lo tanto, puede expresarse como a(r) = a(t;_1) + s(r — ti_1), donde s es la
pendiente de la recta s = a(t;) — a(t;—1)/t; — ti_;. Utilizando estas ecuaciones
se obtienen las siguientes primitivas exactas para las integrales (3.43) y (3.44)

At;) = A(ti_) + E:zr [(pwa(r) +s(1 — 21:2)) cosw, T
5 . 1 (3.45)
+ e (wa['r] - 2us) 51:1va] .
el-"l'.v"r

B(t;) = B(t;—1) + [(vua{r] +5(1 — 21:2}) sinw, T

" (3.46)

Y

- %(wa{r} - 2us) cos w,‘r}

fieq

También es posible obtener la respuesta exacta para la velocidad #(t) y para
la aceleracién relativa #(t) del sistema, derivando la integral de Duhamel

#(t) = —e~ VWt [A[t} cosw,t + B(t)sinw,t| + wva(t) (3.47)

#(t) = —wka(t) — 2vwi(t) + a(t) (3.48)

siendo las integrales A(t) y B(t) las mismas de las ecuaciones (3.45) y (3.46).
Todas estas expresiones son analiticamente exactas, por lo cual la finica fuente
de error de la solucién se encuentra en los errores de redondeo.
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b) Soluciones numéricas

Existen, basicamente, dos grupos de procedimientos de calculo numérico de
la respuesta de un sistema con un solo grado de libertad. En el primer grupo se
enmarcan los métodos que integran directamente la ecuacién diferencial (3.39)
como, por ejemplo, los métodos de Newmark, de Wilson, de las diferencias cen-
trales, etc.(t¥1%)  Un segundo grupo de métodos se basa en la resolucion de la
ecuacion (3.41), lo que requiere la evaluacién numérica de la integral de Duha-
mel(), Todos los métodos mencionados, tanto los del primer grupo como los del
segundo, requieren que la excitacién sea discretizada a intervalos de tiempo cons-
tantes At, siendo ésta una caracteristica intrinseca de cada uno de ellos. Hay
que sefialar que el mismo proceso de discretizacion también introduce errores
en la solucién, hecho que no ocurre con la solucién “exacta” descrita anterior-
mente. Los mencionados intervalos de tiempo Af tienen que ser lo suficiente-
mente pequeiios para asegurar tanto la estabilidad y la precision de la respuesta,
como la correcta discretizacion de la senal sismica.

3.5.2 Espectros sismicos de respuesta

La respuesta estacionaria en desplazamientos de un sistema con un solo grado
de libertad viene dada por la ecuacién (3.40), en donde z(t) es una funcién de
v, w y a(t). Derivando respecto al tiempo dicha ecuacién, se obtiene la historia
de la respuesta en velocidades

i(t) = —f: a(r)e

=p(t=T)

cosw, (t — 7)d7 4 vwz(t) (3.49)

Derivando de nuevo, se obtiene la respuesta en aceleraciones totales del sistema

) gin w,(t —7)dr

) + a(t) = w, f a(t)e

— 2uwi(t) — (vw) z(t)

(3.50)

Los espectros de respuesta en desplazamientos, velocidades y aceleraciones
correspondientes a un cierto acelerograma se definen como los maximos valores
de respuesta expresados en funcién de la frecuencia w o del periodo T' y de la
fraccién del amortiguamiento critico v

Siw;v) = [a(t)|max
51:{""1; y] = hi{t]lmux
Sa(wiv) = |(t) + a(t)|max

Utilizando en estas ecuaciones de definicién de los espectros las expresiones
(3.40), (3.49) y (3.50), puede escribirse
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S;(w;v) = —wlLta{T}E_M{t_ﬂsinwv[t—'r]dr (3.51)
iy < t —ww(t=r)
(wyv) = —“l: a(t)e cosw, (t—7)dr +rwz(t) (3.52)
S (wyv) = wt{ﬂ(r}e-wu_'ﬂ sinw, (t—7)dr
—2vwi(t)—(rw)’z(t) (3.53)

Tal como puede verse, S; y S, son, respectivamente, los valores maximos de los
desplazamientos y velocidades relativos, mientras que S, es el maximo valor de la
aceleracién absoluta de la respuesta de un modelo con un solo grado de libertad.
Al objeto de obtener expresiones mas sencillas que las dadas por las (3.51),
(3.52) y (3.53) se han introducido algunas aproximaciones. En primer lugar,
como el amortiguamiento es pequefio en las estructuras propias de la Ingenieria
Civil —» toma valores entre 2% y 20%—, w, se sustituye por w y los términos
fuera de la integral que multiplican a la fraccién del amortiguamiento critico en
el segundo miembro de las ecuaciones (3.52) y (3.53) se desprecian. En segundo
lugar, la funcién coseno que aparece en el espectro de velocidades (3.52), puede
sustituirse a efectos de cdleulo por la funcién seno, sin que ello implique impor-
tantes variaciones en los valores maximos de la velocidad de respuesta’®!'7, Esta
aproximacion, tedricamente basada en la aleatoriedad de las aceleraciones del te-
rreno a(t), es vilida en el rango usual de frecuencias que aparecen en el diseno
sismico y deja de cumplirse para periodos muy elevados!". De esta manera, se
introducen tres nuevas cantidades, definidas como seudoespectros de respuesta

S(w,v) = _.3: [’ a(rye" " sinwi(t — r)dr (3.54)
S (w,v)=|— ft u{r}e_w“-ﬂ sinw(t — 7)dr (3.55)
S (w,v) = u‘(f n{r}e-wﬂ_r} sinw(t — 7)dr (3.56)

Las aproximaciones introducidas permiten caleular S, y S, en funcién de S
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5, = w8, =w’S, (3.57)

por lo que los tres seudoespectros de respuesta pueden dibujarse en la misma
grafica utilizando una escala trilogaritmica, tal como puede observarse en el
ejemplo de la figura 3.11.
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Figura 3.11 Representacién trilogaritmica de un espectro sismico de respuesta,

Los espectros sismicos de respuesta son interesantes solamente desde un
punto de vista histérico y tedrico. Contrariamente, los seudoespectros sismicos
tienen una gran importancia practica en la ingenieria, siendo ampliamente uti-
lizados en el disefio sismico de estructuras. Con el objeto de simplificar la ter-
minologia y debido a que a continuacion se utilizardn solamente seudoespectros,
se les denominaré en adelante espectros sismicos de respuesta.
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3.6 RESPUESTA SISMICA DE SISTEMAS LINEALES
CON VARIOS GRADOS DE LIBERTAD

3.6.1 Desacoplamiento modal

Se considera un edificio de cortante o uno de pérticos. En cualquiera de los
dos casos las vibraciones libres no amortiguadas del sistema estan descritas por
una ecuacion del tipo (3.10). Las n frecuencias propias w, y n formas propias de
vibracién ¢ de la estructura son solucion del sistema de ecuaciones algebraicas

homagéneul{E.E[]]. Dichas formas modales son ortogonales respecto a las matrices
de masa y de rigidez. Al formar la matriz modal @ una base completa, es posible
escribir

D= El:fp n(t) (3.58)

en donde 1 (¢) es una funcién escalar del tiempo a determinar, llamada respuesta
generalizada. Sustituyendo (3.58) en (3.5) o (3.8), se obtiene

M i@; ﬁl_{t}—}—cil::eﬁ‘_(t]—{—ﬂ iﬁq{th _MJa(t) (3.59)
que, premultiplicada por la transpuesta de un autovector cualquiera ¥, propor-
ClOTLa - "

o M Etﬂ ii,(t) + 7 C ,-Z,:"p-‘ 7, ()
. (3.60)
+5¢;"'K Eq.‘: (1) = —tefTMJu(i‘]

Utilizando las condiciones de ortogonalidad de los autovectores resulta que

rﬂ“‘M Z'ﬁ' = q:}"' Mgﬁ = M (3.61a)
=1

g'.}TK Zl,:: = ﬂTKt,c; = Ig." (3.61b)
=1

y, si la matriz de amortignamiento también es ortogonal, se tiene también
n
@TC Y p=¢"Cyp =C! (3.61c)
A gy L

Las ecuaciones (3.61) permiten formular (3.60) en la misma forma que la ecuacion
del movimiento de un sistema con un solo grado de libertad

e L ] h _—
M i (t) + G iy (1) + K n,(£) = 97 MJ a(t) (3.62)
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De esta forma, los sistemas de ecuaciones (3.5) o (3.8) quedan reducidos a n
ecuaciones diferenciales independientes del tipo (3.49). La ecuacion (3.62) puede
también escribirse, como es usual, en la forma

ptMJ
i w1 (1 2 =——L——qft :
i) + 20, 1, (8) (1) = — g alt) (3.63)
i i
y puede resolverse utilizando el método exacto de integracion a trozos anterior-
mente descrito.

A medida que aumenta el orden de las frecuencias, los errores que éstas
contienen son mayores, siendo las frecuencias de los primeros modos de vibracion
las mas exactas. Al mismo tiempo, los modos inferiores contienen menor energia
eléstica de deformacién, motivo por el cual influyen en mayor medida en la

respuesta de la estructura. Por todo ello, la ecuacion (3.58) se suele reescribir
de la forma''™®

q
D(t) = e n(t) (3.64)
i=1
siendo usualmente el niimero ¢ de ecuaciones del tipo (3.63) que es necesario
resolver mucho menor que el mimero n de modos de vibracién del modelo.

3.6.2 Historia de la respuesta en el tiempo

Una primera forma de estudiar el comportamiento dinamico de una estruc-
tura consiste en obtener la evolucién en el tiempo de su respuesta. Para ello,
una vez obtenida la respuesta generalizada n(t) solucionando ecuaciones del tipo
(3.63), ésta se sustituye en (3.64) para obtener la historia de los desplazamientos
D(t). Seguidamente, puede efectuarse el cleulo de los esfuerzos, que se realiza
por procedimientos propios a un andlisis estatico. Esta manera de definir la
respuesta de una estructura proporciona un exceso de informacién, ya que en el
disefio de estructuras es, generalmente, suficiente utilizar la respuesta maxima.

3.6.3 Respuesta maxima utilizando espectros de respuesta

La ecuacion desacoplada (3.63) puede también resolverse usando los espectros
de respuesta obteniéndose, en este caso, tnicamente la respuesta estructural
méxima. En efecto, si la maxima aceleracién [ij(t)|  correspondiente a la

. F
ecuacion

i(t) + 2vwi(t) +wn(t) = a(t) (3.65)

es Sy, la aceleracién maxima correspondiente a la ecuacion (3.63) sera

' MJ

i8] =g (59 (3.66)
i i
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Como consecuencia, el desplazamiento generalizado méaximo en el modo j se
expresa coino

| (i}l - {%TMJ [Sa]j (3.67)
; . r%TMt.:: wJ? '

y los desplazamientos maximos en todos los nodos se ponen en la forma

it
Di

Dmn:: = :1 =ﬂ!rﬂ,“) _ =|ﬁ;. = (3.53}

"M wJ? 7 w3

] k]

M (S0, (Sa)
F

| D] |
A; es el vector de los coeficientes de participacién modal correspondientes al
modo j de vibracién. Puesto que, en cada grado de libertad, el méximo de la res-
puesta en cada modo no se produce en el mismo instante de tiempo, la respuesta
maxima de la estructura debe obtenerse mediante procedimientos estiticos. Por
ejemplo, un procedimiento tradicional que habitualmente conduce a resultados
correctos si las frecuencias estan bien separadas calcula dicha respuesta como la

raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de las respuestas modales (Square
Root of Sum of Squares SRSS)®!1#)

(3.69)

Los desplazamientos, esfuerzos, tensiones, deformaciones y, en en general, cual-
quier respuesta estructural se determina mediante una ecuacion similar. Han sido
propuestos también otros métodos como, por ejemplo, el denominado Complete
Quadratic Combination (CQC), que tiene sus fundamentos en la teoria de las
vibraciones aleatorias y que proporciona mejores resultados que el SRSSU®.

3.7 METODOS DE INTEGRACION DIRECTA DE LAS ECUACIO-
NES DEL MOVIMIENTO

3.7.1 Introduccion

Los métodos de integracién directa, paso a paso, de las ecuaciones de equilib-
rio dindmico pueden ser aplicados tanto a problemas lineales como a problemas
no lineales. La ecuacién correspondiente al caso no lineal se desarrollara seguida-
mente. El tinico tipo de no linealidad que se considerard al formular dicha
ecuacién es la del material. En todos los métodos mencionados de integracion,
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las velocidades y aceleraciones para un instante de tiempo determinado se expre-
san, mediante ecuaciones en diferencias, en funcion tnicamente del corrimiento
correspondiente al tiempo en que se quiere hallar la solucién y de los desplaza-
mientos, velocidades y aceleraciones ya conocidas, correspondientes a instantes de
tiempo anteriores. Estas ecuaciones, juntamente con la ecuacion diferencial del
movimiento, particularizada para t =1, o t = 1, |, permiten obtener la solucion,
una vez conocida la correspondiente a los instantes de tiempo anteriores. Esto
hace que existan dos grupos de esquemas de integracién paso a paso: implicitos
y ezplicitos. En el primer grupo, en el cual se enmarcan los métodos de New-
mark y de Wilson'"), el corrimiento D, , correspondiente al instante de tiempo
t.41 se obtiene a partir de la ecuacién diferencial del movimiento planteada para
instante de tiempo #,_,. En consecuencia, la respuesta de la estructura se obtiene
como solucién de un sistema de ecuaciones algebraicas. Por el contrario, en los
métodos explicitos —por ejemplo, el de las diferencias centrales— la solucion en
el instante de tiempo #,,, se obtiene a partir de la ecuacién de equilibrio en el
instante ¢,, pudiendose evitar el tener que resolver un sistema de ecuaciones %),

A cada esquema de integracién le corresponde una matriz caracteristica A,
que expresa el vector de estado ¥, que describe la solucién del problema de
vibraciones libres de un sistema con un grado de libertad sin amortignamiento,
en funcién del vector Y, correspondiente al instante anterior: ¥, = AY,. La
estabilidad se plantea en el sentido de que la solucién de este problema progrese
de forma acotada y se estudia examinando el valor del radio espectral p(A) que
viene dado por el valor del médulo del mayor autovalor de la matriz A. La
solucion ¥ en cualquier instante de tiempo queda acotada si el radio espectral
correspondiente al algoritmo que se esté usando es inferior o igual a la unidad®,
p(A) también proporciona una indicacién acerca del grado de amortiguamiento
artificial que produce el esquema numérico y lo relaciona con el conjunto de
parametros que caracterizan el esquema en diferencias y, en particular, con el
incremento de tiempo At usado en la integracion. Los métodos explicitos son
condicionalmente estables, ya que existe un incremento critico At de integracion,
por encima del cual la solucion se amplifica de forma artificial. En cambio, los
esquemas implicitos son incondicionalmente estables en el caso del problema de
vibraciones libres del sistema con un solo grado de libertad sin amortiguamiento
anteriormente formulado, ya que la solucién no se ve artificialmente amplificada,
cualquiera que sea el incremento de tiempo At elegido para la integracion,

En la solucién puede aparecer un error numeérico que reduce el valor de la
amplitud de la vibracién después de un periodo y uno que produce la elongacion
del periodo de la sefial de respuesta. El primero de los dos errores mencionados es
el més importante, puesto que produce amortiguamiento artificial que, muchas
veces, es deseable, ya que ocurre en los modos superiores, que pueden falsear
la respuesta estructural. Estudios detallados de la estabilidad y precision de
los diferentes métodos existentes de integracién paso a paso pueden verse en las
referencias (6), (7) o (20).
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3.7.2 Método de Newmark
a) Anilisis lineal

El método parte de las ecuaciones en diferencias de Newmark, que expresan

la velocidad D‘ , ¥ el desplazamiento D, , en el instante de tiempo tip; en la
siguiente for maﬂ’”

D, =D, +[1-9) D +7D,,]At (3.70)

Dia =D+ H‘ at+ [(- - ﬂ) 'D +8 .+1]"l-""*1t2 (3.71)

siendo v y 7 coeficientes a determinar a partir de las condiciones de estabilidad
y precision de la solucion.

Al ser éste un método implicito, las ecuaciones (3.5) o (3.8), que rigen el
movimiento de una estructura con varios grados de libertad en régimen lineal
eldstico, se discretizan para el instante de tiempo t = ¢, , en la forma

MD,, +CD,, +KD,, =-MJa,, (3.72)
A partir de las ecuaciones de Newmark (3.70) y (3.71) se obtiene
i 1
Dy = oo [D,y, — D, - D, At] - (E -1) D, (3.73)
B =E(D,-+, - D)+ (1—E)I:r,.+(1——ﬁ)mﬂ (3.74)

Sustituyendo (3.73) y (3.74) en la ecuacién del movimiento discretizada (3.72),
ésta puede expresarse de la siguiente manera:

KD=+1 =R, (3.75)

en donde

K= If-l-mﬂ:f-f—mc (3.76)

1
Fn= MJ“*“'"M[,GM ﬂ‘&tD-l_(Eﬁ' )D)]

(3.77)

+G[ED+(; ~1)D, + (ﬁ_l mﬂ,.]

Resolviendo el sistema de ecuaciones (3.75) se obtiene el vector de los despla-
zamientos D, , que, una vez calculado, se sustituye en (3.73) y (3.74), lo que
proporciona las aceleraciones y las velocidades para el instante de tiempo ¢, .
Para el primer intervalo de tiempo ¢ = t, = At es preciso conocer los valores
iniciales del desplazamiento D, de la velocidad I}u y de la aceleracion 'ﬁn' Ha-
bitualmente, las condiciones iniciales corresponden a valores nulos de velocidad
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y desplazamiento. Por tanto, la aceleracion D, debera cumplir la ecuacién del
movimiento, obteniéndose la expresion

MD,=-MJa, (3.78)

que permite completar las condiciones iniciales.

El proceso de cilculo correspondiente al método de Newmark depende de los
pardmetros ¥ y . Se demuestra que el esquema es incondicionalmente estable
si v y # cumplen las siguientes condiciones®;

2

TE%, ﬂ&i(%#r) (3.79)

El grado de amortiguamiento artificial del esquema de integracién viene deter-
minado por el pardmetro 4. Para un sistema sin amortiguamiento con un solo
grado de libertad, que vibra libremente, los valores v = 0.5 y B = 0.25, que
habitualmente se utilizan, hacen que el amortiguamiento artificial introducido
por el algoritmo sea nulo, cualquiera que sea el incremento de tiempo elegido.
El valor de dicho amortiguamiento aumenta a medida que incrementan los va-
lores del pardmetro v por encima de 0.5, implicando este incremento, al mismo
tiempo, una peor precisién de los resultados, a menos que se elija un Af muy
pequeno,

b) Andlisis no lineal —método de la rigidez inicial—

En el caso de un andlisis no lineal, la matriz de rigidez K ya no es constante,
por lo que se tendra que reformular la ecuacién del movimiento. Dicha ecuacion,
discretizada para el instante de tiempo ¢ = t;11, puede escribirse en la siguiente
forma‘");

Mﬁ:‘ﬂ + C"L.)-'H + F(D,,) = —MJa,, (3.80)

donde F(D,_, ) son las fuerzas resistentes de la estructura, que son funciones del
desplazamiento que se produce en el instante de la discretizacién t.r1- Como
puede observarse, la resoluciéon de esta 1iltima ecuacion presenta dificultades
suplementarias al no poderse expresar el término F(D,,,) como producto de
una matriz K conocida por unos desplazamientos incognita. Por este motivo, el
primer paso necesario para resolver el sistema de ecuaciones (3.80) es linearizarlo

utilizando la ecuacion
j*"hl[j_'.l‘.+i ) =F(D,)+ Kuﬁﬂ‘-ﬂ (3.81)

donde E(D,,,) es el vector linealizado de las fuerzas resistentes para el instante
tip1s F(D;) es el vector de las fuerzas resistentes ya equilibradas en el instante
anterior t;, K, es la matriz de rigidez inicial y

AD.,. = D. D (3.82)

1+1 i+1 i
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Utilizando estas notaciones, la ecuacion del movimiento linealizada puede ree-
scribirse en la forma

M D+1 + C i+l it K&‘Dﬂl = Q.‘+1 [3-33]
donde se ha utilizado también la notacion
Qu=—-MJa,, - F(D,) (3.84)

Se modifican ahora las ecuaciones en diferencias del algoritmo de Newmark
sustituyendo en (3.73) y (3.74) la ecuacién (3.82), obteniéndose

By = 5375 D~ g D~ (35-1) B (3.85)
D,, ﬁLaDH+(1-F)D+(1——ﬁ)mn (3.86)

Una vez realizadas estas operaciones, puede empezarse el proceso iterativo
de calculo de la respuesta, que estd esquematizado en la figura 3.12. En la
primera iteracién se sustituye (3.85) y (3.86) en la ecuacion linealizada (3.83),
obteniéndose

[U = (1}
KAD]) = E (3.87)
donde se han introducido las nntncmnes{”
K—E—M+WC+K (3.33)
= (1) 1 1 "
F, =Qu +M[mﬂ +(25 I)Di]
(3.89)

T -
-0[1—— D, +(1- mu]
(-2 D+ (1- 75
Se resuelve el sistema lineal (3.87), calculindose un primer valor del incremento
de desplazamiento &DITI

a =1

AD, =K' F,| (3.90)

Las aceleraciones y velocidades se caleulan utilizando las ecuaciones (3.85) y
(3.86) expresadas en la siguiente forma

(1) 1 (1) 1 . B _1__

D, =575 A0, ~ g (23 1) D, (3.91)
« (1) (1)
D = m&'ﬂ'*‘ +(1- B)D +(1- —) At D, (3.92)
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T
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Figura 3.12 Esquema de iteracién en un problema dindmico no lineal(*),

mientras que los desplazamientos totales se expresan como

D) =D, +AD,,

W (3.93)

Sin embargo, al no ser éste, en general, el valor correcto del desplazamiento
en el instante ¢, ; —ha sido utilizada la ecuacién (3.81) que no es exacta—,
tendrdn que realizarse sucesivas iteraciones. Para ello hay que hallar las fuerzas
Q;,, correspondientes a esta primera iteracién. Ello se consigue calculando las

fuerzas internas generalizadas F“][D“. +1) de acuerdo con el modelo constitutivo
utilizado. Esto significa situarse en el punto 1 de la grafica de la figura 3.12,

que corresponde al desplazamiento .U;,“": proporcionado por la ecuacién (3.93) y
obtener de dicha grifica el valor de dichas fuerzas internas. Con esto, las fuerzas

sy v #
Q;,, se escribiran

1) (1)
QiL =-MJa,, -F (D) (3.94)

L =
Pueden definirse también las fuerzas residuales

1
o

141 =

1
K,AD,,, + F(D) - F(D,,) (3.95)
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que deben reducirse en el transcurso del proceso iterativo, en un nimero de
iteraciones a priori indeterminado, hasta que tomen valores despreciables.

En general, al resolver la iteracion j, se partira de los resultados obtenidos
en la iteracién anterior j — 1. Las ecuaciones en diferencias (3.85) y (3.86) se
formulan de nuevo para la iteracién j utilizando la notacién

(4) (i-1)

(1)
sD” = AD,, ~ AD,] (3.96)
con la cual
= (1) 1 (1) 1 . 1 .
D, = ﬁ&taﬂ‘uiﬂ FWDI - (ﬁ'_l)ﬂi
(3.97)
1 (¥]] u (i—1)
~ BAL 6D D,
W _ 7 (3) AR 5y .
D1+1 = ﬂ‘ﬁﬂm + (1 - E) D; + (1 - ﬁ) At D,
(3.98)
B (B |, #li=1)
= m 6D + Di+1

La ecuacién del movimiento se escribird para la iteracion j en la forma

= (i) . () (5=1)

(5)
MD, +CD] +KsD” =Q (3.99)

donde

(i-1) {5=i)

Q£+1 =-M l"]r"""'i-|-l = [‘D.‘.H} (3.100)
y F U*ﬂ{D,-_H} también se obtiene utilizando la gréfica de la figura 3.12. Intro-
duciendo (3.97) y (3.98) en (3.99), se obtiene

(1) M)

K&iDW' = Fi+l (3.101)
donde las fuerzas
= (7} {i-1) - (§-1) « (i-1)
FoL=Qu — [M D, +¢CDg, ] (3.102)

son iguales a las fuerzas residuales ‘F::ﬂ
De la resolucién del sistema de ecuaciones algebraicas lineales (3.101) se

calculan las aceleraciones y las velocidades y, una vez utilizado el modelo consti-

tutivo, se obtienen las fuerzas F {”{D:. +1) —Véase el punto j de la grafica de la
figura 3.12—. De esta manera se tienen preparadas las condiciones de partida
para la siguiente iteracién. El proceso iterativo finaliza una vez alcanzada la
tolerancia deseada, que puede formularse bien en incrementos de desplazamiento
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50?9

—-‘J'—T:]— < Tolerancia (3.103)
|D; + AD |

o bien en fuerzas residuales

10.
11.

12.

13.
14.

15.

16.

(1)

il
—ttl___ < Tolerancia (3.104)
| =M Ja,|
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Parte 2

DISENO SISMORRESISTENTE



Capitulo 4:

Base conceptual del
diseno sismico

4.1 INTRODUCCION

Con el objeto de obtener edificios econémicos al disenar estructuras emple-
ando normativas modernas y para un sismo severo se acepta, generalmente, que
las estructuras entren al rango no lineal. De hecho la accién correspondiente
al mencionado sismo severo es varias veces superior a la accién considerada en
un diseiio practico empleando normativas de disefio sismico y la respuesta de la
estructura es claramente en el rango ineldstico con deformaciones remanentes.

La figura 4.1 ilustra el espectro lineal de cortante en la base para los terre-
motos de El Centro 1940, Pacima Dam y de Van Norman Dam escalados a una
aceleracion maxima de 0.5 veces la gravedad (0.5g). También se ilustra en dicha
figura las fuerzas de disefio empleando el ¢6digo americano " Uniform Building
Code (UBC)" " de 1988. El cortante obtenido segin el UBC se incrementd en
un 40% para tratar de representar la sobre-resistencia que tiene una estructura
entre la carga de colapso (es decir, la que origina un mecanismo de colapso) y
aquella carga que origina la primera rétula plistica. Ain con este incremento
en las fuerzas de diseiio se observa claramente la diferencia entre las fuerzas del
cédigo americano y la fuerzas reales durante un terremoto severo®?*). Estas dife-
rencias se pueden admitir inicamente si se tiene una capacidad de deformabilidad
inelastica adecuada en los elementos estructurales y en sus conexiones.

La filosofia del disefio sismorresistente es que la estructura soporte el sismo
severo con dafios locales que pudieran ser importante pero sin que llegue el
colapso de la estructura. Para ello, la estructura se debe disenar y construir
proporcionéndole detalles con el objetivo de disipar las deformaciones inelisticas
esperadas durante un sismo severo y de ahila importancia de su estudio.

El diseiio de edificios regulares es relativamente sencillo pues en la actua-
lidad existen varias normativas de disefio que permiten disefar eficientemente
tales estructuras. Normativas como el UBC o el "Applied Technology Council
(ATC)®", por ejemplo, determinan acciones laterales equivalente estdticas que
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varian en altura. La estructura se disefia, generalmente, empleando el primer
modo de vibracion —o modo fundamental— y en algunos casos, como en el
UBC, se consideran fuerzas adicionales que simulan de manera por lo menos
simplificada la participacién de modos superiores. En la referencia [5] se pre-
senta una propuesta de disefio tipo codigo incluyendo los dos primeros modos
de vibracién, que permite evaluar las acciones laterales de manera mas precisa
incluso en casos de estructuras no muy regulares en altura.

Precisamente, las recomendaciones de disefio basadas en la experiencia y pre-
sentadas en el Capitulo 2, tales como el evitar estructuras irregulares tanto en
planta como en altura o el reducir el nimero de columnas/vigas cortas, tienen
por objetivo el garantizar que una estructura disefiada segiin procedimientos
simplificados, como el de las normativas de disefio sismico, se comporte ade-
cuadamente durante un sismo severo y no se desarrolle una degradacion local
importante que pudiese ocasionar su colapso.

0.5 -
f \-\-
f }1."'1-
ﬂ 4 .'-"-l '\t“" ._‘
. \ A /r-—-F'resa de Pacoima
\ \ 5
]
o _:},‘-_,51 0.3+ \.‘r’-ﬂ ‘///Presc de Van MNorman
E S,
Il 0.2+ El Centro —
>, \
= \._\
l“‘l"‘m.

0.14 1974 SEAOC

1.4 (Z-1-K-S-C)-V,/W
1.4 (1.0-1.0-0.671.5:C) C= 1/15VT
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Figura 4.1 Comparacion entre el cortante en la base para los registros de El Centro
1940, Pacoima Dam (DPD) y Van Norman Dam (VND) y la normativa
de disefio americana UBC 1988.

Estructuras especiales, con irregularidades en planta o en altura, deberian
disenarse empleando un analisis dindmico, sea éste modal o paso a paso en el
tiempo, o por lo menos las acciones laterales obtenidas empleando cédigos de-
berian incrementarse sustancialmente. El método de anilisis modal ha encon-
trado una gran aceptacién en la prictica profesional debido a su relativa simpli-
cidad y buena aproximacion de los resultados. Para un analisis no lineal, sin em-
bargo, el andlisis modal no se puede extrapolar facilmente debido al acoplamiento
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de los modos durante la respuesta. Actualmente se esta trabajando en el desa-
rrollo de procedimientos simplificados que permitan emplear este andlisis al caso
no lineal por lo menos de forma aproximada, aunque hasta el presente no existe
un procedimiento generalmente aceptado(®?),

Para el analisis paso a paso en el tiempo de estructuras en el rango no lineal
existen en la actualidad diversos programas que emplean alguno de los métodos
numéricos presentados en el Capitulo 3. Existen incluso programas eficientes
para estructuras donde las no linealidades son a nivel local, que resuelven el
analisis en un tiempo similar al empleado por programas lineales y eldsticos'?.
Estos programas son sumamente ttiles en etapas finales del proceso de diseio
donde, generalmente, se conocen con precision parametros como las dimensiones,
drea de refuerzo longitudinal y transversal de los componentes estructurales, lista
de acelerogramas escalados a la magnitud esperada para la region, etc. Durante
la etapa conceptual del disefio, sin embargo, muchos de estos parametros no
se conocen con precision. Ademads, la respuesta no lineal es muy sensitiva a la
accion sismica por lo que para el disefio de una estructura, en general, deben
emplearse varios registros. Por ello el tiempo requerido para la elaboracion de la
informacion, analisis, disefio y posterior comprobacion de resultados necesarios
para emplear un método de integracién paso a paso en el tiempo no lineal es
extenso y solo se justifica, en general, para edificios de cierta entidad o compli-
cacion. Por ello en la prictica profesional incluso para un analisis lineal elastico,
los procedimientos paso a paso en el tiempo no suelen emplearse.

En conclusion, es importante tener una base conceptual solida sobre el com-
portamiento no lineal de edificios. No sélo porque en la practica profesional
no se emplea cominmente un método de anilisis no lineal, aiin sabiendo que la
estructura se comportara inelisticamente durante un sismo severo, sino tambien
porque tal base conceptual permite la verificacién de los resultados numéricos
obtenidos atin sin emplear un analisis no lineal.

4.2 DUCTILIDAD

La ductilidad es la capacidad de un material de deformarse plisticamente
sin romperse. Asi, un material es ductil si es capaz de deformarse de manera
permanente y apreciable en el rango ineldstico antes de fallar. La capacidad de
absorcion de energia y de disipacion para un material estdn relacionadas con la
ductilidad aunque son conceptos distintos. La figura 4.2 ilustra un ciclo de la
eurva cortante-desplazamiento para un determinado material. En esta figura la
estructura empieza desde una posicién de equilibrio "a” y alcanza la resisten-
cia lineal elastica del material en el punto "b” para un determinado cortante
positivo( V). Desde este punto empiezan las incursiones en el rango plastico
del material, alcanzandose el punto "¢” que corresponde a velocidad nula y que
es el punto donde se inicia el movimiento en sentido inverso al inicial. La estruc-
tura atraviesa la posicién de cortante nulo en el punto "d” y alcanza el limite
lineal para cortante negativo en el punto "e”. Cuando la estructura pasa por la
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posicién "d” del total de la energia acumulada en este ciclo de carga, una parte
es transformada en energia cinética y otra parte es disipada por el sistema. El
drea”c—d —dpes” representa la energia de absorcién y corresponde a la parte de
la energia total transformada en energia cinética y, por ello, devuelta al sistema.
El 4rea "a-b-c-d” corresponde a la energia de disipacién, la cual se realiza por el
trabajo interno en las secciones criticas de la estructura, tales como por ejemplo
rétulas pldsticas y no se devuelve al sistema.

Por este motivo es evidente que los conceptos de energia de disipacién y
energia de absorcién son distintos y que de ambos el concepto de energia de
disipacion estd més relacionado con el de la ductilidad. De hecho puede afirmarse
que si no hay ductilidad o si no hay deformaciones en el rango plastico, no habra
energia disipada por el sistema. Nétese también que la energia de disipacion es
nula si el material responde en el rango elastico y que es posible tener un material
con una alta capacidad de absorber energia pero con una baja capacidad de
disipar energia —como es, por ejemplo, el caso del hormigén pretensado—.

La figura 4.2 también ilustra la dificultad de medir la ductilidad en forma
precisa aun en el caso simple de un modelo elasto plastico. Para este mo-
delo histerético, la ductilidad se puede medir al menos empleando las siguientes
definiciones:

d

+ _ fpos
[ dy

— _ teg
poo= 3 (4.1)
Fn . dpos + dye

= ———“
i AREA(a,b,c,d, e, f,h)
H = TTAREA(a,b, Cy)

correspondientes a la ductilidad de desplazamiento maximo positivo, de despla-
zamiento maximo negativo, a la suma de todos los desplazamientos plasticos,
y mediante la energia de disipacién total. Las dos iltimas definiciones de la
ductilidad son mas convenientes que las dos primeras en cuanto incluyen la acu-
mulacién de las demandas de ductilidad y no sélo un deteminado valor maximo,
lo que es consistente con observaciones de dailo ocasionado por terremotos de
larga duracién —por ejemplo, el de Mexico en 1984 que durd casi 2 minutos—.

En la préctica, sin embargo, es comiin emplear como medida de la ductilidad
el maximo del valor absoluto del cociente entre los desplazamientos plasticos
positivo y negativo y el desplazamiento maximo lineal elastico. De esta forma la
ductilidad se suele definir segin

_ max(dpos, dneg )
= di

i (4.2)



Ductilidad 05

por lo que, excepto si se indica lo contrario, ésta es la definicion empleada en
este trabajo.

cortunlel
A R B
| |

. | [
dneg / I |
| F ] dy dpos desplazamiento
|
|
|
|
|
|
0 C

Figura 4.2 Modelo simple elasto plistico empleado para definir la energia de ab-
sorcion y de disipacidn y la ductilidad.

La ductilidad en una estructura se define a nivel del material, a nivel de
seccion y a nivel global. La ductilidad de material, y como su nombre lo in-
dica, se refiere a la ductilidad de los materiales que forman la estructura como,
por ejemplo el hormigén y el acero en edificios de hormigén armado. Estos
materiales, individualmente, tienen una determinada capacidad de deformarse
plasticamente para un determinado ensayo, como por ejemplo el de traccion.
Es conocido que el acero es un material dictil —por lo menos cuando no esta
sometido a un estado triaxial de tensiones o cuando no alcanza un estado limite
de pandeo, entre otros fallos fragiles— mientras que el hormigén sin refuerzo no
es, en general, un material dictil.

La ductilidad de seccidn se refiere a la capacidad de deformarse de una de-
terminada seccién de un elemento de hormigén armado, tal como una viga o una
columna. En este caso la medida de los esfuerzos y deformaciones son integrales
en una drea tal como, por ejemplo, el momento flector y la curvatura de una
secci6n. Una seccién de hormigdén armado puede ser dietil segiin el niimero y
disposicion de las armaduras de refuerzo y segin el tipo de accién como, por
ejemplo, flexién pura o flexo-compresion.

La ductilidad global se refiere a la capacidad de deformarse pldsticamente en
el conjunto de la estructura. La demanda de ductilidad global para un edificio
y para un determinado terremoto es, generalmente, menor que la demanda de
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ductilidad de seccién y esta es, generalmente, menor que la demanda de ducti-
lidad a nivel de material. Por ejemplo, si la demanda de ductilidad global en
una estructura es siete, la ductilidad de seccién podria ser doce y la del material
veinte. La ductilidad global suele representarse por la curva cortante en la base
en relacién al desplazamiento total en el 1iltimo piso del edificio.

4.3 RELACION ENTRE LA DEMANDA DE DUCTILIDAD Y LA
ACCION sisMICA

La accion sismica influye de manera decisiva en la respuesta de una estructura
tanto en el rango lineal como en el no lineal, aunque de manera cualitativamente
muy distinta y de forma més compleja en el caso no lineal. Para sistemas lin-
eales eldsticos la accién sismica mas desfavorable es aquella accién sinusoidal,
con perfodo igual a alguno de la estructura, principalmente el primero. En esta
situacién se aleanza una respuesta resonante, la cual, como es bien conocido, se
incrementa en cada oscilacion. Para estructuras con un grado de libertad, la
respuesta maxima es funcién de la inversa de la fraccion del amortiguamiento
critico, el cual, para estructuras tipicas, es bajo (por ejemplo se suele considerar
un 0.05 para estructuras de hormigén) por lo que se produciran amplificaciones
dindmicas muy significativas, tal como se ilustra en la figura 4.3(a). En esta
figura el factor de amplificacién dindmica se define como el cociente del desplaza-
miento dindmico entre el desplazamiento estatico que se produciria al aplicar una
carga unitaria. Para sistemas sin amortiguamiento o con muy poco amortigua-
miento la respuesta se aproxima al infinito, observiandose movimientos ciclicos
de gran amplitud, como por ejemplo los del conocido puente colgante de Tacoma
que colapsé debido a un viento moderado en 1940.

El analisis de edificios en el rango lineal se suele realizar correctamente con los
primeros modos de vibracion, en particular el primero que tiene generalmente
un coeficiente de participacién muy superior al resto de modos, por lo que el
comportamiento cualitativo antes mencionado es perfectamente extrapolable a
estructuras con varios grados de libertad. Existen, sin embargo, excepciones
como aquellas estructuras con un modo de vibracién fundamental no compatible
con la accién dindmica considerada. Por ejemplo, existen edificios simétricos
con un modo fundamental de vibracién en torsion, el cual para acciones sismicas
laterales, no participa significativamente en el movimiento comparade con el
primer modo lateral. En estos casos, la accion dindmica mas desfavorable se
origina con vibraciones resonantes en el primer modo de vibracién compatible
con la accién dinamica.

La figura 4.3(b) presenta la respuesta de un sistema no lineal elasto-plastico
de un grado de libertad sometido a una accién sinusoidal con periodo resonante.
La respuesta es también una funcion de la resistencia o cortante iltimo en la
base ya que obviamente a medida que se incrementa la resistencia, la estructura
respondera de manera distinta. La observacion importante es que para estruc-
turas no lineales una excitacion sinusoidal resonante no es tan desfavorable y el



Relacién entre la demanda de ductilidad y la accidn sismica o7

factor de amplificacién dindmica es funcién de la resistencia del edificio. En el
caso no lineal es mas desfavorable una accion sismica tipo pulso que se aplique en
el instante en el cual se alcanza la fluencia de la estructura®, En esta situacion
se pueden producir desplazamientos importantes y, por consiguiente, demandas
de ductilidad significativas, como se observa en la figura 4.3(c).
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Figura 4.3 Diferencias cualilativas entre la respuesta de sistemas lineales y no lineales.

El contenido de frecuencias de una excitacion sismica afecta significativamen-
te la respuesta de sistemas no lineales. La presencia de pulsos de larga duracién
asociados a una importante energia de entrada, ocasionan en muchos casos una
respuesta mas desfavorable comparada a la respuesta ocasionada por pulsos cor-
tos, ain de mayor aceleracién®'®), Este comportamiento se ilustra en la figura
4.4 para dos estructuras con periodos de 0.3 y 0.7s. La excitacion corresponde
a la componente S15W del terremoto de Pacoima Dam, el cual tiene una ace-
leracién maxima de 1.25g. Durante el tercer segundo del movimiento se observa
un pulso de larga duracién que ocasiona la mayor demanda de ductilidad para la
estructura con periodo de 0.7s. Para esta estructura el pulso corto, aunque con
una aceleraciéon maxima superior, ocasiona una respuesta inferior comparada a
la respuesta correspondiente al séptimo segundo.

El origen de estos pulsos de larga duracién es discutido y algunos investi-
gadores los atribuyen a la proximidad del epicentro. En el mundo no existe un
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numero suficiente de registros de terremotos severos a pocos kilémetros del epi-
centro, con lo cual no se puede asociar con certeza su existencia a la proximidad
de un epicentro. Sin embargo, algunos de estos registros existen y la deformabili-
dad ocasionada por ellos debe tenerse en cuenta durante el disefio de estructuras
flexibles como, por ejemplo las estructuras con aislamiento antisismico.
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Figura 4.4 Respuesta de dos estructuras de un grado de libertad a la componente
S15W del terremoto de Pacoima Dam.

Es evidente que existe una relacién entre la excitacién, la demanda de duc-
tilidad y la reduccién en fuerza sismica. Para entender mejor dicha relacién se
consideran dos casos extremos: uno en el que la duracién de la excitacidn es
bastante inferior al periodo de la estructura, que corresponderia a un pulso de
corta duraciéon y otro, en el que la duracion de la excitacion es bastante mayor
al periodo de la estructura, que corresponderia a un pulso de larga duracién.

Un pulso de corta duracién puede considerarse aquel que tiene una du-
racion menor a un cuarto del periodo de la estructura, tal como se ilustra en la
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figura 4.5(a). Este caso corresponderia a aquellas estructuras lo suficientemente
flexibles comparadas con la excitacion. En este caso extremo se puede aplicar la
ley de dinamica de particulas que establece: el cambio en momento cinético de
una particula es igual al impulso”. Esta ley se expresa como:

1
T — My = ﬁ Fdt=1I (4.3)

donde m es la masa de la particula, v es la velocidad de la particula en el instante
t . vp es la velocidad en el instante o, F' es la fuerza y I es el impulso. El cambio
en energia cinética es igual al cambio en energia potencial, la cual es la misma
tanto en el caso lineal como no lineal. El cambio en energia potencial para un
sistema lineal elastico es

Ef =32 (4.4)

En el caso no lineal la energia potencial se obtiene segin

Rf!
E} = ﬁf + Ry(dmax — dy) (4.5)

Definiendo el factor de ductilidad como: la expresién anterior se transforma en:
R? R2
i) el S i T | ;

Igualando las expresiones (4.4) y (4.6) se tendria que la maxima reduccion por
ductilidad posible en el caso de una estructura sometida a un pulso de corta
duracion es

Re

Es decir que, por ejemplo, para una ductilidad global disponible de 5 las fuerzas
de disefio entre un sistema eldstico y otro ineldstico se reducen a la tercera parte.

El siguiente caso considerado corresponde a una estructura sometida a un
pulso de larga duracién con respecto al periodo natural de la misma, tal como
se ilustra en la figura 4.5(b). El pulso de larga duracién se incrementa hasta
su valor méaximo en un tiempo muy corto y su duracién es por lo menos mayor
al instante en el cual se produce la respuesta maxima en el sistema, es decir
el tiempo "tm”en la figura. Este caso podria ser el de una estructura rigida
sometida a un pulso de duracién relativamente larga con respecto al periodo de
la estructura. La energia potencial introducida en el sistema por este pulso se
puede expresar como

Ry = (4.7)
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Ep = Miigdmax (4.8)

Modificando convenientemente la expresion de la energia de deformacién para
un sistema no lineal (4.5) se tiene

Eq = Ry(dmax — dy/2) (4.9)

Igualando la energia potencial a la energia de deformacion —la energia cinética
es nula para el instante de desplazamiento maximo— se obtiene

Para determinar la respuesta maxima eldstica es suficiente recordar que el factor
de amplificacién dindmico para una carga permanente aplicada en tiempo muy
corto es dos. Por ello se tiene que la minima resistencia necesaria para que la
estructura responda elasticamente es

Re = 2Miig (4.11)

Con lo cual la expresién (4.10) se puede escribir segin:

Ry = Re (4.12)

2u—1

De esta expresion se puede concluir que, incluso para una estructura con una
gran ductilidad, la reduccién maxima de fuerzas de disefio es de sélo dos, corres-
pondiente a un sistema con ductilidad tedrica infinita.

Resistencia aceleracion aceleracisn
A A A

Td < Periodo/4
| (I
|

- - -
dy desplazamiento Td tiempo - im yd tiempo
modelo elasto—pldstico pulso corto pulso largo

Figura 4.5 Pulsos de corta y de larga duracién,
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La tabla 4.1 presenta una comparacién entre el factor de reduccion de fuerzas
de disefio méximo para los dos casos extremos considerados anteriormente. De
esta tabla se puede concluir que las miximas reducciones posibles corresponden
a pulsos de duracién corta, las cuales son considerablemente superiores a las de
pulsos de larga duracién. Parauna ductilidad de diez y para un pulso de duracion
corta, se podrian reducir las fuerzas eldsticas hasta 4.3 veces, mientras que para
esta misma ductilidad disponible pero para un pulso largo sélo se podrian reducir
1.9 veces. La presencia de pulsos de larga duracién estd asociada a terrenos
blandos y, en algunos casos, a la proximidad del epicentro. Por ello, en estos
casos las reducciones por ductilidad deberfan de ser inferiores a las reducciones
para una estructura similar en suelo firme.

Tabla 4.1 Factor de reduccién de fuerzas de diseiio en funcién del tipo de pulso.

Ductilidad [pu=1|p=2|p=3[p=4]p=5|pu=6|p=T|p=8|p=9 p=10
Pulso corte | 1.0 173 | 225 | 265 | 3.0 | 332 | 36 | 3.87 | 4.12 | 4.35
Pulso large | 1.0 1.5 1.67 | L.75 1.8 | 183 | 1.86 | 1.B8 | 1.8Y 1.9

4.4 ESPECTROS NO LINEALES

4.4.1 Normalizacién de las ecuaciones de movimiento

Con el objetivo de reducir el niimero de parametros independientes para el
estudio del comportamiento no lineal de estructuras de un grado de libertad las
ecuaciones de movimiento se pueden normalizar. Existen varias alternativas para
ello tal como se presenta en la referencia [13]. Un procedimiento conveniente
en muchos casos consiste en normalizar los desplazamientos con respecto a la
aceleracién maxima del terreno. Para ello se define el parametro

Alt) = ﬂ (4.13)

Emax

Este pardmetro no es adimensional pues tiene unidades de s~2 pero, como se
observard més adelante, su utilizacién es conveniente ya que permite obtener la
respuesta con independencia de la aceleracién maxima empleada para el andlisis.
Dividiendo ambos miembros de la ecuacién de movimiento para un sistema con
un grado de libertad por A se obtiene

V(t) _ ug(t)

At) + 2wENt) + —— = =
MU gy ax Uginax

(4.14)

donde V(1) es el cortante en la base tal como el mostrado en la figura 4.2. Esta
ecuacién puede ser convenientemente modificada incluyendo un nuevo parametro
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que relaciona la intensidad caracteristica de la aceleracion maxima del terreno
con la resistencia caracteristica de la estructura. Dicho parametro denominado
coeficiente de resistencia se define como

Vit

s IS 4.15
e = o — (4.15)

donde V,;, es el cortante iiltimo. El modelo histerético bi lineal puede también
normalizarse con respecto al cortante tltimo definiendo el signiente parametro:

Vit)
P( } “llt { }
o de manera similar
V(t)
)= - 4.17
p{ } ﬂultm“Emnx ( )

De estas expresiones se obtiene la siguiente ecuacion del movimiento normalizada:

() + 2wENE) + nupp(t) = %ﬁ (4.18)

ITIAX

Por ello cualquier estructura con el mismo periodo, coeficiente de amortigua-
miento, coeficiente de resistencia, modelo histerético normalizado y sujeta al mis-
mo terremoto normalizado a una aceleracién maxima unitaria tendré la misma
respuesta normalizada representada por el pardmetro A.

La normalizacién de la ecuacién del movimiento con este procedimiento per-
mite sintetizar la respuesta de un niimero infinito de estructuras empleando un
solo grafico. En general, se pueden desarrollar graficos normalizados para una
variedad de pardmetros de respuesta como, por ejemplo, aceleracion, desplaza-
miento o ductilidad maxima,

La solucién numérica de la ecuacién 4.18 se obtiene siguiendo alguno de
los procedimientos presentados en el Capitulo 3, por ejemplo el procedimiento
presentado en la seccién 3.7.2 o en las referencias (14,15).

A pesar de que modelar el comportamiento preciso de una seccion de hormi-
gén armado puede necesitar el empleo de un modelo histerético mds sofisticado
que un modelo bi lineal, varios estudios numéricos#1%17 llevados a cabo con es-
tructuras de un grado de libertad indican que la diferencia entre emplear modelos
elasto plésticos, bi lineales o el degradante no es muy significativa, por lo menos
con respecto a la respuesta maxima del sistema.
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4.4.2 Influencia del amortiguamiento estructural

El efecto del amortiguamiento estructural es importante para estructuras
lineales y con una excitacién cercana al periodo fundamental de la estructura,
pues limita la respuesta maxima a la inversa del amortiguamiento. Para sistemas
ineldsticos y, en comparacién al efecto de la ductilidad, la influencia del amor-
tignamiento estructural en la respuesta de la estructura no es significativa®,
como se puede observar en la figura 4.6. La variacion en la respuesta entre es-
tructuras con 2% y 10% de la fraccién del amortiguamiento critico es reducida
y bastante inferior a la diferencia entre sistemas con coeficientes de resistencia
que varian entre 0.4 y 0.8. Por ejemplo, la ductilidad para una estructura de
periodo 0.4s, con una fraccién del amortiguamiento de 10% y con un coeficiente
de resistencia de 0.4 es igual a 20. Para una estructura con el mismo periodo,
pero con un coeficiente de resistencia de 0.8, la ductilidad se reduce a sélo 5. Si
el amortiguamiento disminuye al 2%, la ductilidad aumenta a 30.

80 L PRESA PACOIMA (S16E)

DUCTILIDAD

t Koo o VY (R s Y] B [ M B |

0.2 0.6 1 TH 1 34- 1.8 2.2
PERIODO (s)

Figura 4.6 Influencia del amortiguamiento estructural en la respuesta estructural.

En la actualidad se emplean amortiguadores externos para reducir las vibra-
ciones en edificios altos como, por ejemplo, las torres gemelas de New York, las
cuales fueron los primeros edificios altos en emplearlos"®, Sin embargo, para
lograr aumentar el amortiguamiento estructural mediante elementos mecanicos
externos del 2% al 10%, se requeriria una gran cantidad de ellos por lo que
actualmente no son rentables para reducir la accion sismica.
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4.4.3 Desplazamientos médximos

En la figura 4.7 se presenta un espectro no lineal tipico de desplazamientos
normalizados correspondiente al registro de Taft 1952 —componente S69E—,
con un coeficiente de amortiguamiento critico del 5%. De acuerdo a Newmark
y Hall'®) el desplazamiento total de sistemas no lineales y con independencia de
la resistencia de los mismos tiende a aproximar la respuesta de sistemas lineales,
para periodos de la estructura en los rangos intermedio y largo. Esta tendencia
se observa en la figura 4.7 para periodos estructurales mayores a 0.5s. Tanto en
el rango lineal como no lineal se observa que los desplazamientos se incrementan
al aumentar el periodo estructural. Por otro lado estudios presentados en la
referencia [20] indican que la influencia del endurecimiento ("strain hardening™)
o rigidez post fluencia no es significativa con respecto a desplazamientos, por lo
menos para estructuras en el rango de periodos intermedio y largo.
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Figura 4.7 Espectro normalizado de desplazamiento total.

Estructuras con periodos menores a 0.5s (es decir el rango de periodos cortos)
experimentan amplificaciones significativas en sus desplazamientos méximos.
Una expresion propuesta por Bozzo®™ para estimar esta amplificacién en sis-
temas bilineales es

ou—14 (s —1)% = %F (4.19)

donde p, s, d, dy son, respectivamente, la ductilidad real (dmax/dy), el coeficiente
de "strain hardening”, el desplazamiento méaximo del sistema elastico lineal y el
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desplazamiento de fluencia. Si el coeficiente de endurecimiento es cero, se obtiene
la conocida expresién del coeficiente de amplificacién de Newmark y Hall

o —1= {E‘i—j? (4.20)

La separacién entre edificios es un problema de disefio importante y dificil de
resolver de manera precisa. Es importante debido al elevado niimero de colisiones
observadas en terremotos recientes como por ejemplo el de México en 1984.
En la préctica profesional se suele disefiar la junta de separacion en funcion
de un factor que multiplica el niimero de pisos o se diseia la junta segin los
resultados de un analisis en el rango lineal eldstico. Este tiltimo procedimiento
y segin las observaciones presentadas, sélo es correcto para estructuras en el
rango de periodos intermedio y largo. Para estructuras de poca altura y para un
sismo severo que origine una respuesta inelastica son de esperar amplificaciones
importantes del orden de 10 a 50 veces la respuesta lineal elastica, por lo que a
falta de un anslisis no lineal preciso deberian emplearse las expresiones 4.19 6
4.20. Por ejemplo, si se emplea la expresion 4.20 y para una estructura con un
desplazamiento lineal eldstico igual a lem y con un desplazamiento de fluencia
igual a 0.2cm, se tendria una demanda de ductilidad igual a 13. Por ello, sin
considerar el desplazamiento del edificio vecino, la junta de separacion debe ser
por lo menos de 2.6em.

4.4.4 Ductilidad maxima

La figura 4.8 presenta espectros tipicos de ductilidad para estructuras elasto
plsticas sometidas a los registros de la presa de Pacoima, y El Centro 1940,
ambos con 5% de amortignamiento critico. Los espectros son para coeficientes
de resistencia constantes comprendidos entre 0.2 y 1.0. Los grificos indican que
a medida que se reduce la resistencia de la estructura los requisitos de ductilidad
aumentan y dicho aumento es mucho més apreciable en estructuras en el rango de
periodos cortos. Ademas, las diferencias entre las demandas de ductilidad para
estructuras con coeficientes de resistencia de 0.2 y 1 son muy significativas. Por
ejemplo para el terremoto de Pacoima Dam y para un periodo de 0.4s el requisito
de ductilidad para un coeficiente de resistencia de 1 es de solo 3 mientras que
la demanda de ductilidad para un coeficiente de resistencia de 0.2 es de 80, es
decir casi 27 veces mayor.

Las demandas de ductilidad presentadas en las figuras 4.8 tienden a re-
ducirse para un coeficiente de resistencia constante a medida que se incrementa
el periodo. Esta observacion no justifica directamente la seleccion de una es-
tructura flexible en comparacién a una estructura rigida®™. En primer lugar,
debido a que las fuerzas de disefio empleando normativas de diseno disminuyen
al aumentar el periodo. Por ello, el coeficiente de resistencia empleado en la
prictica es probable que también disminuya al aumentar el periodo, en vez de
mantenerse constante como en las figuras 4.8. En segundo lugar, debido a que
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el nivel de dafio no estructural aceptable es, generalmente, un factor limitante
en el disefio sismico de estructuras aporticadas y este dano estd controlado, en
gran medida, por el desplazamiento méiximo de entrepiso, el cual generalmente
aumenta al incrementar el periodo de la estructura. De estas figuras se observa
que para los actuales niveles de disefio del coeficiente de cortante en la base y
para aceleraciones del suelo mayores a (.3g se obtendrian demandas de ductilidad
muy altas, en particular para estructuras en el rango de periodos cortos.

El disefio de estructuras de pocos pisos suele estar gobernado por las cargas
gravitatorias. Por ello y debido a su sobre-resistencia no se suelen observar dafios
significativos en estructuras en dicho rango de periodos. Sin embargo, para un
disefio racional y con cargas sismicas importantes se deben tener en cuenta estos
elevados requisitos de ductilidad, en general muy superiores a las demandas de
ductilidad global implicitas en normativas sismicas.
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Figura 4.8 Espectros inelasticos de respuesta para coeficientes de resistencia
constantes.

La figura 4.9 presenta espectros de ductilidad constante para el terremoto de
El Centro 1940 con un coeficiente de amortiguamiento critico del 5% y para dos
definiciones de la ductilidad. La primera definicién corresponde a la usualmente
empleada en este trabajo y la segunda corresponde a la ductilidad acumulada
—p® en la ecuacion (4.1)—. Se observa que, en general, para ductilidades bajas
ambas definiciones proporcionan coeficientes de resistencia similares. Sin em-
bargo, para ductilidades altas es claro que la ductilidad acumulada requiere un
coeficiente de resistencia considerablemente mayor al necesario para una ducti-
lidad de desplazamiento maximo. Por ejemplo, para un periodo de 0.5s y para
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una ductilidad acumulada de disefio de u® = 10 se requiere un coeficiente de re-
sistencia de 5 = 0.3. Para el mismo periodo pero definiendo la ductilidad como
la de desplazamiento maximo el coeficiente de resistencia es de sélo n = 0.22,

Los espectros de ductilidad constante son considerablemente mis dificiles
de obtener que los espectros de resistencia constante presentados en la figura
4.8, debido a que, en general, requieren iterar la solucién numérica®), Sin em-
bargo, desde un punto de vista de disefio son més ventajosos que los espectros de
coeficiente de resistencia constante debido a que en la practica es mas racional
seleccionar un nivel de ductilidad global maxima y, de acuerdo a él, obtener el
coeficiente de cortante de disefio. Con los espectros de resistencia constante se
selecciona una resistencia y se obtiene una demanda de ductilidad, por lo que el
proceso corresponde mas a una verificacion que a un disefio.
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Figura 4.9 Espectros de ductilidad constante. (a) La ductilidad se define segiin
ecuacion (4.2). (b) La ductilidad se define como la ductilidad ciclica o
acumulada.

o

4.4.5 Aceleracion maxima

La aceleracién maxima es un parametro de disefio importante, no sélo por ser
una indicacion del cortante en la base, sino porque proporciona una indicacion de
las fuerzas ejercidas sobre equipamiento y piezas méviles en el edificio. La figura
4.10 presenta espectros normalizados de aceleracién maxima para el terremoto de
Olympia 1949 componente N8GE para coeficientes de resistencia comprendidos
entre 0.1 y 0.3 y para un coeficiente de amortiguamiento critico del 5%. La
aceleracién maxima es, en general, una curva suave que disminuye de valor al
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aumentar el periodo estructural. El efecto del comportamiento ineldstico es
reducir considerablemente la aceleraciéon maxima, lo cual es de esperar por su
relacién con el cortante en la base. También se puede observar en la figura que,
al disminuir el coeficiente de resistencia, disminuye la aceleracion méxima y, por
consiguiente, también disminuyen las fuerzas sobre equipo y pieza mdviles en la
estructura.
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Figura 4.10 Aceleracién mdxima normalizada para el terremoto de Olympia 1949
componente NEGE.

4.4.6 Coeficiente de cortante

El coeficiente de cortante es el factor que multiplicado por el peso total
de un edificio proporciona el cortante de disefio en la base. Por ejemplo las
recomendaciones de disefio del ATC" determinan el cortante en la base de un
edificio segiin

donde Cs, V', W son el coeficiente de cortante, el cortante en la base y el peso del
edificio, respectivamente. El peso del edificio debe incluir un porcentaje de la
carga viva estimada. El coeficiente de cortante es una funcién del tipo de suelo,
del periodo fundamental del edificio, de la aceleracién maxima del terremoto de
disefio y de un factor de reduccién del cortante en funcién de la ductilidad global
del edificio. Esta reduccién varia entre 1.5 y 8 para edificios fragiles de ladrillo
¥ porticos diictiles, respectivamente.
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Si el coeficiente de reduccién se considerase igual a 1, se tendria el cortante
en la base que en la mencionada normativa corresponderia a una estructura en el
rango lineal y eldstico. La experiencia con diversos terremotos y en particular con
el reciente terremoto de Northridge 1994 en Los Angeles, indica, sin embargo, que
las fuerzas de disefio son actualmente peligrosamente poco conservadoras®??. La
figura 4.11 presenta el coeficiente de cortante comparando el ATC3-52 con un
coeficiente de reduccién de 1 y espectros lineales eldsticos para cuatro registros
del terremoto de Northridge. Los espectros indican claramente que las fuerzas de
diseiio actuales son entre dos y tres veces las fuerzas ejercidas por el terremoto,
lo cual implica demandas de ductilidad global superiores a 8.
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Figura 4.11 Espectros lineales del coeficiente de cortante en la base para el terremoto
de Northridge, Los Angeles, 1994(22),

Esta conclusion estd en concordancia con el elevado dafio causado por el te-
rremoto de Northridge en construcciones recientes. Por ejemplo el "Olive View
Medical Center” en Sylmar tiene 6 pisos y, para un rango de periodos entre 0.4
¥ 0.7s, el cortante en la base fue en efecto un 50% mayor que el de disefio. El
hospital es excepcionalmente resistente y, por ello, no se observé dafio estructu-
ral, aunque se reportaron dafios significativos en su equipamiento lo que origind
la evacuacién de los pacientes. Por un lado debemos de tener en cuenta que el
mencionado terremoto fue severo y el costo de mantener la estructura en el rango
lineal puede ser muy elevado, pero se debe de considerar que es fundamental que
estructuras como hospitales o centrales eléctricas sigan operativas inmediata-
mente después del terremoto y por ello el dafio no estructural debe limitarse. Es
interesante indicar que otro hospital con aislamiento de base y ubicado también
cerca del epicentro se comporté en el rango lineal eldstico sin ningin dafio no
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estructural y estuvo operativo después del terremoto. Otro ejemplo de daio
severo y también ocasionado por el terremoto de Northridge es el edificio URM
en Santa Ménica, el cual se explica, como se puede apreciar en la figura 4.11, por
la elevada magnitud del coeficiente de cortante para el registro de Santa Monica
en el rango de periodos cortos.

4.5 COMPORTAMIENTO NO LINEAL DE SISTEMAS DE VA-
RIOS GRADOS DE LIBERTAD

Para estructuras con varios grados de libertad no es posible, en general,
normalizar las ecuaciones del movimiento, excepto para casos particulares donde
se supone una distribucién de masas, rigideces y resistencias en altura. Por
ello, en muchos casos el comportamiento de estructuras con varios grados de
libertad ha sido abordado mediante estudios paramétricos mas o menos extensos
tal como puede verse en las referencias . Un buen procedimiento de diseno es
aquél que siguiendo un procedimiento simple nos permita evaluar, por lo menos
de forma aproximada, la respuesta que en este caso es no lineal. Por ejemplo, un
procedimiento de disefio adecuado seria el de poder correlacionar la abundante
informacién existente para sistemas de un grado de libertad con sistemas de
varios grados de libertad®'". En esta seccién se presentan resultados obtenidos
en estudios paramétricos para estructuras con varios grados de libertad, los cuales
permiten ciertas conclusiones generales sobre el comportamiento inelastico de
edificios.

Un primer aspecto a considerar es cémo varian las demandas de ductilidad en
altura para edificios de varios pisos, para lo cual es util el emplear los resultados
obtenidos por Rega y Vestroni®. La estructura denominada S1 corresponde
a una estructura regular donde todos los niveles tienen la misma resistencia,
rigidez y masa. El modelo estructural empleado para el anilisis dinamico co-
rresponde a un edificio de cortante de diez pisos. La rigidez y resistencia se
consideran proporcionales y la masa no varia en altura. La estructura deno-
minada S2 corresponde a una estructura donde la rigidez y resistencia varian
linealmente en altura. La resistencia se considera proporcional a la rigidez por lo
que su variacién en altura es la misma. El minimo de esta resistencia y rigidez
corresponde al tltimo piso donde alcanza un valor igual a la mitad del valor
correspondiente del primer nivel. El coeficiente sismico de disefio es de 0.1g y el
valor tiltimo es de 0.22g y 0.21g para las estructuras S1 y 52, respectivamente.
El periodo fundamental para ambas estructuras es aproximadamente 0.4s. El
modelo histerético considerado corresponde a un modelo elasto plastico.

Ambas estructuras fueron sometidas a trece registros medidos en California y
escalados a la misma intensidad espectral de Housner. Los registros corresponden
a una muestra de terremotos en suelo firme.

La figura 4.12 presenta la distribucién de demandas de ductilidad en altura
para estas dos estructuras. La demanda de ductilidad corresponde a la maxima
obtenida con estos trece registros. Se puede observar claramente que para la
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estructura S1 varia sustancialmente en altura alcanzando su valor maximo, de
aproximadamente 9, en el primer nivel. Para la estructura S2 la variacién no
es tan pronunciada alcanzando su valor maximo de aproximadamente 3, en el
primer y tercer nivel. Teniendo en cuenta que las demandas de ductilidad glo-
bales implicitas en los c6digos son generalmente de 5-6 se puede concluir que la
estructura S1 presenta demandas de ductilidad excesivas en el primer nivel. Este
resultado es particularmente interesante teniendo en cuenta que la estructura S1
estd sobredimensionada con respecto a la estructura 52 y por ello su costo sera
también superior y a pesar de ello no estd del lado de la seguridad como si lo
estd la estructura S2.
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Figura 4.12 Variacion de demandas de ductilidad méaximas en dos edificos de diez
pisos sometidos a una muestra de trece registros correspondientes a suelo
firme.

La concentracién de ductilidades en el primer nivel para estructuras regulares
corresponde a lo que se denomina un "soft story” o entrepiso suave. Este com-
portamiento no es adecuado debido a que se puede producir un mecanismo de
colapso con solo pocas rétulas plasticas ubicadas en los extremos de las columnas
del primer nivel donde la carga axial es la mayor. Un ejemplo de este mecan-
ismo de colapso es el fallo del hospital "Olive View” en los Angeles durante el
terremoto de San Fernando en 1971. En este hospital se ubicaron muros de corte
que empezaban en el segundo nivel por lo que la carga lateral en el primer nivel
era transmitida integramente por columnas, Durante el terremoto se produjeron
rotulas plasticas en los extremos de las mencionadas columnas y éstas, junto
con el peso propio, produjeron un desplazamiento lateral permanente de casi 60
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ems concentrado, practicamente, en el primer nivel. Debido al extensivo dano
concentrado mayormente en columnas el hospital fue demolido. Es interesante in-
dicar que en esta misma localizacién se construyé un nuevo hospital mencionado
anteriormente como el "Olive View Medical Center” en Sylmar que soporto el
terremoto de Northridge de 1994, también en Los Angeles. Este nuevo hospital
se disefi6 muy conservadoramente, en particular debido a la mala experiencia
durante el anterior terremoto de San Fernando. Si bien el hospital resistio el te-
rremoto de 1994 sin dafio estructural significativo éste tuvo que cerrar por unos
dias debido a la destruccién de cuantiosos equipos y maquinarias.

En la referencia [20] se presenta un estudio paramétrico para investigar la
respuesta de estructuras de varios grados de libertad apoyadas en aisladores
dindmicos de friceién, que permite extrapolar ciertas conclusiones con respecto
a la respuesta no lineal de sistemas de varios grados de libertad. Las estructuras
consideradas tenian una rigidez y masa constante en altura aunque el coeficiente
de resistencia de entrepiso podia variar sustancialmente. Generalmente en el
primer nivel y debido a la presencia de los aisladores de friccién el coeficiente de
resistencia era menor.

Este estudio paramétrico indica que para periodos mayores a aproximada-
mente 0.5s el desplazamiento maximo para estructuras lineales de un grado de
libertad es similar al desplazamiento ineldstico de sistemas con varios grados de
libertad. Para el rango de periodos cortos existe una zona de amplificacion de
desplazamientos, similar a la observada en estructuras no lineales de un grado de
libertad. De esta forma se pueden correlacionar los desplazamientos de sistemas
de un grado de libertad lineales con los desplazamientos de sistemas de varios gra-
dos de libertad no lineales, de manera similar a como se presenté anteriormente
para estructuras con un grado de libertad.

El efecto del amortiguamiento estructural para sistemas de varios grados de
libertad es también similar a su efecto para sistemas de un solo grado de libertad.
Es decir la influencia del amortignamiento, aunque importante en algunos casos,
en particular para reducir algunos picos en la respuesta como la demanda de
ductilidad maxima en el primer nivel, es en general de segundo orden comparada
con la influencia de otros pardmetros como la rigidez y resistencia.

En la referencia [21] se presenta un estudio paramétrico incluyendo 800 es-
tructuras de uno, dos, tres, cinco y diez pisos con periodos fundamentales que
varian entre 0.4 y 4s., todas modeladas como un edificio de cortante con masa,
rigidez y resistencia constante en altura. Se incluyeron cinco registros escalados
a una intensidad espectral de Housner constante para periodos entre 0.4 y 4s
equivalente a 452.5cm. La muestra se considera representativa de terremotos
californianos en suelo firme. Debido a la regularidad de las estructuras en altura
las demandas de ductilidad maxima también se ubicaron, por lo general, en el
primer nivel,

Un objetivo importante del mencionado estudio paramétrico es el de co-
rrelacionar la demanda de ductilidad maxima para sistemas de varios grados de
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libertad con la demanda de ductilidad de sistemas de un grado de libertad por
medio de un factor llamado de "deamplificacién”. La obtencién de este factor se
basa en la observacién de espectros de desplazamiento de fluencia para un deter-
minado nivel constante de demanda de ductilidad, tal como el que se presenta
en la figura 4.13. En este espectro, obtenido para una demanda de ductilidad de
cinco, "n” es el niimero de pisos del edificio, "dy” es el desplazamiento de fluencia
—constante en altura—, y "w" es la frecuencia fundamental de la estructura, El
modelo histerético de cada entrepiso es elasto plastico.
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Figura 4.13 Espectro de ductilidad constante para el desplazamiento de fluencia. La
ductilidad de diseiio es 5 y el amortiguamiento es de 5%.

Se observa en esta figura que teniendo como datos el periodo fundamental
de la estructura, su mimero de pisos y una ductilidad de disefio se puede obtener
el desplazamiento de fluencia de entrepiso. Con este desplazamiento y la rigidez
de entrepiso se puede obtener facilmente la resistencia de disefio que garantice
la ductilidad de disefio. En general se observa que estas curvas son suaves y que
incrementan su irregularidad segin se aumenta el nimero de pisos. Su forma es
aproximadamente parabdlica y las curvas para distinto niimero de pisos no se
intersectan.

Un aspecto interesante de estas curvas es que segin este estudio, a medida
que se aumenta el niimero de pisos y para un determinado periodo y demanda
ductilidad, se disminuye el desplazamiento de fluencia de entrepiso. Este resul-
tado es aparentemente contradictorio pues indicaria que el desplazamiento para
sistemas no lineales disminuiria segiin el niimero de pisos, y segiin se ha indicado
anteriormente por lo menos para periodos mayores a 0.5s. el desplazamiento es
fundamentalmente una funcién del periodo y es, en general, independiente in-
cluso si la estructura es lineal o no lineal. La explicacién de este resultado es
que en la figura 4.13 se presenta el desplazamiento méximo de entrepiso y no el
desplazamiento total del iltimo nivel, el cual si ha de ser poco sensible al mimero
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de pisos. De hecho es muy probable que la forma suave y parabolica de estas
curvas se deba al rango de periodos seleccionado en el estudio —es decir entre
0.4 y 4s— correspondiente al rango de periodos intermedio y largo.

Las observaciones indicadas anteriormente se basan en estudios paramétricos
realizados casi integramente en edificios de cortante. Andlisis no lineales rea-
lizados en estructuras aporticadas indican que las rétulas plasticas no estin ge-
neralmente presentes en todas las vigas para un mismo intervalo de tiempo. El
desarrollo de rétulas plasticas tiende a moverse hacia arriba en grupos que involu-
eran unos pocos niveles a la vez. Para edificios de pocos pisos, sin embargo, puede
haber instantes de tiempo cuando todas las vigas desarrollen rotulas plasticas
al mismo tiempo, obteniéndose un mecanismo de colapso como el indicado en la
figura 4.15(b).

En general se observa que la respuesta de estructuras de varios grados de
libertad que responden en el rango no lineal es muy sensitiva al contenido de
frecuencias del terremoto. Esto es particularmente cierto para parametros locales
como la ductilidad maxima de seccién y es menos cierto para parametros glo-
bales como por ejemplo la ductilidad promedio. Una estructura sismorresistente
correctamente disenada deberia ser menos sensible a la accidén sismica que otra
no disefiada satisfactoriamente. Esto se puede lograr evitando disenar elementos
sobredimensionados que concentren el dafio y las demandas de ductilidad. La
disipacién de energia debe llevarse a cabo por la mayor cantidad posible de rétulas
plasticas. Debe tenerse en cuenta que la respuesta no lineal de edificios no es
necesariamente proporcional a la accién. Es decir, la diferencia en la demanda
de ductilidad para una determinada seccién entre un terremoto con aceleracion
méxima de 0.2g y otro de 0.4g no es necesariamente de dos sino que puede ser
mayor, en particular si esta seccién es la que disipa mayoritariamente la energia
del terremoto.

Como ejemplo final de esta seccidn se presenta el edificio de la figura 4.14.a
incluido en la referencia [24]. Este edificio regular de veinte pisos de altura servira
para estudiar la respuesta de una estructura aporticada al sismo moderado del El
Centro de 1940, el cual tuvo una aceleracién maxima de aproximadamente 0.3g.
En particular se estudiara la influencia en la relacion resistencia de columnas a
resistencia de vigas. Las rigideces y masas varian en altura segin se ilustra en
las figuras 4.14(a) y 4.14(b).

La figura 4.14(c) presenta el desplazamiento lateral, la ductilidad maxima
de viga, la ductilidad maxima de columnas exteriores y la ductilidad maxima de
columnas interiores para tres resistencias de vigas y para cada nivel del edificio.
El valor mds bajo de resistencias de vigas se obtuvo multiplicando por 1.5 el
valor de los momentos de servicio obtenidos empleando el cidigo UBC. Es decir
las fuerzas obtenidas en vigas empleando las cargas estiticas equivalentes del
mencionado cédigo se incrementaronn un 50% para llevarlas a cargas ultimas.
Las fuerzas en las columnas se multiplicaron por 6 y se mantuvieron constantes
para los tres casos considerados en la figura 4.14(c).
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Se puede observar en la figura 4.14(c) que el desplazamiento lateral es similar
al desplazamiento lineal eldstico para las tres resistencias de vigas consideradas
(lo cual es de esperar pues el periodo de un edificio de veinte pisos claramente
estd en el rango de periodos largos).

La demanda de ductilidad en vigas disminuye al aumentar su resistencia y su
variacion es relativamente constante en altura. De hecho la demanda de ductili-
dad méxima se da en los tres casos en la parte superior del edificio. La ductilidad
maxima en vigas corresponde a la resistencia de 2 y es de aproximadamente 8,
un valor muy aceptable en vigas dictiles de hormigén armado.
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Figura 4.14 Influencia de la resistencia de vigas y columnas en la respuesta de edifi-
cios aporticados.

La demanda de ductilidad en columnas interiores y exteriores es relativa-
mente constante, excepto en los cuatro 1ltimos pisos del edificio donde se incre-
menta considerablemente. Claramente la demanda de ductilidad en columnas se
incrementa al aumentar la resistencia de las vigas. Por ejemplo, para las colum-
nas exteriores la demanda de ductilidad para una resistencia de vigas de 1.5 y
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4.0 se incrementa aproximadamente de 3.5 a 8. Este analisis indica el inconve-
niente de proporcionar elementos sobredimensionados en disefio sismo resistente
los cuales no sélo incrementan el costo de la estructura sino que inducen deman-
das de ductilidad que, como en este caso, no son convenientes pues se concentran
en las columnas.

Por otro lado este ejemplo indica la necesidad de la correcta evaluacion de
la resistencia de vigas si se quiere evitar el desarrollo de rétulas plasticas en
columnas. Para ello se debe, generalmente, estimar entre otros factores un ancho
colaborante de la losa de piso.

La figura 4.14(d) presenta la influencia de la variacion de la resistencia de las
columnas en la respuesta. La resistencia de 2 corresponde a una resistencia ultima
en columnas obtenida multiplicando por este factor las fuerzas de diseno de
servicio del UBC. Las fuerzas de diseio en las vigas se obtuvieron incrementando
un 100% las fuerzas del codigo y para los tres casos incluidos en la figura 4.14(d)
se mantuvieron constantes.

Una clara observacion de estas figuras es que una resistencia adecuada de las
columnas es fundamental para garantizar el correcto comportamiento sismorre-
sistente. Una estructura disefiada con una resistencia de columnas de solo 2 no es
satisfactoria pues se obtienen demandas de ductilidad en las columnas del orden
de 16. Esta ductilidad no es generalmente aconsejable en miembros de hormigén
armado, en particular sometido a una carga axial importante como seguramente
serd el caso para las columnas de los primeros niveles de un edificio de veinte
pisos.

Por otro lado se observa que la variacion en las demandas de ductilidad
para los casos de resistencias de 6 y 10 no es mayormente significativa. Este
resultado se debe a que para estos niveles de fuerzas de diseno las columnas
responden mayormente en el rango elastico y las rotulas plasticas se concentran
principalmente en las vigas. Este es un comportamiento adecuado desde el punto
de vista sismorresistente debido a que es mas facil garantizar un determinado
nivel de ductilidad en vigas que en columnas.

El ejemplo de la figura 4.14 sugiere la necesidad de buscar disenos sismorre-
sistentes con una disipacién de energia basada fundamentalmente en la formacion
de rétulas en las vigas. Con este objetivo existen diversos criterios de diseno.
Quiza el mas conocido corresponde a la recomendacion del ACI con respecto a
los llamados pérticos dictiles especiales, que establece que "la suma de las re-
sistencias de las columnas en un nudo y para una direccién determinada debe
de ser igual o mayor a la suma de las resistencias de las vigas en la misma di-
reccion.” En la referencia [25] se demuestra que esta recomendacion no garantiza
que las rétulas no se formen en columnas y por ello recomienda un criterio mas
estricto: "la resistencia minima de una columna en un nudo y para una direccion
determinada debe de ser igual o mayor a la suma de las resistencias de las vigas
en la misma direccién.” Finalmente, un criterio de disefio comiin empleado en
EEUU corresponde a incrementar las fuerzas de disefio en servicio para cargas



Comportamiento eiclico de componentes estructurales 117

laterales estaticas equivalentes obtenidas empleando el UBC por factores de 6 y
de 2 segiin se trate de una columna o de una viga, respectivamente. Las fuerzas
de disefio iltimas asiobtenidas se combinan con las fuerzas iltimas para cargas
permanentes y maviles obteniéndose, finalmente, la envolvente de disenio. La
figura 4.14 indica que este criterio de disefio, y por lo menos para estructuras
similares a la considerada, funciona satisfactoriamente.

4.6 COMPORTAMIENTO CICLICO DE COMPONENTES
ESTRUCTURALES

4.6.1 Introducecidén

Una estructura esta formada por componentes tales como vigas y columnas,
que a su vez pueden estar agrupados en subestructuras como entrepisos. Desde el
punto de vista de su representacion, el agrupamiento de estos componentes no es
un problema de facil resolucién, debido a que un mismo elemento puede formar
parte de varias subestructuras. Por ejemplo, una columna puede considerarse
desde la base del edificio hasta el Giltimo piso o puede considerarse solo en un
entrepiso. En esta seccion se describe el comportamiento ciclico de componentes
estructurales individuales tales como columnas y vigas.

Como se ha indicado previamente, las fuerzas laterales de disenio obtenidas
empleando normativas de disefio son considerablemente inferiores a las fuerzas
reales, por lo menos para sismos severos. La reduccion de fuerzas de disenio es
posible gracias a la capacidad de disipacion de energia en componentes estruc-
turales y conexiones., La figura 4.15 presenta el comportamiento ciclico global
de dos estructuras. El comportamiento de la estructura mostrada en la figura
4.15(a) no es adecuado pues se observa una pérdida de resistencia importante
a medida que aumenta el movimiento ciclico, lo que podria originar incluso su
colapso durante un sismo de larga duracién. Se observan, ademas, curvas his-
teréticas con poca capacidad de disipacién de energia. El comportamiento ciclico
mostrado en la figura 4.15(b) es el ideal, debido a que no se observa una pérdida
de resistencia y la capacidad de disipacién de energia es alta. La degradacion de
resistencia es un hecho en estructuras de hormigén armado y en la practica es
muy dificil obtener un comportamiento histerético como el mostrado en la figura
4.15(b) sin pérdida de resistencia. Por ello lo que no es aceptable es una pérdida
stibita y significativa de resistencia, tal como la que se ilustra en la figura 4.15(a).

4.6.2 Componentes lineales

El hormigén sin refuerzo es un material fragil; sin embargo, segin la canti-
dad y disposicion del acero de refuerzo el hormigén armado es un material con
una adecuada capacidad de disipacién de energia. El comportamiento ciclico
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de componentes de hormigén armado esta gobernado principalmente por la dis-
posicién y area del acero de refuerzo transversal, la relacién entre la fuerza de
compresion actuante y la capacidad de las seccidn, la fuerza de cortante actuante
y, finalmente, la adherencia entre el acero de refuerzo y el hormigén.

La influencia del drea y disposicion del acero transversal en la ductilidad de
componentes de hormigén armado es un tema que ha recibido considerable in-
vestigacién(**?!) , Esta influencia se manifiesta principalmente en dos aspectos.
Primero, en el confinamiento del hormigén en el interior del refuerzo transver-
sal y, en segundo lugar, en la reduccién de la longitud de pandeo del refuerzo
longitudinal.

d
pérdida da resistencla mecanlame de enlreplas

-
(a) Comportamiento sfsmico deficiente
elevado ndmero de

las para formar
mecanismo

adecuada disipackin
de energla

d

(b) Comportamiento sfsmico adecuado

Figura 4.15 Comportamientos ciclicos deficiente y adecuado ineluyendo un meca-
nismo de colapso respectivo.

La figura 4.16 ilustra el comportamiento ciclico de un componente de hormi-
gén a.r}'nadn sometido a una compresion constante relativamente baja de sélo
0.214f.Ag, donde Ay es el area de hormigén descontando el recubrimiento. Es
algo comiin no considerar el hormigon de recubrimiento debido a que éste es,
generalmente, expulsado para curvaturas relativamente bajas comparadas con
las curvaturas finales. En la figura se indica que el hormigén de recubrimiento
es expulsado ("cover spalling”) para curvaturas de £20 x 10~% /mm. Se observa
que la pérdida de este hormigén reduce la rigidez de la seccién aunque no se
produce una pérdida significativa de su capacidad de disipacién de energia. El
componente tiene la capacidad de desarrollar curvaturas de hasta 7 veces la
curvatura en el instante de la expulsién del hormigén de recubrimiento. El
comportamiento de esta seccion es adecuado, lo que, probablemente, no seria el
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caso si el hormigon en el interior de la seccién no estuviera lo suficientemente
confinado.

Un fallo por pandeo local de la armadura de refuerzo longitudinal implica una
pérdida repentina de la capacidad de la secién, por lo que este comportamiento
debe evitarse. Por otro lado este tipo de fallo es comiin, segiin se aprecia en dafios
causados por el terremoto de Northridge®”), El drea del refuerzo longitudinal y la
separacion del refuerzo transversal son los principales parametros que determinan
la capacidad de pandeo del refuerzo longitudinal como se ilustra en la figura 4.17.
A medida que se incrementa el drea de la seccién transversal de una varilla se
incrementa su carga de pandeo, aunque disminuye su adherencia con el hormigén.
Es préctica comiin en disefio sismo-resistente no emplear didmetros gruesos, por
ejemplo mayores a 3em, excepto en casos en que se garantice una adecuada
separacion entre varillas y buen recubrimiento. De hecho no parece conveniente
emplear didmetros mayores con el objetivo de aumentar la carga de pandeo del
refuerzo.

MOMENTO M (KNm)

— Gheikh y Uzumer
P, =0.214 fehg T ey e
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Perdida de Perdido de
recubrimiento recubrimiento

Figura 4.16 Comportamiento ciclico de un elemento de hormigén armado convenien-
temente conflinado, sometido a una compresion constante relativamente
baja.

La separacion y disposicién del refuerzo longitudinal son, en la practica, los
parametros que permiten modificar la carga de pandeo del refuerzo longitudinal.
La separacién determina la longitud de pandeo y por ello afecta de manera
significativa su resistencia. La disposicién del acero transversal permite arriostrar
el esfuerzo longitudinal por una, dos o por tres varillas de refuerzo transversal,
con el consiguiente aumento en la carga de pandeo.
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longitud de pondeo > L longitud de pondeo = L
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Figura 4,17 Fallo por pandeo local del refuerzo longitudinal.

La figura 4.18 ilustra la influencia de la disposicién y préctica construc-
tiva del acero de refuerzo transversal en la capacidad tltima de la seccién(®®,
Las disposiciones de armadura A1, Bl corresponden a una practica constructiva
recomendable pues el dngulo de cierre del refuerzo es de 180 grados en contra-
posicion a los 45 grados del caso C1. Todas las varillas en los casos A1, Bl estén
arriostradas mientras que en el caso D1 cuatro no lo estan. Los resultados ex-
perimentales muestran que las disposiciones A1, B1 proporcionan una capacidad
ltima similar y confirman el inadecuado comportamiento de las disposiciones

€1, D1.
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Figura 4.18 Influencia de la disposicién de la armadura de refuerzo transversal en la
ductilidad.

La capacidad de disipacién de una componente lineal se reduce segiin se
incrementa el esfuerzo de compresion actuante, tal como puede observarse en la
figura 4.19%%, Las curvas histeréticas de la figura 4.19(a), obtenidas sin carga
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axial, disipan una mayor cantidad de energia que las curvas histeréticas de la
figura 4.19(b), obtenidas con un esfuerzo de compresién de 0.6Ag (donde como
se indico anteriormente, Ag es el drea de la seccién sin incluir el recubrimiento).
Maés atin el fallo que se observa en la figura 4.19(b) es fragil. Por otro lado el fallo
de una columna ocasiona, en muchos casos, el colapso global de una estructura,
mientras que el fallo de una viga ocasiona frecuentemente sélo un fallo local.
Por ello se acepta en la prictica, el criterio de "columna fuerte-viga débil” el
cual busca garantizar una mejor capacidad de disipacién de energia y evitar un
posible colapso global. Para garantizar este comportamiento se debe tener en
cuenta, entre otros factores, la posible sobre-resistencia en la capacidad tltima
de las vigas, debida a losas monoliticamente unidas a la viga®®,

LHG\, F—qﬂ F"""DH_"

Figura 4.19 Influencia de la carga de compresidn en la capacidad de disipacién de
energia de una seccidn.

Un fallo por cortante ocasionaria una pérdida repentina de la capacidad
de disipacién de energia de una seccién, por lo que debe evitarse. La figura
4.20 ilustra las curvas histeréticas para un componente sometido a carga axial
constante que colapsa por cortante. Como se aprecia en las figuras, el fallo es
frigil y la capacidad de disipacion de energia inadecuada. Un criterio de disefio
para evitar un fallo por cortante es disenar la seccidn por "capacidad”. Para ello
el esfuerzo cortante de disefio se selecciona como el mayor de los siguientes:

1) El esfuerzo de cortante actuante debido a la accién sismica.

2) El esfuerzo de cortante obtenido segin V = Mﬂjﬂfﬂﬂ, donde L es la
longitud del componente y My,1, My son, respectivamente, la capacidad a flexién
del componente en sus extremos inicial y final, y w es la carga uniformemente
distribuida.

El objetivo de este criterio es garantizar un fallo por flexién antes que uno por
cortante por lo que el momento tltimo a flexion deberia incluir el endurecimiento
del refuerzo longitudinal.

Finalmente la adherencia entre el acero de refuerzo y el hormigén es otro
parametro que afecta significativamente la capacidad de disipacién de energia de
un elemento de hormigon armado. La falta de adherencia adecuada es un fallo
comunmente observado en terremotos como, por ejemplo, el colapso del viaducto
de Cypress durante el terremoto de Loma Prieta en 1989, ocasionado entre otros
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motivos por la falta de adherencia de las varillas en la unién columna-viga®), En
la practica se garantiza una adecuada capacidad de adherencia proporcionando
una cierta longitud de traslape; evitando que se corte mas del 50% de refuerzo
en una misma seccion y evitando usar didmetros gruesos. Los didmetros ma-
yores tienen una menor capacidad de adherencia debido a que la resistencia a
traccién se incrementa con el cuadrado del didmetro de la barilla mientras que
la adherencia es funcién del perimetro y por consiguiente es funcién sélo lineal
del diametro.

Figura 4.20 Fallo por cortante de un componente sometido a compresién constante.
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Capitulo 5

Acelerogramas y
espectros de diseno

5.1 INTRODUCCION

Los investigadores y profesionales suelen estar de acuerdo en los siguientes
criterios de diseno que definen conceptualmente la accién sismica:

(1) La estructura debe resistir en el rango lineal eldstico todos aquellos sismos
de magnitud reducida que ocurran durante su vida 1itil.

(2) La estructura debe resistir en el rango nolineal, sin dafios significativos, todos
aquellos sismos de magnitud moderada que ocurran durante su vida 1til,

(3) La estructura debe resistir en el rango nolineal sin colapso, aunque per-
mitiéndose dano significativo, aquel sismo severo que ocurra una tnica vez
durante su vida 1til.

No existe, sin embargo, un claro consenso sobre qué se entiende por sismo de
magnitud reducida, moderada o severa pues existen varios factores como loca-
lizacion geografica, calidad y tipo de las construcciones existentes, entre otros,
que lo determinan. Estos criterios son particularmente dificiles de establecer
para estructuras en el rango nolineal ya que, tal como se presenté en el capitulo
anterior, la solicitacién que causa la respuesta mdas desfavorable es compleja y
a su vez funcion de la estructura. El objetivo, sin embargo, esta claramente
especificado y es aceptado ampliamente en el disefio sismorresistente.

5.2 DEFINICION DE LA ACCION SISMICA EN BASE A ACE-
LEROGRAMAS

El procedimiento de andlisis dindmico més general corresponde a un proce-
dimiento paso a paso empleando acelerogramas. Los registros pueden ser o bien
sismos ocurridos en el pasado o bien generados artificialmente. El anslisis se
puede realizar en el rango lineal o no lineal pero en ambos casos y en especial en
el no lineal, para obtener pardmetros de diseiio realistas deben emplearse varios
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registros con un contenido de frecuencias similar al esperado en el emplazamiento
de la estructura. De esta forma, en general, se debe disponer de un grupo de
acelerogramas para suelo firme y otro para suelo blando. El analisis se realiza
con cada uno de los registros y se obtiene una envolvente de disetio, la cual se
combina con la envolvente para cargas permanentes y cargas moviles.

Dada la inherente laboriosidad de este procedimiento de analisis sélo se suele
emplear en edificios de cierta entidad y en todo caso tinicamente durante las
etapas finales del proceso de diseno. Ejemplos de edificios que suelen analizarse
con este procedimiento son centrales nucleares y ciertos hospitales y viaductos
de importancia.

Otra dificultad de este procedimiento es la relativa a la obtencion de los re-
gistros para el emplazamiento del edificio. En zonas como California se dispone
de una amplia red de estaciones que proporcionan una gran variedad de re-
gistros tanto en suelo firme como blando y para diversas intensidades. Otras
regiones, sin embargo, no disponen de esta red o no es lo suficientemente an-
tigua para tener registrados varios terremotos severos, por lo que, en general, se
emplean registros de otras regiones. Los acelerogramas sintéticos resuelven en
parte el problema ya que permiten disponer de acelerogramas con un minimo
de parametros. Un ejemplo de estos acelerogramas sintéticos es el denominado
"ruide blanco” correspondiente a un registro con una transformada de Fourier
con coeficiente de participacion unitario para todas las frecuencias. Es decir en
este acelerograma todas las frecuencias participan de forma similar. De hecho
éste no es el caso para movimientos sismicos y por ello se emplean filtros, tal
como el de Kanai-Tajimi, que modifican el contenido de frecuencias y lo adectian
a las caracteristicas globales y locales de la regién.

Disponiendo de un grupo de acelerogramas, sean éstos de origen artificial o
medidos, un primer aspecto a considerar es como escalarlos a un determinado
nivel de intensidad. El procedimiento mas obvio y empleado en la practica es
escalar la aceleracién maxima a un determinado nivel (por ejemplo igual a 0.35g,
donde g es la gravedad). En el Capitulo 4 se presentd, sin embargo, que este
procedimiento no es conveniente en el rango no lineal y que el dafio potencial de
un registro no es necesariamente una funcion tnica de la aceleracion maxima.
Por ello existen varias alternativas como la intensidad de Arias v la intensidad
espectral de Housner'"", presentadas en el Capitulo 1, que se suelen emplear
para escalar los registros. Se observa que por lo menos para registros de una
misma region la intensidad espectral de Housner con un amortignamiento del
5% proporciona un procedimiento efectivo para estimar el dano potencial de un
terremoto. Para registros de varias regiones la intensidad de Arias y la velocidad
maxima del suelo son igualmente efectivos.

La tabla 5.1 presenta el factor de escala empleando la intensidad espectral
de Housner para varios registros, principalmente californianos, medidos en suelo
firme en los Ultimos cincuenta anos. La tercera columna presenta la aceleracion
maxima del registro y la quinta columna presenta el factor de escala para obte-
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ner la aceleracion normalizada presentada en la cuarta columna. Se observa la

. L . # * #
gran dispersion de las aceleraciones maximas las cuales varian desde 0.065 hasta
1.239 veces la gravedad para los registros de Los Angeles y la presa de Pacoima,
respectivamente. Mientras que la relacion entre las aceleraciones maximas de
estos dos registros es de aproximadamente 20, la variacion en el factor de escala
es de s6lo 10. La intensidad de Housner seleccionada para escalar los registros
de la tabla 5.1 es de T0cm.

Tabla 5.1 Registros en suelo firme escalados a la misma intensidad espectral de

Housner,
No Registro max /4 an /4 lactor duracién(s)
1 Helena NOOS 1935 0.135 0.3677 2.65 6.0
2 Helena EOOW 1935 0.155 0. 1684 1.09 6.0
3 Ferndale N45E 1938 0.158 (1. 3864 2.45 10.0
4 Ferndale S45E 1938 0.125 0.2965 2.37 10.0
5 Hollister SO1W 1949 0.114 0.2036 1.79 10.0
6 Ferndale S45E 1941 0.0888 0.3194 3.6 10.0
7 Pacoima Dam SI16E 1971 1.239 0.2042 0.165 11.0
8 Taft NGOW 1952 0.157 0.15816 1.16 18.0
9 Taft S21W 1952 0.1775 0.2080 1.18 18.0
10 Olympia N1IOW 1949 0.188 0.2060 1.1 19.0
11 Olympia NSOE 1949 (1.425 ().2564 0.79 19.0
12 Los Angeles N39E 1933 0.065 0.1106 1.7 21.0
13 El Centro EQOW 1940 0.226 0.1758 0.78 28.0
14 Lima NOSE 1974 0.18 0.44 2.45 G0
15 Lima N§2W 1974 0.2 0.29 1.43 60

Debe enfatizarse que la definicion de la accion en base a acelerogramas
tinicamente garantiza un buen disenio si se emplea un adecuado nimero de re-
gistros consistente con las condiciones de suelo tanto globales como locales. En
varias regiones no se dispone de un niimero suficiente de acelerogramas y por ello
deben emplearse otros procedimientos como los espectros suavizados presentados
a continuacion.

5.3 ESPECTROS DE NEWMARK Y HALL

El andlisis dinamico lineal elastico empleando el método espectral ha encon-
trado una gran aceptacion en la practica profesional debido a su relativa simpli-
cidad y adecuada precision. El procedimiento se basa en que el comportamiento
de estructuras en el rango lineal elastico esta gobernado por la superposicion de
unos pocos modos de vibracion. Un primer espectro que se puede emplear para
este analisis modal es el propuesto por Newmark y Hall®),

El espectro de Newmark y Hall se basa en un estudio estadistico de la res-
puesta de sistemas de un grado de libertad empleando 63 registros. El proce-
dimiento consiste en determinar primero un espectro de suelo que representa
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el desplazamiento, velocidad y aceleracién maximas de un terremoto para una
determinada localidad. El espectro lineal elastico de diseno se obtiene mediante
unos factores de amplificacién en funcién del amortiguamiento estructural.

Como se ha indicado, la primera etapa en este procedimiento es estimar el
desplazamiento, velocidad y aceleracion maxima del terremoto de diseno para
una determinada localidad incluyendo posibles amplificaciones locales del suelo.
En su estudio Newmark y Hall estiman que el movimiento maximo esperable
para una localidad proxima a una falla y en roca es de:

A=05g9; V=a40em/fs; D = 45cm (5.1)

Varios registros obtenidos con posterioridad al estudio de Newmark y Hall para
suelos de roca y proximos al epicentro parecen confirmar estos valores. Por ejem-
plo, durante el terremoto de Northridge 1994 la médxima aceleracion medida
en roca se registro a 36 km sureste del epicentro en el hospital de la Universidad
de Los Angeles y fue de 0.49g. Se debe indicar que la proximidad al epicentro
o amplificaciones locales de suelo pueden inerementar estos valores sustancial-
mente. Por ejemplo, durante el mismo terremoto de Northridge se registré una
aceleracion maxima horizontal de 1.82g junto con una aceleracion maxima ver-
tical de 1.18g a solo Tkm del epicentro en la localidad de Tarzana-Cedar v sobre
una base aluvial de 10m.

Graficando estos valores en papel logaritmico tripartito, tal como se indica
en la figura 5.1, se obtienen tres lineas poligonales que definen el movimiento
méaximo del terreno. La grafica se realiza de manera tal de obtener una pseu-
doaceleracion igual a la maxima aceleracion del terreno para el rango de periodos
cortos; una pseudovelocidad igual a la maxima de velocidad del terreno para
el rango de periodos intermedio; ¥y un pseudodesplazamiento igual al desplaza-
miento méaximo del terreno para el rango de periodos largos. La figura 5.1 ilustra
el movimiento maximo del terreno para un desplazamiento maximo de 30em, una
velocidad méxima de 40cm/s y una aceleracion de 0.33g.

El espectro lineal suavizado se obtiene amplificando el espectro del suelo
segin la tabla presentada en la figura 5.1, la cual es funcién del amortigna-
miento estructural. La interseccion entre la zona controlada por la velocidad
y la zona controlada por la aceleracion definen una frecuencia F1. Esta fre-
cuencia determina la transiciéon en la zona de periodos cortos entre el espectro
amplificado y el del suelo.

Newmark y Hall'® también proponen dos espectros de disefio no lineales para
aceleracion y desplazamientos, aplicables a estructuras regulares que se puedan
modelar con un grado de libertad. El espectro no lineal se obtiene del espectro
lineal reduciéndolo o amplificindolo para obtener aceleraciones o desplazamien-
tos, respectivamente, y en funcion de la ductilidad de diseno, tal como se ilustra
en la figura 5.2. El espectro no lineal para desplazamientos y en el rango de
periodos intermedios y largos es directamente el espectro lineal elastico. Este
comportamiento se basa en los estudios paramétricos presentados en el Capitulo
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4, los cuales indican que con independencia del grado de no linealidad y de diver-
s0s parametros la respuesta lineal y no lineal de sistemas de un grado de libertad
es similar, por lo menos para periodos mayores a 0.5s. Para periodos cortos
el desplazamiento ineldstico(dmax) se obtiene de multiplicar el desplazamiento
lineal eldstico (d) por el factor

dm

Y, e (5.2)

donde p es la ductilidad de disefio. Esta expresién se puede obtener de la ex-
presion (4.20), la cual permite escribir

d
dy = Tx/——_l (5.3)

Teniendo en cuenta que p = dipax dy se obtiene la expresién (5.2). Para el rango
de periodos muy cortos (T < 0.08s), se recomienda multiplicar el desplazamiento
del suelo directamente por la ductilidad.
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Figura 5.1 Espectro suavizado de Newmark y Hall(89),

-

El espectro no lineal de aceleraciones se obtiene reduciendo el espectro lineal
segtn los factores presentados a continuacién. Para periodos intermedios y largos
la aceleracién se obtiene reduciendo la aceleracién eldstica directamente por la
ductilidad de disefio. Para perfodos cortos se emplea el factor

a

Gy = ————
y 1

(5.4)
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donde ay es la aceleracién no lineal, a es la aceleracién elastica, y u es la duc-
tilidad. Para estructuras con periodos muy cortos (T < 0.08s) se recomienda
no reducir la aceleracién elastica debido a que la rigidez de la estructura oca-
stonarfa un movimiento similar al de un cuerpo rigido y por tanto no se permiten
reducciones por ductilidad.

Es interesante indicar que la expresién (5.4) es similar a la expresion (4.7)
obtenida anteriormente para estructuras sometidas a pulsos de corta duracién.
La aplicacién de la expresion (5.4) para periodos mayores a aproximadamente
0.5s resulta en muchos casos en disefios conservadores, segiin se concluye de
estudios numeéricos. Por ello en el rango de periodos intermedios y largos se
propone reducir las aceleraciones directamente por la ductilidad, tal como se
ilustra en la figura 5.2.
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Figura 5.2 Espectros no lineales de diseiio para aceleracién y desplazamiento pro-
puestos por Newmark y Hall(89),

La figura 5.3 presenta una comparacién entre espectros lineales eldsticos
empleando los registros de Pacoima Dam y El Centro, junto con los espectros
elastico y elasto plastico obtenidos empleando el procedimiento de Newmark y
Hall y los espectros correspondientes al cédigo UBC-91 para diversos sistemas
estructurales representados por el coeficiente Ry, —por ejemplo Ry, = 12 corres-
ponde a los pérticos diictiles especiales—.

Se puede observar en esta figura que el espectro lineal suavizado representa
convenientemente la respuesta en un gran rango de periodos y en especial para el
registro de El Centro. Para el registro de Pacoima en roca y para periodos entre
1y 2s el espectro suavizado estd por debajo, lo cual es razonable debido a que
el procedimiento se basa en un estudio estadistico y a la inusual magnitud del
registro de Pacoima. El espectro no lineal de aceleraciones sugiere que estructu-
ras disenadas segiin el UBC estardn sujetas a demandas de ductilidad bastante
superiores a 2. Por otro lado cualitativamente el procedimiento de Newmark y
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Figura 5.3 Comparacidn entre los espectros suavizados de Newmark y Hall, los es-
pectros de disefio del UBC y los espectros eldsticos para los registros de
El Centro ¥ de la presa de Pacoima.

Hall representa mejor las demandas de disefio para el cortante en la base y la
ductilidad que empleando la normativa americana.

En la referencia [11] se observa que el procedimiento de Newmark y Hall
amplifica los errores a medida que se aumenta el niimero de grados de liber-
tad por lo que en estos casos deberia emplearse sélo para estructuras regulares.
Para edificaciones donde se esperan concentraciones de ductilidad importantes
como edificios irregulares en altura ("setbacks”) o con entrepisos suaves ("soft
stories” ), se deberia emplear un andlisis dindmico no lineal o por lo menos incre-
mentar sustancialmente las acciones laterales.

5.4 ESPECTROS DE SEED E IDRISS

El procedimiento propuesto por Seed e Idriss!'® consiste en determinar una
aceleracion maxima del terreno y obtener directamente el espectro de disefio
empleando los espectros normalizados presentados en la figura 5.4. Estos espec-
tros son funcion de las caracteristicas de suelo locales y se obtuvieron para un
amortiguamiento del 5%. Este procedimiento simple se obtuvo a partir de un
estudio estadistico empleando 104 registros que incluian las tres condiciones de
suelo indicadas en la figura.

Claramente un aspecto fundamental en el espectro de Seed e Idriss consiste
en evaluar la aceleracién mdxima de disefio. Desde el punto de vista de un
disefo, esta aceleracién es funcién de diversos factores tales como distancia de
la estructura al epicentro, probabilidad de ocurrencia del evento, nivel de dafio
aceptable y, como se indicé en el Capitulo 4, de la ductilidad estructural. En
la referencia [12] se presentan procedimientos para obtener este pardmetro en
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funcion de la distancia epicentral y las condiciones de suelo locales. Debe indi-
carse, sin embargo, que esos procedimientos son en general vilidos tinicamente
para condiciones de suelo globales y tipo de falla compatibles con las empleadas
por Seed e Idriss (principalmente terremotos californianos). Por ello al emplear-
las en regiones con condiciones de suelo globales distintas, como por ejemplo es
el caso de terremotos de subduccién en la placa Nazca en las costas del Pacifico,
puede originar diferencias importantes en la obtencién de la aceleracién lateral
maxima ya que las curvas de atenuacién en dicha zona es menos pronunciada
que en comparacion a curvas similares para la costa ceste de Estados Unidos.
Como comparacién con el espectro de Newmark y Hall, la figura 5.1 incluye
el espectro de disefio para suelo firme propuesto por Seed e Idriss, para una
aceleracion maxima del suelo de 0.33g. Como se observa, los resultados siguiendo
ambos procedimientos concuerdan adecuadamente, en especial para el rango de
periodos cortos. Para los rangos de periodos intermedios y largos el espectro de
Newmark y Hall es més conservador, lo que es de esperar ya que no incluye de
manera explicita la influencia del suelo. En el procedimiento de Newmark y Hall
las condiciones de suelo locales determinan el movimiento o espectro méximo del
suelo pero no los coeficientes de amplificacién como es el caso de Seed e Idriss.
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Figura 5.4 Espectro de disefio suavizado de Seed e Idriss(!2),

5.5 DEFINICION DE LA ACCION SISMICA EN BASE A NOR-
MATIVAS

Todas las normativas se rigen por los mismos criterios de descomposicién y
superposicion modal presentados con anterioridad. La definicién del espectro
empleando normativas de disefio varia en funcién de diversos parametros como
la severidad de los terremotos, periodo fundamental del edificio, condiciones de
suelo locales, entre otros. Esta seccién presenta la definicion de la aceidn para
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diversas normativas principalmente americanas y la espanola. Debido a que
varias son similares no se entra al detalle de todas las normativas v en cambio
se presentan las caracteristicas que las distinguen.

5.5.1 Recomendaciones del ATC!#

La "Applied Technology Council (ATC)” presentd hace algunos anos unas
recomendaciones para la obtencién de las cargas laterales de disefio sismico am-
pliamente conocidas en Estados Unidos, por lo menos entre investigadores —la
mas reciente version de la normativa americana UBC-91 presentada a contin-
uacion recoge varias de estas recomendaciones—. La expresion fundamental es

V=CW (5.5)

donde Cy es el coeficiente de diseno sismico; V es el cortante en la base v W es
el peso total del edificio. El coeficiente sismico se obtiene segiin

A A
g eI 55hs (5.6)

r =1.2
Cs RT?2/3 R

donde A, es un coeficiente que representa la velocidad efectiva; 4, representa la
aceleracion efectiva; S es un coeficiente para el tipo de suelo; R es un coeficiente
en funcion de la ductilidad global del edificio; y T' es su periodo fundamental. 5i
el tipo de suelo corresponde a uno blando y la aceleracion efectiva (Aq) es mayor
a 0.3, el coeficiente sismico no necesita exceder a Cs < 24,/R.

La aceleracion y velocidad maximas efectivas se definen como aquellas que
inducen la respuesta maxima en la estructura. Un procedimiento presentado en
estas recomendaciones se ilustra en la figura 5.5 y la tabla 5.2. Este procedi-
miento necesita de espectros lineales de respuesta compatibles con las condicio-
nes de suelo del edificio para obtener la aceleracion espectral (Sq) v la velocidad
espectral (Sy), en funcion de las cuales se obtiene la aceleracion y velocidad efec-
tivas. La aceleracion espectral se obtiene trazando una linea entre la respuesta
para periodos de (.1s y 0.5s. La velocidad espectral se obtiene para un periodo
de 1s. La aceleracion maxima efectiva se define como

.“iu — Safg.ﬁg {5-?)

donde g es la aceleracion de la gravedad. La velocidad maxima efectiva se obtiene
empleando la tabla 5.2 y definiendo la velocidad efectiva(EPV) como EPV =
Sy/2.5.

El coeficiente de suelo (S) varia entre 1, 1.2 vy 1.5 en funcién de si el suelo es
una roca o suelo firme en una profundidad mayor a 70m; si el suelo es una arcilla
dura o suelos sin cohesion profundos; o si el suelo es una arcilla o arena medias
o blandas, respectivamente.
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Tabla 5.2 Definicién de la velocidad maxima efectiva.

EPV(cm/s) A,
30 0.4
15 0.2
7.5 0.1
3.7 0.05
'a \&
§ 10 b5
(=8
E Sv_ ,’_\“ 1_'_,\
B AN \\ Sa se obtiene trozonde una linea entre .1y .5s
8 \ B Sv es lo velocidad espectral pora T=1s
. ,

1 _rf’ \1\

\ acelerafion espectral

A 5 1 5 10 Perfodo(s)

Figura 5.5 Obtencién de la velocidad y aceleracién espectrales que se emplean para
definir la velocidad v aceleracidn efectivas,

El coeficiente de reduccién por ductilidad(R) se obtiene de la Tabla 5.3, la
cual es un resumen de la presentada por el ATC!'®). Este factor depende de
la ductilidad global del sistema estructural y representa una clasificacién de la
bondad del sistema estructural respectivo frente a terremotos ocurridos en el
pasado y también frente a investigaciones en laboratorio. Se observa que entre
los mejores sistemas estructurales estdn el sistema dual y los pérticos dictiles
especiales. Por el contrario entre los peores estan los péndulos invertidos, tales
como tanques de agua elevados.

Las fuerzas laterales se distribuyen en altura empleando la expresién

We hi

e LA (5.8)
E::Ilzl. wihlk

T

donde w; es la parte del peso total W en el nivel i; h; es la altura sobre la base
al nivel i; y n es el nivel superior en la parte principal del edificio. La potencia
k es funcion del periodo del edificio y se obtiene empleando

k=1 para T <0.5s
k=2 para T > 2.5s (5.9)
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k=0.754+0.5T para 0.5<T <25

es decir edificios bajos distribuyen las fuerzas en altura de forma triangular y
edificios altos en forma parabdlica.

Tabla 5.3 Definicion del coeficiente de reduccion por ductilidad(R).

Sistemna estructural R
Particos ductiles espaciales capaces de
resistir el 100% de la carga lateral y vertical:
Pdrticos espaciales de ductilidad intermedia
capaces de resistir el 100% de la carga lateral y vertical: 4
Muros de corte o pérticos arriostrados transmiten el 100%
de la carga lateral.

Muros o pérticos arriostrados transmiten la carga vertical: 4
Pérticos espaciales transmiten la carga vertical: ]
Sistema estructural dual formado por muros de corte y
porticos dietiles especiales capaces de transmitir

por lo menos el 25% de la carga lateral.

Las cargas verticales las transmiten muros de corte: 8
Las cargas verticales las transmiten porticos arriostrados: i
Sistema estructural dual formado por muros de corte y
particos de dietilidad intermedia.

Las cargas verticales las transmiten muros de corte:

Las cargas verticales las transmiten pérticos arriostrados:
Sistemas de péndulo invertido apoyados en pérticos dictiles
especiales trabajando principalmente como una gran viga en
voladizo: 2.5

=3

L=l =]

5.5.2 Normativa Americana Uniform Building Code 19910141%

La expresion fundamental propuesta por el UBC indica que el cortante
minimo de disefio para un edificio regular es

ZIC

V=
Ry

W (5.10)

donde V es el cortante en la base; Z es un factor de zona; I es un factor de
importancia del edificio; C' es un factor que depende del periodo del edificio v
del tipo de suelo; Ry, es un factor de reduccién de fuerzas de disefio en funcién
de la ductilidad y W es el peso total del edificio.

El factor de zona, claramente, se refiere a zonas en los Estados Unidos y
varia entre Z = 0.075 para las de menor riesgo sismico y Z = 0.4 para las de
mayor riesgo sismico. El valor de este coeficiente pueden considerarse como el
de la aceleracién pico efectiva (A,) definida en las recomendaciones del ATC ¥y
para una probabilidad del 10% de ser excedida en 50 afios.
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El factor de importancia depende del tipo de edificio. Un edificio importante
que debe ser operativo inmediatamente después del terremoto, como es el caso
de un hospital, tiene un coeficiente I = 1.25. En contraste un edificio de oficinas
o con una ocupacion de mas de 300 personas tiene un factor I = 1.0.

El factor C se determina en funcién de

1.258

e T2/3

<2.75 (5.11)

donde T es el periodo fundamental del edificio y S es un coeficiente de suelo.
Este periodo se puede calcular empleando alguno de los métodos numeéricos pre-
sentados en el Capitulo 3 o de manera mas sencilla por reglas como

T = ¢yl (5.12)

donde hy es la altura total del edificio en pies; Cy = 0.035 para edificios apor-
ticados de acero; €y = 0.03 para pérticos excéntricos y edificios aporticados de
hormigén armado; y Cy = 0.02 para edificios no comprendidos en los casos an-
teriores. El factor C'/Ry, tiene un valor mi nimo de 0.075, excepto cuando las
fuerzas laterales se aumentan por el factor 3R,,/8 —por ejemplo para calcular
el desplazamiento maximo de entrepiso—.

El factor S de suelo varia entre 1.0 y 2.0 y se determina en funcién del tipo
de suelo. Suelos de roca o duros con una profundidad menor a 200 pies tienen el
valor § = 1.0. Suelos de tipo duro pero con una profundidad que excede los 200
pies tienen un coeficiente § = 1.2, Suelos con una profundidad mayor a 70 pies
con mas de 20 pies de suelo arcilloso suave o medio pero no mds de 40 pies de
arcilla blanda tiene un coeficiente § = 1.5. Suelos blandos con mas de 40 pies
de arcilla suave tienen un coeficiente § = 2.0.

El factor de reduccién por ductilidad Ry, depende del sistema estructural y
varia entre 4 y 12. Este coeficiente es una medidad de la capacidad del sistema
de disipar energia en el rango ineldstico y de su redundancia estructural. Se
obtiene de observar el comportamiento estructural de edificios durante sismos
severos complementado con experimentacion. La tabla 5.4 presenta un resumen
del valor del coeficiente de reduccién de cargas sismicas y la altura maxima en
metros en funcion del sistema estructural. Es importante indicar que en zonas de
alta vulnerabilidad sismica la normativa americana no permite ciertos sistemas
estructurales tales como edificios de hormigdn armado sin ductilidad o edificios
estructurados en base a muros de carga y porticos arriostrados de hormigén
armado que transmitan cargas verticales. Tampoco se permiten sistemas estruc-
turales duales formados por muros de corte y pérticos de ductilidad intermedia
ni uno formado por pérticos arriostrados y pérticos ductiles especiales. De esta
forma la normativa americana no recomienda, en general, el empleo de pérticos
arriostrados de hormigon armado. Una excepcién a esta recomendacion no con-
templada en la normativa es la de emplear diagonales de acero y no de hormigén
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armado.

Un sistema estructural dual formado por muros de corte y porticos ductiles
obtiene el valor de Ry = 12. En este sistema estructural los pérticos deben ser
capaces de resistir por lo menos el 25% de la carga lateral total pero los muros
de corte o los porticos arriostrados deben también ser capaces de transferir la
totalidad de la carga lateral. La parte de la carga lateral soportada por los
porticos y por los muros debe obtenerse proporcionalmente a su rigidez.

Tabla 5.4 Resumen de la tabla para obtener el coeficiente de reduccidn por ductili-
dad (Ry) ¥ la altura maxima (H ) del edifcio presentada en el UBC.

Sistema estructural R Hinas

MURO DE CARGA T
Muros de corte de hormigon: G 48
Muros de albanileria: G 48
Pérticos arriostrados de acero: G 48
ESTRUCTURA APORTICADA

Pérticos diictiles especiales de hormigon: 12 NL
Particos de hormigdn de ductilidad intermedia: 8 -

Estructura aporticada con muros de corte de hormigon: 8 72
SISTEMA DUAL

Muros de corte con pérticos ductiles especiales: 12 NL
Muros de corte con porticos de ductilidad intermedia: 9 48
Albaiiileria con porticos ductiles especiales: 8 48

Para edificios regulares, la fuerza de cortante se distribuye en altura en base
a la expresion
_ {V m— Ft}w:-h:
Li=1 Wiki

Fy (5.13)

donde Fy es una fuerza concentrada aplicada en el vltimo piso del edificio, w,
es el peso del piso donde se determina la carga lateral y h; es su la altura con
respecto al suelo.

La fuerza concentrada F} tiene por objeto modelar de forma aproximada la
participacion de modos superiores al primero y por ello sdlo se necesita incluir si
el periodo fundamental del edificio es mayor a 0.7s. Esta fuerza se calcula segiin

Fy =0.07TV < 0.25V (5.14)

En esta normativa se indica que edificios que disminuyen su planta en altura,
tales como edificios con torres o "setbacks”, sin que éstas excedan al 25% de
las dimensiones iniciales se pueden considerar como regulares con respecto a la
distribucion del cortante en altura. La distribucion del cortante en altura para
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estructuras altamente irregulares en planta o en altura debe realizarse empleando
sus caracteristicas modales, tal como se presenté en el Capitulo 3.

5.5.3 Normativa Sismorresistente de Argentina INPRES-CIRSOC
1034%)

La definicién de la accién sismica empleando la normativa Argentina emplea
la expresion fundamental

V=CW (5.15)

donde C es el coeficiente sismico y W es el peso total del edificio. El coeficiente
sismico se obtiene en funcion de la ubicacién del edificio, su periodo fundamental,
el uso del edificio y una reduccién de fuerzas por ductilidad. Esta reduccién de
fuerzas por ductilidad es, a diferencia de con la normativa UBC, una funcién del
sistema estructural y de su periodo estructural, Esta modificacién es importante
debido a que como se presento en el Capitulo 4 existe una interrelacion entre la
accion sismica y el periodo estructural. La reduccion de fuerzas sismicas en base
a la ductilidad es menor para estructuras sometidas a pulsos de larga duracion
con respecto al periodo fundamental. Por ello en esta normativa, estructuras muy
rigidas tienen una menor reduccion de fuerzas por ductilidad, en comparacién a
estructuras flexibles.
La expresion para obtener el coeficiente sismico es

O el (5.16)

donde Sy representa la aceleracion espectral la cual se obtiene en funcién del
periodo fundamental del edificio, la zona sismica y las condiciones de suelo lo-
cales; I es un factor de importancia del edificio el eual varia entre 1.4, 1.3 v 1;
finalmente, R es el factor de reduccion por ductilidad.

El factor de reduccion de fuerzas por ductilidad se obtiene segiin
ParaT < Ty:

T
R=1+(u—1)z (5.17)

Para T > T7:
R=p (5.18)

donde T aparentemente representa el periodo fundamental del suelo y y es la
ductilidad global disponible. En esta normativa la ductilidad global varia entre 6
¥ 1 siendo los muros de corte acoplados el sistema estructural con mayor ductili-
dad global. Los porticos ductiles especiales y el sistema dual estan contemplados
en la normativa y se les asigna una ductilidad global de 5. Es importante re-
saltar que la diferencia en el coeficiente de reduceion es significativa con respecto
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al periodo fundamental del edificio. Considerese por ejemplo un edificio estruc-
turado en base a muros acoplados con periodo fundamental T' = 0.2s y ubicado
en un suelo blando con peridod T = 0.4s. La reduceién por ductilidad en este
caso es de solo i = 3.5 en comparacion a la reduccién R = 6 que seria posible si
la estructura tuviera un periodo mayor al del suelo(T' > TY).

5.5.4 Normativa Sismorresistente de Chile INN-89(!7)

La definicion de la aceion sismica empleando la normativa chilena INN-89 es
relativamente sencilla de obtener. A diferencia de la normativa del UBC-91 o de
las recomendaciones del ATC, la normativa INN-89 no especifica explicitamente
ningin factor de reducecién de fuerzas por ductilidad. La normativa incluye un
coeficiente 9 en funcién de la configuracion estructural que permite reducir
las fuerzas de diseno en un 20% si se emplean pérticos dictiles sin mencionar
muros de corte, sistemas duales, o pérticos excéntricos, entre otros. La ecuacion
fundamental de esta normativa es

V =K KoCW (5.19)

donde K es un coeficiente que depende del uso del edificio; Ky es un coeficiente
que depende de la configuracion estructural y €' es un coeficiente que depende
del periodo fundamental del edificio v de las condiciones de suelo locales.

El coeficiente de uso es similar al de importancia (I') para la normativa UBC,
variando en este caso entre K} = 1.2 y Ky = 0.8,

El coeficiente de configuracion estructural Ky varia entre 1.2, 1.0 y 0.8 en
funcion de si el edificio es uno convencional; si es uno con diafragmas rigidos; o
si es uno con diafragmas rigidos y porticos ductiles.

El coeficiente C' se determina segiin

0.2TTy
=774 17 (5.20)
donde Ty es funcion del tipo de suelo. Para suelos de roca Ty = 0.2s; para suelos
de arena densos o de arcillas firmes Ty = 0.3s y para suelos granulares y arcillas
blandas Ty = 0.9s. Para periodos menores e iguales al mencionado periodo de
suelo (T' < Tjy) se considera C' = 0.1. En todo caso el valor de C' no debe ser
inferior a 0.06. El periodo fundamental del edificio debe calcularse para periodos
mayores al periodo del suelo y en edificios de varios pisos el cortante en la base
debe ser por lo menos 0.06W. Para edificios de un solo piso el cortante minimo
se incrementa a 0.12W, excepto para albanileria sin refuerzo para la cual se
imncrementa a 0.18W.

El cortante se distribuye en altura en funcién de la expresién

WaAnV

L oo L (5.21)
N W
Ej:]: I'VJAJ
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donde Wy, es el peso de la planta n; V es el niimero total de pisos ¥y Ay es un
coeficiente que se define a continuacién

By ]
.-1,.=\/1— ""HI—\/l—% (5.22)

donde hy es la altura desde la base hasta la planta n v H es la altura total del
edificio.

5.5.5 Normativa Sismorresistente de Espaiia NCS-94

La normativa espafiola NCS-94('*'*) determina las acciones laterales equiva-
lentes en base a la expresién

Foi = spimnyg (5.23)

donde F,; es la fuerza en el piso n y para el modo de vibracién t; Spi es el
coeficiente sismico para el piso n y para el modo #; my, es la masa del piso n
considerada para el andlisis sismico y ¢ es la aceleracién de la gravedad. El
coeficiente sismico esta expresado por

L1

Spi = i—g-}f(ﬂ}ﬁ?m (5.24)

donde a, es la aceleracion sismica de disefio; f(T}) es la ordenada espectral para
el modo #; 8 es un coeficiente de respuesta y n;.; es un factor de distribucién en
altura correspondiente a la planta k.

La aceleracién sismica de disefio estd dada por un mapa de peligrosidacd
sismica y por una lista de poblaciones incluidas en la normativa. Su valor maximo
es de 0.25, un valor relativamente bajo en comparacién a otras regiones. Sin
embargo debe recordarse que el daiio potencial de un sismo no sélo es funcién de
la aceleracion maxima del mismo, tal como es evidente observando el tremendo
dano material y humano ocasionado por el terremoto de México en 1984 con
solamente una aceleracién maxima del suelo de 0.2g en la ciudad de México.

La ordenada espectral f(T;) se obtiene en funcién del espectro elastico de
respuesta. En realidad la normativa proporciona dos espectros, uno bilineal para
determinar la accién sismica y otro trilineal sin motivo aparente, El espectro que
define la accién sismica es
Para periodos bajos e intermedios (T < T, < T}):

HT) = f(Tp) (5.25)

Para periodos largos (T > T)):

£(T) = f(T) 7 (5.26)
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donde:
f(To) = (3C — 3.8)(K —1.25) + 2.3 (5.27)
T, = 0.125C + 0.2K — 0.175 (5.28)
0.215K(5C — 1
Ty = —— & ) (5.29)

f(To)

El pardmetro C' es un coeficiente de suelo que varia entre 1.0, 1.4 v 1.8 en
funcion de si el suelo es del tipo roca compacta; terrenos granulares o cohesivos de
compacidad media a dura; y suelo granular suelto a medio, o suelo cohesivo media
a blando, respectivamente. El parametro I es un coeficiente de contribucion
que tiene en cuenta la influencia en la peligrosidad sismica de cada punto de
los distintos tipos de terremotos considerados. Este factor varia entre &' = 1.0
v I = 1.5 y su valor se determina de un mapa de peligrosidad incluido en la
normativa de forma similar a la aceleracion sismica de calculo.

El coeficiente de respuesta 3 se obtiene de la tabla 5.5 en funcién del tipo de
estructura y de su ductilidad. Se observa de esta tabla que varia entre g = 0.22
para un edificio de hormigén armado con una gran ductilidad, a # = 1.09 para
un edificio de acero laminado sin ductilidad.

Tabla 5.5 Valores del coeficiente de respuesta .

Sistema estructural £ |ductilidad alta | ductilidad media | ductilidad baja |sin ductilidad
(%) (p=4) (1 = 3) (n=12) (p=1)

Acero laminado:

Planta diafana 4 0.27 0.36 0.55 1.09

Planta compartimentada| 5 0.25 .33 0.50 1.00

Hormigdn armado:

Planta diafana ] 0.23 0.31 0.46 0.93

Flanta compartimentada| 7 0.22 0.29 0.44 0.87

Muros y similares:

Planta compartimentada| 10 0.38 0.76

El factor de distribucion correspondiente a la planta n se obtiene empleando
la expresion
r
R :;{-._1 Mn@ni
ni = Pni
::1:] M @piPni

(5.30)

donde m es el niimero total de pisos, v ¢,; es el modo de vibracion . Una
expresion propuesta por la normativa para aproximar los modos de vibracion es

3.14(2i — 1)hn
Y

bni = sin| (5.31)
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donde hy es la altura desde la cimentacién a la planta n y H es la altura total
del edificio.

Finalmente, las fuerzas estaticas equivalentes se obtienen de combinar los
distintos modos de vibracién empleando la regla de la raiz cuadrada de la suma
de los cuadrados. Asi la carga equivalente para el nivel n es

Va=| X V2 (5.32)

\i:l

donde r es el niimero de modos incluidos en el analisis y V;,; es la carga equivalente
en el piso n y para el modo 1.

5.5.6 Normativa Sismorresistente de México (1993)*"

La expresién fundamental propuesta en la normativa Mexicana es

V=—Ww (5.33)

donde ¢ es el coeficiente sismico y Q’ es el coeficiente de reduccidn de fuerzas
en funcién del periodo estructural, el sistema estructural y el periodo del suelo.
En esta normativa no se emplea el factor de uso o importancia del edificio. El
coeficiente sismico ¢ se obtiene directamente de tablas en funcién de la zona
sismica v las condiciones de suelo locales.

El coeficiente de reduccidn {Q’] se determina en funcion del periodo funda-
mental del edificio
Para T > T, 6 para un periodo desconocido:

Q=0q (5.34)
Para T < Ty:
Q =1+ (T/Tu)(Q - 1) (5.35)

donde T es el periodo fundamental del suelo y @ es un factor que se obtiene
para cada nivel del edificio y que depende del sistema estructural sin mencionar
su posible ductilidad y que varia entre 4 y 1. Aparentemente el concepto de
la ductilidad no aparece explicitamente en esta nomativa debido a la sustancial
modificacién que tuvo esta normativa a consecuencia del desastrozo terremoto
de Mexico en 1985. Una de las conclusiones que se obtuvieron al determinar
las causas del enorme dafio causado por este terremoto fue de que la normativa
Mexicana anterior no empleaba coeficientes de reduccion por ductilidad muy dis-
tintos entre porticos ductiles especiales y pérticos comunes. Dada la complicacién
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practica en cumplir las condiciones para disenar porticos ductiles especiales mu-
chos proyectistas preferian los pérticos sin los mencionados requisitos especiales
por ductilidad.

Las fuerzas de cortante se distribuyen en altura empleando la expresién

I'Vn h- n

== (5.36)
N w.n.
Ej:l ﬁf} hj
donde W), es el peso del nivel n ¥ hy es la altura desde la base hasta el nivel n.
Si se conoce el periodo fundamental del edificio la normativa permite reducir las
fuerzas sismicas en funcién de un espectro de respuesta.

5.5.7 Normativa Sismorresistente de Peri (1977)1!

La normativa peruana y a pesar de su relativa antiguedad —actualmente
se esta elaborando una nueva normativa sismica— representa explicitamente un
coeficiente de reduccién de cargas sismicas en funcién de la ductilidad. La ex-
presion basica es

_zusc,

V R,

(5.37)

donde, similaremente a la normativa UBC, Z es un factor de zona; U es un factor
de uso o importancia del edificio; § es un factor de suelo; C es un coeficiente
sismico y R, es el coeficiente de reduccién por ductilidad.

El coeficiente de reduccién de fuerzas por ductilidad varia entre 6 y 2.5.
El sistema estructural con mayor reduccién por ductilidad es el de los porticos
ductiles especiales correspondientes al UBC. Sistemas estructurales en base a
muros de corte y porticos ductiles especiales —sin restriccién en cuanto al por-
centage de la carga lateral transmitida por ambos, es decir, sin clasificarlos en
sistema dual o pérticos acoplados— obtienen una reduccién de Ry = 5. Debe
indicarse que en el ano de 1977 cuando se aprobo este documento no existia sufi-
ciente informacion para corroborar la excelente respuesta de los muros acoplados
o de los sistemas estructurales duales. En esta normativa se da una reduccion de
fuerzas Ry = 4 para estructuras aporticadas que no cumplan los requisitos de los
porticos ductiles especiales y incluso se desalienta el empleo de muros de corte
como elementos principales para transmitir las cargas laterales al asignarseles
un coeficiente de reduccion de solo Ry = 3.0, similar al R = 2.5 propuesto para
albamileria reforzada o confinada.

Es claro que segiin esta normativa una estructura aporticada que no cumpla
requisitos de ductilidad tiene un factor Ry = 4, es decir, sélo un 30% menor al de
una estructura aporticada ductil con Ry = 6. Por ello en la préactica profesional
y dada la aparente seguridad que proporciona el diseniar una estructura con un
factor de reduccion por ductilidad inferior, es muy comiin proyectar estructuras
fragiles. Es claro, sin embargo, que en base a las observaciones presentadas en el
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Capitulo 4 y en base a la tragica experiencia proporcionada por el terremoto de
Meéxico en 1984 —donde la préctica profesional era similar a la peruana antes del
terremoto—, que estructuras sin ductilidad deben evitarse. Es claro tambien que
al disenar estructuras con acciones solo un 30% mayores a las correspondientes
a una estructura ductil no se esta necesariamente del lado de la seguridad en
especial para suelos blandos donde las reducciones de fuerzas por ductilidad son
menores en comparacion a las correspondientes a un suelo firme.

5.5.8 Normativa Sismorresistente de Venezuela COVENIN 1756-87

La normativa Venezolana'®®' emplea una expresion relativamente distinta a
las empleadas por las otras normativas presentadas. En esta normativa la fuerzas
sismica se determina segiin

V = pAW (5.38)

donde jt es un coeficiente por cortante y Ay es la aceleracidn espectral de diseno.
La aceleracion espectral de diseno es funcién de la importancia del edificio, el
tipo de suelo, los periodos del suelo y de la estructura y un factor de reducecion de
fuerzas por ductilidad similar al empleado por la normativa Argentina para T} =
0.15s. La normativa no reconoce explicitamente los pérticos ductiles especiales y
proporeiona la ductilidad global de un edificio en funcidn de si es una estructura
aporticada o una con muros de corte y porticos donde estos iltimos resistan mas
o menos del 25% de la carga lateral. De esta forma se reconoce tentativamente
al sistema dual aunque aparentemente no se distingue entre porticos comunes y
porticos ductiles.

El factor de modificacion por cortante es un factor particular de la normativa
Venezolana, la cual indica que se debe adoptar el valor mas alto de

3(n+1) e
T 2(2n+1) b:3)
o
T
=084 — 5.4
- T 30T, -1 (o)

donde n es el mimero de pisos; T es el periodo del edificio y Ty es el perido del
suelo.
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Capitulo 6

Diseno de elementos y sistemas
estructurales

6.1 DISENO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

6.1.1 Diseno de elementos tipo barra

En esta seccién se presentan expresiones para el diseno de secciones de
hormigén armado correspondientes al método de disefio a rotura''’. Los pro-
cedimientos que se incluyen a continuacion son validos, en general, para el
disefio de elementos de hormigon armado solicitados tanto bajo cargas estaticas
como dinamicas. Recomendaciones especiales para el diseno de edificios sismore-
sistentes se presentan, principalmente, en la seccién correspondiente al diseno de
sistemas estructurales.

Diseno de barras a flezion

El procedimiento para el diseno de barras a flexion emplea el bloque equi-
valente de Whitney'*) para el hormigén en compresién, Dicho procedimiento,
ilustrado en la figura 6.1, reemplaza la compleja distribucion de tensiones en el
hormigén cerca de la rotura por una distribucion rectangular sencilla de mas
facil empleo. Un aspecto fundamental en el disefio es que el fallo, en caso de
producirse, debe originarse de manera dictil y no sibita. Por ello, el fallo debe
ser por fluencia del acero y debe evitarse uno por compresién del hormigén, La
cuantia balanceada se define como aquella que originaria un fallo simultaneo
tanto del hormigdén en compresion como del acero en tension. Para secciones
reforzadas con una sola capa de acero, esta cuantia se puede obtener empleando
la hipotesis de compatibilidad de las secciones planas y asumiendo que la de-
formacion maxima permitida en el hormigon es de 0,003. Empleando posterior-
mente el equilibrio y considerando que el acero de refuerzo esta en fluencia se
obtiene la cuantia balanceada
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 0.85f.61 0.003Es
P = R, 0.003Es + fy

(6.1)

donde f; es la resistencia a compresion del hormigén; fy es la resistencia a
traccién del refuerzo longitudinal y Es es el médulo de elasticidad del acero.
El coeficiente ) permite aproximar mejor la resultante obtenida empleando el
bloque equivalente de Whitney y depende de la resistencia a la compresién del
hormigén. Para una resistencia del hormigén de 210kg/cm? este coeficiente es
de 0.85. Para una resistencia a la compresion superior a 280kg/cm? el coefi-
ciente se disminuye por 0.05 por cada 70kg/cm? superiores a los 280kg/cm?. El
valor minimo de es de 0.65 y corresponde a hormigones con una resistencia a la
compresién a partir de 560kg/cm®. Las unidades en la expresién (6.1) deben ser
kilogramo-centimetro.

k3 fc 0.85 fc
ba———— b ee]
05 a
k2 ¢ =
b a = [B,¢c
” C=085fcba

e
distribucién real distribucién rectangular equivalente

Figura 6.1 Bloque de compresion equivalente de Whitney.

Para dar un mayor coeficiente de seguridad contra un fallo fragil®?, la
cuantia maxima permitida es de:

0.85f.6; 0.003E;
fy  0.003Es + fy

pp = 0.75 (6.2)

Para secciones donde se espera se desarrollen rétulas plasticas este limite se re-
duce a solo el 50% de la cuantia balanceada (esta recomendacién se recoge de los
comentarios del cédigo ya que en la normativa no se indica claramente). Debe
indicarse, sin embargo, que para el disefio sismoresistente la actual normativa
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ACI'™ no considera apropiado que se emplee este limite debido, entre otros mo-
tivos, a la incosistencia de considerar un fallo balanceado en secciones donde
se espera un comportamiento ciclico no lineal importante, ademas de limitar la
deformacion permitida en el hormigon a sélo 0.003 —por ejemplo la normativa
espanola define la deformacion tltima como 0.0035 y para el diseno de muros
de corte es comun aceptar ey = 0.004— y de establecer un limite de fluencia
del acero de refuerzo sin incluir un probable endurecimiento del mismo. Por ello
para el disefio simoresistente se establece el limite en una cuantia de 0,025 inde-
pendientemente de la resistencia del acero y del hormigon e independientemente
de si se proporciona acero de compresion o no. Esta cuantia limite se establece
en base a motivos de construceién y manejo de la mezela. Es interesante indicar
que la expresion (6.2) con una resistencia del hormigon de 210kg/ em? y un limite
de fluencia del acero de 4200kg /cm? establece la cuantia méxima en sélo 0.016,
es decir un 50% menos que la cuantia aceptada en el diseno sismico.

La cuantia minima en una seccién de hormigén armado se obtiene a partir
de igualar la resistencia de una seccién de hormigoén sin armadura (claramente
considerando su resistencia a traccion) con la resistencia de una seccion con
armadura minima., De esta forma se obtiene que en cualquier seccién se debe
proporcionar una cuantia minima

14
Pmin = {5'3]
fy

donde fy se expresa en kg/ em?. En el disefio de secciones solicitadas por cargas
que no son laterales se permite emplear una cuantia minima correspondiente a
un 30% superior a la cuantia obtenida del andlisis. El disefio de una seccion de
hormigén armado sujeta a un momento de rotura M, se realiza empleando la
expresion

My = pAsfy(d — 0.5944;—;?} (6.4)

donde Ay es el drea del acero longitudinal y ¢ es un factor de seguridad que
reduce la resistencia ideal del material, el cual para secciones a flexién se puede
considerar como 0.9. Definiendo el parametro

w= ply (6.5)

!
&
y reagrupando la expresion (6.4) se obtiene

My = @wbd?® f.(1 — 0.59w) (6.6)
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Resolviendo esta expresion de segundo grado se obtiene el valor de w y por ello
el valor de la cuantia de acero. Al resolver esta ecuacién de segundo grado se
obtienen dos soluciones y la correcta corresponde a la menor cuantia de refuerzo.

Es comiin que el refuerzo maximo permitido por la expresion (6.2) no sea
suficiente por lo que en estos casos es necesario emplear refuerzo adicional en
compresion. También es necesario el empleo de refuerzo en compresion cuando
se necesita aumentar la ductilidad de la seccién y para reducir deflexiones. La
verificacion y el disefio de estas secciones es similar al procedimiento anterior-
mente descrito para seeciones con refuerzo inicamente en traccion. En este caso,
sin embargo, no existe una solucion directa debido a que el acero en compresion
puede o no estar en fluencia.

Asumiendo inicialmente que la armadura en compresion esta en fluencia, la
verificacion de una seccidén se puede realizar obteniendo el canto efectivo del
bloque de Whitney

!
= Ay (6.7)
0.85f.b
donde A; es el drea del refuerzo en compresion, tal como se indica en la figura 6.2
Esta expresion es valida si se verifica que el refuerzo en compresion y el refuerzo
en traccion estan en fluencia para lo cual se debe cumplir, respectivamente

- pd
i

pyd

0.003—-=

IV

(6.8)

0.003———

t"u"

Bl b

donde d y d son el canto efectivo del acero en traccién ¥ en compresion, respec-
tivamente, y tal como se ilustra en la figura 6.2. Si éste fuera el caso, el momento
iltimo resistente de la seccidn seria

My = 0.85fcab(d — =) + Agfy(d — d) (6.9)

Si el refuerzo en compresion no esta en fluencia la verificacion se realiza
empleando la hipitesis de las secciones planas y el equilibrio, obtiéniendose el
canto efectivo del bloque de Whitney al resolver la ecuacion enadratica

(A0.003d By,
M
El refuerzo en traccion siempre debe estar en fluencia ya que de no ser éste el

caso se tendria un fallo por compresion del hormigén. El esfuerzo en el refuerzo
de compresion se obtiene de

(0.85f.b)a2 + (ALEs0.003 — Asfyd)a — =0 (6.10)
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e o e = 0.003 0.85 fc
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seccion deformacitén en rotura Fuerzas equivalentes

Figura 6.2 Seccién con refuerzo en compresidn.

— pid
f; = e;Es = 0.0037—1% fl E; (6.11)
y finalmente el momento 1iltimo es
[ [43 LR
My = 0.85fcab(d - 3) + Ay fy(d - d) (6.12)

El disefio de secciones con refuerzo en compresién debe proporcionar tanto el
refuerzo superior como inferior para un determinado momento Wltimo actuante.
Para ello, en general, debe determinarse un limite a la diferencia de cuantias
superior e inferior. Empleando las leyes basicas del equilibrio y compatibilidad
en la seccién se puede obtener que las armaduras en compresién estdn en fluencia
si se cumple

‘ d 0.003E;s + f

= ol et M 5

P=pP Z P (6.13)

d 0.003E;s — fy

donde p, p' son las cuantias para los refuerzos en traccién y en compresién,

respectivamente y pj, es la cuantia balanceda definida segiin la ecuacién (6.1).

Considerando un refuerzo con limite elastico fy = 4200kg/cm? y médulo de
elasticidad Es = 2.1 x 106kg/cm? se obtiene

]

d

p—p > Spp7 (6.14)
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El canto equivalente del bloque de Whitney se obtiene segiin

_ (As— ADfy

0.85f1b (6.15)

y el momento altimo en este caso es
! ] ro ]
My = pl(As — A fy(d— 2) + ALfy(d - d) (6.16)

Conociendo la diferencia entre las enantias para refuerzo en traceion y compresion
se obtiene de la expresion (6.16) el refuerzo en compresion necesario para resistir
el momento iltimo M. Existen algunas situaciones en las que se busca disenar
una seccion segin, por ejemplo, p — p, > 0.5py,, de tal manera que la expresion
(6.13) no se verifica. En estos casos el refuerzo en compresion no esti en fluencia
por lo que debe considerarse la ley esfuerzo-deformacion del refuerzo. El diserio
en esta situacion se puede realizar resolviendo la ecnacion cuadritica

(0.85f:b)a? + [(As — Agq)Es0.003]a — As fy — (As — Agq)0.003Esfyd =0 (6.17)

, L
donde Ay = As—A;. Empleando la expresion (6.11) se puede obtener el esfuerzo
en el refuerzo en compresion y obtener su drea empleando la sipuiente ecuacion

My = [0.85feab{d — =) + Agfy(d = d )] (6.18)

Otra alternativa de diseno de secciones con refuerzo en dos capas es establecer
una relacion entre el refuerzo en traccion y el refuerzo en compresion (por ejemplo
A;,," As = 0.5 lo que permite cumplir los requisitos minimos para los denominados
porticos dictiles especiales que se presentan en la seceidn correspondiente a sis-
temas estructurales). Suponiendo que el refuerzo en compresion esta en Huencia
el drea del refuerzo en traccién necesaria para resistir un momento iltimo M, es

M,
fyld —a/2) — afy(d —a/2)

Aslp = (6.19)

i R o &
donde o« = A /A, ¥ a se obtiene empleando la expresion (6.15). De esta forma
para una cuantia de refuerzo en compresion igual al 50% de la cuantia en traceién
se tiene

My

Alo= T a—aa—d

(6.20)

Si no se verifica que el refuerzo en compresion este en fluencia el canto efectivo
del bloque de Whitney se puede obtener resolviendo la ecuacion cuadratrica
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(0.85f.b)a® + (@ As Es0.003)a — A fy — aAs0.003Esfyd =0 (6.21)

Finalmente, el area del refuerzo en compresién se puede obtener empleando la
expresion (0.18).

El disenio de vigas con seccién en T o en | sigue exactamente los mismos prin-
cipios empleados para las secciones rectangulares con una o dos capas de refuerzo.
Un aspecto fundamental, sin embargo, es el de obtener la capacidad de una deter-
minada seccion en T de hormigdn armado incluyendo el ancho colaborante de la
placa o losa de piso. Esta capacidad iltima es fundamental debido a que permite
establecer relaciones que aseguren la formacion de rdtulas plasticas en vigas y
no en columnas. Una estimacién conservadora de la capacidad de una seccién de
viga sin incluir el mencionado ancho colaborante puede ocasionar la formacién
de un mecanismo de colapso de "entrepiso suave”. En la seccién correspondiente
al diseno de placas de este capitulo se presentan las expresiones recomendadas
para evaluar este ancho colaborante de placas monoliticamente unidas a vigas
en una o en sus dos caras. Dichas expresiones distinguen los casos en que la
placa esté en compresién o en traccién. Empleandolas junto con los principios
basicos y las ecuaciones presentadas en esta seccién se obtiene la mencionada
capacidad. Adicionalmente debe indicarse que para un disefio sismoresistente es
recomendable evaluar esta capacidad empleando una resistencia del refuerzo que
incluya su probable endurecimiento como, por ejemplo, f; = 1.25fy.

Diseno de barras a flexzo-compresidn

El disenio de barras a flexo-compresién empleando el procedimiento del ACI
sigue los mismos principios basicos que para el disefio de barras a flexiéon sim-
ple. Es decir se emplea el bloque equivalente de Whitney para el hormigén en
compresion cerca de la rotura y se considera que su limite a rotura se aleanza
para una deformacion de 0.003. La seccion debe disefiarse, en lo posible, para
evitar un fallo frigil del hormigén en compresion, aunque esto puede ser dificil
de evitar en funcion de la carga axial.

La capacidad 1iltima de una columna de hormigén armado sometida tinica-
mente a carga axial es

Py = (0.85f,Ag — Ast) + Agt fy (6.22)

donde Ay es el drea total de la seccidn transversal incluyendo recubrimiento y
Ast es el arvea total del refuerzo longitudinal. Para emplear esta expresién en
diseiio se debe incluir el factor de reduccién por los materiales ¢ = 0.9, si Ia
resistencia a traccion del refuerzo longitudinal eumple fy < 4200kg/ em? y sila
distancia entre las barillas de refuerzo extremas y la dimensién correspondiente
de la seccion es menor o igual a 0.7, Si no se cumplen estas condiciones el factor
se reduce a ¢ = 0.7. En general siempre existe por lo menos una excentricidad en
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las cargas y por ello se debe considerar una cierta flexién. La capacidad tltima de
una seccién a flexo-compresién suele determinarse considerando que el refuerzo
en compresion esta en fluencia. Este es, por lo general, el caso excepto si la
carga axial es baja o si se emplea un refuerzo de alta resistencia. Considerando
la notacién de la figura 6.3 se tiene que la carga axial y momento 1iltimos son,
respectivamente,

Py =0.85f,ab+ A, fy — Asf, (6.23)

Pue’ = 0.85f.ab(d — 0.5a) + ALfy(d— d) (6.24)

donde el momento 1ltimo se toma con respecto al centroide del refuerzo en
traccion.

Pu
4 & T e = 0.003 0.85 fe
d - Cs
. A's . $ a ] -
e
P
d .
eje neutro
Y S i
N | centroide plastico
Y 190 o s L T
b
|
seccisn deformacién en rotura Fuerzos equivalentes

Figura 6.3 Seccién en flexo-compresién.

Un fallo balanceado ocurre cuando el refuerzo en traccion alcanza su limite
eléstico justo cuando la fibra extrema en compresion alcanza una deformacién de
0.003. En base a la compatibilidad de las deformaciones en la seccion se obtiene
que en un fallo balanceado

0.003 E;

—_— i i
7y +0.0035,"! (625)

ap = fiep =

Es decir se obtiene exactamente la misma expresion que para un fallo balanceado
de una seccién a flexién simple. Conociendo ap y empleando las expresiones
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(6.23) v (6.24) se puede obtener la carga tltima y el momento para condiciones
balanceadas, los cuales por otra parte son independientes de las cargas apli-
cadas v son una propiedad de la seccion. Un fallo por traccion ocurre si la
carga actuante es menor a la carga balanceada. Por el contrario un fallo por
compresion ocurre si la carga actuante es mayor que la carga balanceda. El cen-
troide plistico'™ se define como aquel punto de la seccidon donde debe aplicarse
la carga externa P con el objeto de obtener un fallo simultaneo en compresion
tanto del hormigon a un esfuerzo de 0.85 f; como del refuerzo a un esfuerzo fy.
Bajo esta condicion y tomando momentos se obtiene

/085 febh(d — 0.5h) + AL fy(d — d)
' =
0.85f:bh + (As + A fy

(6.26)

donde d" es la distancia del centroide pldstico al centroide del refuerzo en trac-
cién. Obviamente para secciones rectangulares con refuerzo simétrico el cen-
troide plastico coincide con el centroide geométrico de la seccién. En general el
diseno de elementos a Hexo-compresion requiere la elaboracion de diagramas de
interaccion que representen el fallo de la seccién bajo diversas relaciones carga
axial-momento (o excentricidad). La elaboracion de estos diagramas es un pro-
ceso lento v por ello existen diagramas normalizados caleulados para diversas
geometrias y distribucion de refuerzos.

Disenio de barras por cortante

De acuerdo al ACI la resistencia al cortante en miembros de hormigon armado
es proporcionada por dos componentes, la resistencia al cortante proporcionada
por el refuerzo (¢V5), v la resistencia al cortante proporcionada por el hormigon
(¢Ve). De esta forma el diseno por corte debe verificar la inecuacion, 1, <
(Vs + V). El disefio por cortante para elementos sometidos principalmente a
flexion (es decir sin cargas axiales importantes), se simplifica si el espaciamiento
(s) entre los refuerzos por corte se expresa en funcion del canto efectivo de la viga
(d). Por ejemplo, segiin el ACI 11.5.4.1 y ACI 11.5.4.3", los limites practicos
para este espaciamiento varian entre s = d/2 y s = df4. Considerando un
espaciamiento intermedio s = d/3, los cdlculos para determinar el refuerzo por
corte se simplifican considerablemente. La resistencia al cortante proporcionada
por el refuerzo se puede expresar segin

- E.]

pVs (6.27)

i~

ﬂFVg = gﬁjiyf}-n {6-28}

donde s = dfn y n = 2,3,4. La tabla 6.1 presenta la resistencia proporcionada
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Tabla 6.1 Resistencia proparcionada por el refuerzo por corte,

Espaciamiento (s) |estribo 3/8" |estribo 1/2" |estribo 5/8"
d/2 10T 18T 27T
d/d 15T 27T 41T
df4 20T 26T 57T

por el refuerzo por corte teniendo en cuenta que = (.85 y considerando una
resistencia fy = 4200kg/ em?,

La resistencia proporcionada por el hormigon es funcion de si existe refuerzo
por corte o no. Si existe refuerzo por corte y considerando una resistencia del
hormigon f; = 40001 /pulg? esta resistencia se expresa por

oVe = 20/ fobuwd = 0.11byd (6.29)
en unidades de libras por pulgada. Si no existe refuerzo por corte y considerando
una resistencia del hormigén f; = 40001/pulg? esta resistencia se expresa por

Ve = o\ fobwd = 0,055b,d (6.30)
en unidades de libras por pulgada. Como se indico anteriormente, la resistencia
del miembro es la sumatoria de Vs y @V la cual no debe exceder el valor
maximo

Ve + Vs = 10py/ fobwd = 0.55byd (6.31)
Empleando estas expresiones es relativamente sencillo determinar el drea y es-
paciamiento del refuerzo por cortante necesario para un determinado nivel de
esfuerzos.

Como ejemplo considere el diseno por corte de la viga ilustrada en la figura
6.4. La viga tiene una longitud L = 6 m, un ancho by, = 0.2 m y un canto efectivo
d = 0.4 m. Los momentos iltimos tanto positive como negativo en los extremos
de la viga son M;} = 10Tm y M;; = 17Tm. Considerando una carga actuante de
Wy = 3T /m el cortante minimo de disefio que asegura un fallo por flexion antes
que uno por cortante es V; = 13.5T. En primer término, la resistencia méxima
permitida segiin la expresion (6.31) es de 31T por lo que el dimensionamiento es
satisfactorio. La resistencia del hormigon sin refuerzo de corte y con refuerzo de
corte es, empleando las expresiones 6.29 y 6.30, respectivamente, de 3.1T y 6.2T.
Por ello el refuerzo por corte debe transferir un total de 7.3T. Finalmente, de
la tabla 6.1 se puede concluir que un refuerzo por corte satisfactorio es estribos
de 3/8” cada 20cm. Debe indicarse que el diseno por corte es independiente de

los requisitos de confinamiento de nudos por ductilidad los euales en un diseno
sismorresistente originaran una fuerte concentracion de estribos en los extremos
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Figura 6.4 Ejemplo de disefio de barras por cortante.
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de la barra y, seguramente, el refuerzo antes obtenido serd el minimo en toda la
longitud.

El disefio por corte para elementos sometidos a una carga axial de compresién
es similar al procedimiento antes indicado pero la resistencia al cortante del
hormigén se incrementa segin la expresién

- Na | /5
@Ve = 2p(1 + 0 Ag}\/f_cbwd (6.32)

donde el cociente Ny /Ay se expresa en libras por pulgada cuadrada. Para ele-
mentos sometidos a una carga axial de traccién significativa se recomienda no
incluir la resistencia del hormigén al corte. Finalmente, si el momento de torsién

ultimo excede el valor T, = ﬂﬁr_p\/f—ézziy la resistencia del hormigén al corte
se calcula segin

2v/ fibwd
Ve = Vfibe 6.33
J1 + (2.5C 1)?

donde Cj es un factor que relaciona propiedades de la seccién a cortante ya

torsion definido como Cy = (bwd)/(T z%y).

Verificacidn de secciones por ductilidad

La verificacién de secciones por ductilidad es necesaria en aquellas zonas
donde se espera una concentracién de demandas de ductilidad, como por ejemplo
muros terminados en columnas o vigas cortas que unen muros de corte. En estas
zonas, en general y para edificios resistentes a sismos severos, no es suficiente
el determinar cuantias de refuerzo en funcién a los esfuerzos antes presentados.
Como se ha indicado en el Capitulo 4, las fuerzas de disefio sisimico se pueden
reducir considerablemente en base a la ductilidad global del edificio la cual es
funcién de la ductilidad de seccién y de la ductilidad de los materiales. Por lo
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general la demanda de ductilidad de material es muy superior a la demanda de
ductilidad de seccién y esta a su vez es superior a la demanda de ductilidad
global, siendo la niltima la que se emplea en las normativas de diseno.

El acero de refuerzo es un material diictil bajo esfuerzos de traccion, tal
como se ilustra en la figura 6.5(a) para un acero con limite de fluencia fy =
4200kg/cm? (el limite real considerado en la figura es 1.2, para tener en cuenta
su probable sobreresistencia). La resistencia tiltima considerada es de f,, = 2 2 fy
para una deformacion e, = 0.08. La ductilidad disponible para este material es
de ;1 = 0.08/0.0025 = 32.

El hormigén sin confinamiento es un material fragil, tal como se ilustra en la
figura 6.5(b) para un hormigén con una resistencia _,F,: = 280kg/cm?. La figura
6.5(b) también presenta la idealizacién bilineal propuesta por Kent y Park®
para el comportamiento del hormigén sin confinar. La deformacion e, = 0.0022
suele considerarse como aquella en la que el hormigén de recubrimiento empieza
a perderse. La deformacion iltima ez, puede considerarse como aquella en la
que la totalidad del hormigén de recubrimiento se ha perdido. Esta deformacion
se puede estimar segin

3 + 0.002f,

=100 (6.34)

€50n =

= . r * * -
donde la resistencia f, es en libras por pulgada cuadrada. Para una resistencia

f.’: = 40001/pul? esta deformacién se estima en esg, = 0.0035. La ductilidad
disponible para este material es de sélo p = 0.0035/0.001 = 3.5.

El hormigon confinado es un material ductil, tal como se ilustra en la figura
6.5(c) siguiendo el modelo de Sheikh y Uzumeri®™®. En este modelo el com-
portamiento del hormigén se define por cuatro curvas "0-B”, "A-B”, "B-D", y
"D-U". La resistencia tltima del hormigén se evaliia empleando

fﬂ: — I{sf-:'p [5-35}

donde fe; es la resistencia a compresion del hormigén sin refuerzo y Ky es un
parametro que depende del niimero, disposicién v drea del refuerzo transversal
junto con las dimensiones de la seccién, entre otros pardmetros. Para secciones
cuadradas el parametro Ky se puede expresar como

. 2.63 B2 nC?
Ks=1+ P [(1-— Ty )1 - ] 1V psfe (6.36)

donde las unidades son kilo libras y pulgadas y B es la dimension de la seccién sin
recubrimiento; Foec es la resistencia de la seccién sin refuerzo y sin recubrimiento
(la cual se puede estimar segun FPo.e = 0.85 f¢|,32}; n es el namero de barras
longitudinales; C es la separacion entre barras longitudinales; s es la separacién
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entre barras transversales; Ps s la relacién volumétrica de refuerzo transversal y
I T . 1
I5 es el esfuerzo en el refuerzo transversal en el momento de méaxima resistencia
del hormigén confinado el cual puede considerarse similar al limite de fluencia

del refuerzo transversal,
fs(K si)

0.0025 o8

{a) Curva esfuerzo deformocidn del ocero

g, = 0,004 para fe=4000psi

0.002 € e
(b) Curva esfuerzo deformacian para hormigdn sin confiner

fe

fee = K fe
0.85Mcc

1 0.Mcc
? Te
LM By G
(c) Curvo esfuerzo deformacién para hormigén confinado

Figura 6.5 Curvas carga axial-deformacién para acero ¥ hormigén sin confinar ¥ con-
finade,

El parametro e, en la figura 6.5(c) se determina empleando la expresién

€1 = 0.55K, f.z10~? (6.37)

donde f; es en kilo-libras por pulgada cuadrada, La curva para una deformacién
del hormigén e, < &1 se define como

f EEt Ee 2
=0.85Ksf. |— — (== A
el R s < ] (6.38)
El pardmetro g se determina segiin
0.81 s 1000,
=1+ 221 - 5(2)) 100 (6.39)
v/1000
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donde €, el la deformacién correspondiente al maximo esfuerzo en el hormigén
sin confinar y se puede considerar como €inf = 0.0022. Finalmente el parametro
€585, que corresponde a la deformacidn del hormigén confinado para un nivel
de esfuerzos igual al 85% de la resistencia maxima del hormigén confinado, se
evalia empleando

B
€85 = [].225;15‘/;4- €59 (6.40)

.

El modelo de hormigén confinado presentado es de gran precisién y permite
evaluar de forma realista el comportamiento de una seccion de hormigén armado
€n zonas cercanas a la rotura. Es de destacar que una ventaja de este modelo
frente a otros como los presentados en las referencias (4,7-11) es que permite
incluir como pardmetro el niimero y disposicion de las armaduras transversales,
tal como se ilustrara con el ejemplo siguiente.

Considere las tres secciones de hormigén armado presentadas en la figura
6.6(a). El hormigén para las tres secciones tiene una resistencia de 4000 libras
por pulgada cuadrada y el acero un limite de fluencia de 60.000 libras por pulgada
cuadrada. El espaciamiento para el refuerzo transversal es de 2.25 pulgadas, 4
pulgadas y 2.25 pulgadas para la seccién 1, 2y 3, respectivamente. Empleando
el modelo antes presentado v teniendo en cuenta que n = 4, B = 16 pulgadas,
Ps =4BAs/B*B+s = 0.022 y que Poee = 862 kilo libras se obtiene el pardmetro
Ks = 1.22. Las deformaciones €51 = 0.00268, €59 = 0.00428 y e85 = 0.01736. El
procedimiento para determinar las curvas para las secciones 2 y 3 es similar al
presentado para la seccién 1 excepto que los parametros C' y n son este caso 8
pulgadas y 8 unidades, respectivamente.

La figura 6.6(b) presenta la curvas esfuerzo-deformacién para las tres see-
ciones presentadas en la figura 6.6(a). Se observa que de las tres secciones la que
tiene una mejor capacidad de disipacion de energia es la tercera, a pesar de que
la segunda emplea estribos de 1 /2 pulgada mientras que la tercera sélo emplea
estribos de 3/8 de pulgada. Claramente el mejor comportamiento de la tercera
seccién se debe al menor espaciamiento de los estribos. Es claro también que es
mas conveniente emplear una mayor cantidad de estribos de menor didmetro que
emplear una menor cantidad de estribos gruesos con la misma separacién, como
es el caso de la seccién 3 y de la seccién 1, respectivamente,

La verificacién por ductilidad de secciones sometidas a compresion simple,
flexién o flexo-compresién se realiza empleando las leyes esfuerzo deformacion
para hormigén sin confinar, hormigén confinado y refuerzo junto con las leyes del
equilibrio y la compatibilidad. El procedimiento en general es complejo debido a
la necesidad de integrar en el drea de la seccidn los esfuerzos correspondientes, lo
cual es relativamente dificil dada la variacién de las curvas efuerzo-deformacién
antes presentadas. Por ello esta verificacién se suele realizar empleando progra-
mas de ordenador que realizan la integracién numéricamente.
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Figura 6.6 Secciones de hormigén armado y curva esfuerzo-deformacién para hormi-
gon confinado empleando el modelo de Sheikh y Uzumeri(®),

Con el objetivo de ilustrar el procedimiento, a continuacién se presenta un
ejemplo de verificacién para el caso mds sencillo, correspondiente a una seccién
sometida a compresién simple. La figura 6.7(a) presenta el primer nivel de un
edificio con muros de corte. Por motivos arquitecténicos el muro central no puede
continuar en el primer nivel y por ello se propone emplear columnas de seccién
rectangular confinadas con tres estribos en espiral, tal como se ilustra en la figura
6.7(b). El comportamiento cualitativo del disefio preliminar propuesto es de que
debido a la rigidez de los muros laterales del primer piso, éstos transferirin a
la cimentacién el cortante ocasionado por el sismo. De esta forma a partir del
segundo nivel los tres muros resisten el cortante pero a partir del primer nivel sélo
los extremos lo resisten. El cortante en el muro central a partir del segundo nivel
ocasiona un fuerte momento de flexion el cual debe transferirse a la cimentacién
por los dos pilares inferiores. De esta forma se espera una carga axial fuerte en
estos pilares y por ello se busca verificar su ductilidad.

Un objetivo basico de este problema de disefio es de que el drea de la seccién
sin recubrimiento debe estar lo suficientemente bien confinada para no perder
resistencia debido a la pérdida del recubrimiento. La columna debe ser lo sufi-
cientmente dictil para transferir la carga aiin bajo deformaciones laterales im-
portantes y los estribos en espiral deben prevenir un fallo por pandeo del refuerzo
longitudinal.

Una primera hipotesis de compatibilidad corresponderia a asumir que las
deformaciones del hormigon confinado, del hormigén del recubrimiento y la del
acero son iguales, lo que equivale a eliminar cualquier posible deslizamiento entre
el hormigén y el acero. Empleando el modelo de Kent y Park antes presentado
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para el hormigén sin confinar se tiene que para una deformacion ¢ < 0,0022 la
carga transferida por el hormigén de recubrimiento es

Py = 1000(—702.48¢2 + 3.091¢) A, (6.41)
donde A; es el area del hormigén de recubrimiento. Para el hormigon confinado se

emplea el modelo de Sheikh y Uzumeri antes presentado y se estima la constante
Ky como

) 27382 ., o —
.Ir'i.s - 0485 + PD:: [}I. -:ll ] f.lsf}r (642]

donde A* ~ 1 para el refuerzo en espiral; A** = (1 — s/(2B))*; B = 20 pul-
gadas; y fy = 60. La cuantia de refuerzo transversal se obtiene empleando las
recomendaciones del ACI para porticos ductiles especiales aplicables a refuerzo
en espiral:

A — A
Ps 2 U-45E_Eﬁ}f£; 2 Pin = 0.008 (6.43)

donde Ag es el area total de la seccion v Aee es el area sin incluir el recubrimiento.
Empleando esta expresion se obtiene ps = 0.016 lo que equivale a un refuerzo
transversal en espiral de 1/2 pulgada con paso cada 2 pulgadas. De esta forma
la constante Iy se estima como g = 1.79. De esta forma para una deformacion
€ < €51 = 0.004 la carga transferida por el hormigén confinado es

Pee = 1000[3.634¢ — 461.23¢%] Ace (6.44)

De forma similar se obtiene la carga axial transmitida por el refuerzo longitu-
dinal. Por equilibrio, la carga axial transferida por la columna es igual a la
sumatoria de la carga transmitida por el hormigon sin confinar, el hormigon con-
finado y el refuerzo longitudinal en cada uno de los intervalos de deformacion
correspondientes, tal como se presenta en la figura 6.7(c).

El limite 1ltimo de deformacién generalmente aceptado para el hormigén
corresponde a una deformacién ¢ = 0.04. Se observa en la figura 6.7(c) que
para esta deformacién no existe una pérdida significativa de resistencia para la
columna e incluso que su resistencia es mayor a la resistencia cunando se origina la
pérdida del recubrimiento (inicio en el punto "a” y pérdida total de recubrimiento
en el punto "b"). La fluencia del acero longitudinal se incia en el punto "c” y el
endurecimiento del acero se inicia en el punto "d”. El incremento en la resistencia
de la columna a partir del punto "b” se debe al aumento de resistencia por el
confinamiento v al endurecimiento del acero. La ductilidad disponible en esta
columna se puede estimar conservadoramente en p = 0.04/0.004 = 10,
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Figura 6.7 Verificacién por ductilidad para una columna de hormigén armado sopor-
tando un muro de corte discontinuo,

6.1.2 Diseno de elementos tipo muro de corte

El resultado de varias investigaciones recientes!'*'®) indican que los procedi-
mientos recomendados por la normativa americana de disefio ”Uniform Build-
ing Code(UBC)-1991" correspondientes al disefio de muros sismoresistentes son,
generalmente, conservadores. Por ello en el disefio de estos elementos estruc-
turales es preferible emplear procedimientos alternativos como el propuesto por
Wallace('*!®), En este procedimiento los requisitos de confinamiento y refuerzos
transversales del muro se obtienen segiin la deformada del muro y no en funcién
de unas determinadas fuerzas reducidas en funcién de la ductilidad del muro,
como en el caso del UBC. El procedimiento propuesto por Wallace consiste en
estimar la deflexién méxima en el dltimo piso del muro y en base a ella determi-
nar la disposicién y cantidad del refuerzo transversal. Tal como se presenté en el
Capitulo 4, la deflexién maxima en sistemas lineales y no lineales son similares,
por lo menos para el rango de periodos intermedios y largos. Con fundamento
en este comportamiento y empleando la notacién indicada en la figura 6.8, el
desplazamiento maximo en la azotea con respecto a la altura del muro se estima
segiun Wallace como

buy hw wyg
— = [1.2558Z1]0.34—
haw [ ] lw \ hsEep

(6.45)

donde S, Z, I, son los factores de suelo, zona e importancia de la normativa
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americana UBC; w es el peso por unidad de area incluyendo el peso propio del
muro; hy es la altura del muro; hs es la altura promedio de piso; g es la constante
de la gravedad; E; es el médulo de elasticidad del hormigén y p es la relacién
entre el drea de todas los muros en la direccién de disefio con respecto al érea
total de la planta. Cﬂnmderandﬂ los valores siguientes: S =12, Z=04,I=1,
hs = 275cm, g = Qﬁlcmfseg , Ec = 24.000Mpa y w = 8.4kPa la expresién
anterior se simplifica a

au ."I-w
— = 0.00023— /- 6.46
b lw{p ( ]

que permite una rapida estimacién del desplazamiento en la azotea.

f—-(-‘L-\\\\_
~
{a} . = Iw = ¢ . [ .
E‘ ........ R _EI ]_tw hipstesis de compatibilidad
- = 1 (<) Fuerza actuante
definicién de cuantfas l Blc
] 0.856c
Ts" T
Ts cs'

equilibrio en lo seccidn

Figura 6.8 Notacidn para el disefio de muros de corte.

En general un edificio estd formado por varios muros de corte con dimen-
siones distintas por lo que la expresién anterior no se aplica directamente. Un
procedimiento para emplearla es obtener una longitud y 4rea de muros y de
planta efectivos. La longitud efectiva se obtiene de igualar la inercia total de los
muros con la inercia de un mimero igual de muros equivalentes y considerando
un espezor promedio. La relacion entre el area de muros y el drea de la planta
se obtiene empleando la longitud equivalente y el niimero inicial de muros.

Como ejemplo considere la planta y muros de corte ilustrados en la figura
6.9. El edificio es de oficinas tiene 10 plantas y la altura de entrepiso es de 2.75m
por lo que la altura de la &zutea es hy = 27.5m. La inercia de los muros es Iy =
3.125m* y I,9 = 3.755m? por lo que la longitud equivalente es de leq = 5.2m.
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La relacién drea de muros efectiva a la planta del edificio es Peq = 0.0094 por
lo que, empleando la expresién (6.46) el desplazamiento relativo de la azotea se
estima en un 1.25%.

|
8
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5 (]
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[ |
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i |

35
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-

Figura 6.9 Edificio de diez plantas con cuatro muros de corte y caja de ascensor.

El desplazamiento de la azotea tambien puede obtenerse empleando un andli-
sis estructural eldstico y lineal, aunque la rigidez del muro en los niveles inferiores
debe reducirse en un 40-50% para incluir, por lo menos de forma aproximada,
la fisuracién del hormigén. Ademds y tal como se presentd en el Capitulo 4, el
desplazamiento ineldstico en el rango de periodos cortos debe obtenerse amplifi-
cando el desplazamiento lineal eldstico empleando las expresiones (4.19), (4.20)
6 similares. Alternativamente, el desplazamiento puede obtenerse empleando el
primer modo de vibracién y un espectro no lineal de desplazamientos.

La curvatura tltima se obtiene en funcién del desplazamiento de la azotea
empleando la expresién

1h P
duly = 0.0025[1 — Eﬁ' + zﬁ (6.47)

La deformacién méxima de la fibra extrema en compresion se obtiene emple-
ando la siguiente expresién propuesta por Wallace (12);

(p +,c-")3};£lL = p’% - L850 — t,) + £

Awf.
(0556, + zp”“—;:u ) dulw (6.48)

E¢,max =
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donde ¢ max es la deformacion méxima de compresion en el hormigén; p =
As/(twly) es la cuantia del refuerzo en traccidn; ;; = A:, [(twlw) es la cuantia del
refuerzo en compresion; pH = A: [(twlw) es la cuantia del refuerzo distribuido;
3y es un factor empleado para el bloque equivalente de Whitney y anteriormente
definido; P es la carga axial; fy es la resistencia del refuerzo en traccidn; fs es el
esfuerzo en el refuerzo en compresion; t, espezor del alma; a espezor del ala y b es
la longitud del ala. Los factores e« ¥ v incluyen los efectos de la sobreresistencia
v el endurecimiento del refuerzo, respectivamente. Valores apropiados para ellos
son o = 1.5 y v = 1.25. Para secciones rectangulares a = ty, lo que permite
simplificar la expresion a

" &f P o P
(BEpi)=F—p 5t
= A AN bulu (6.49)

Ee,max

(0.858; + zp"“Tf*i}

Las expresiones (6.48) y (6.49) permiten obtener la deformacion maxima aunque,
en general, se necesita iterar ya que no se conoce si el refuerzo en compresion
estd o no en fluencia. En todo caso el procedimiento es similar al presentado
para secciones con refuerzo en compresion.

Obtenida la deformacion maxima en compresion y la longitud del muro en
compresion es posible estimar aquellas zonas que al exceder un determinado
limite de deformacién necesitan confinamiento. Un valor para la deformacion
maxima sin confinamiento de 0.004 fue propuesto por Paulay!'”. De esta forma
si la deformacidon méaxima en el muro no excede el mencionado limite no es
necesario ningin refuerzo especial por confinamiento, excepto aquellos minimos
indicados por el codigo.

Las recomendaciones del ACI 318-91 indican que la cuantia minima tanto
para refuerzo longitudinal como transversal es de p = 0.0025 con un espaci-
amiento maximo de 45cm. El refuerzo longitudinal en los extremos del muro
debe tener ganchos de amarre o "ties” con un espaciamiento maximo de (16d),
48dyy, tyy), donde d}, es el diametro de las barras longitudinales, dyy, es el diametro
de los ganchos y ty, es la dimension menor en compresion del muro.

Si la deformacion en compresion excede el limite de 0.004 se debe emplear
un area de refuerzo transversal equivalente a

' e — 0.003
Agy = EWI"‘!S]’I < Ag (6.50)

’ “
donde A es el area de refuerzo transversal necesaria y Ay, es la mayor de

Agi = {}13[3?5:}'2—;){

Ay

A, —1) (6.51)
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Ay = u.ugsh.:%;: (6.52)

donde Ay es el drea parcial del muro que requiere confinamiento (es decir aquella
area con deformaciones superiores a 0.004); A4, es el drea que requiere con-
finamiento pero sin incluir el recubrimiento; h, es la dimensién entre refuerzos
transversales medida en el plano perpendicular del muro: fyh es el esfuerzo de flu-
encia de refuerzo transversal y s es su espaciamiento. El espaciamiento maximo
para deformaciones entre 0.004 y 0.006 es de (8d; 6 20 em, donde dj, es el di-
ametro menor del refuerzos longitudinal. Para deformaciones entre 0.006 y 0.01
el espaciamiento maximo es de 6d, 6 15cm. Deformaciones en exceso de 0,01 no
son recomendables.

Segiin recomienda Paulay!'”, el refuerzo transversal para deformaciones su-
periores a 0,004 debe prolongarse hasta una altura minima de Iy 0 hy /6 aunque
no necesita exceder de 21,.

La verificacién por corte se realiza empleando las expresiones del ACI 318-91
las cuales establecen que la resistencia a cortante es

Vi = Aev(20 12 + onfy) (6.53)

donde A = 0.083 si f; es en MPa; Acy es el area del muro en la direccion del
cortante y sin incluir el recubrimiento y p, es la cuantia de refuerzo transversal
distribuido medida en un plano perpendicular a A.,.

La fuerza de cortante actuante en el muro puede estimarse empleando la
expresion propuesta por Paulay!'?,

M,

—1 6.54
ﬂd’cud H 0 EII"! [ ]

Vactu ante = Wy

donde wy es un factor que toma en cuenta la distribucién del cortante en al-
tura; M), es la capacidad a flexién teniendo en cuenta factores de sobreresistencia;
M ode es la demanda a flexion del codigo; y Voqe s el cortante del codigo,

El factor wy es 4/3 6 5/3 en funcién de si el edificio es de menos o mas de
diez pisos, respectivamente. El cociente ﬁ?:; se incluye para tener en cuenta la
probable sobreresistencia a flexién y el endurecimiento del refuerzo longitudinal.
Un valor recomendable para secciones de hormigén armado simétricas es de 2.
En todo caso en la referencia [23] se recomienda no exceder un esfuerzo por

cortante de [].5\/}‘_; donde la resistencia a compresion se mide en MPa.

Finalmente es claro que en general un edificio estara formado por varios
muros con rigideces distintas por lo que la verificacién por cortante debe re-
alizarse para cada muro y el cortante actuante debe distribuirse en funcién de
las rigideces relativas de los muros.
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6.1.3 Diseno de elementos tipo placa

Las placas son elementos estructurales muy empleados como alternativa a
edificios con luces mas o menos similares en las direcciones principales de los
porticos. Existen varios sistemas de placas como las placas reticulares con capite-
les colgantes ("drop panels”) o sin capiteles, con vigas o sin vigas e incluso para
grandes luces las placas reticulares mixtas''®. Dentro de la categoria de las pla-
cas reticulares, y principalmente aquellas sin capiteles colgantes y sin vigas no
han tenido un comportamiento satisfactorio durante terremotos severos como
el de Mexico 1984. El problema fundamental en estas placas es su fallo fragil
por punzonamiento en la unién columna-placa. La resistencia a flexion en estas
uniones suele ser alta debido a su analisis con el peso propio y la sobrecarga total,
sin embargo, durante un terremoto severo el cortante puede ser muy importante
v ocasionar un fallo fragil por cortante. Ademas, debido a sus importantes de-
flexiones estas placas tienen, en general, el inconveniente de tener un alto peso
propio y por consiguiente atraen mayores fuerzas sismicas. En contraste las pla-
cas reticulares mixtas tienen un peso propio muy reducido (del orden de solo
150kg/m? para luces libres entre 10 y 25 m) y se disefian con detalles dictiles
en las uniones viga-columna.

El diseno de placas de hormigén armado tanto para cargas estaticas como
dindmicas suele abordarse en base a procedimientos simplificados que las mod-
elan como parte colaborante del sistema aporticado viga-columna o de manera
mas precisa empleando elementos finitos. El procedimiento simplificado es el
actualmente mas empleado en la practica profesional aunque el procedimiento
empleando elementos finitos se emplea recientemente con mas frecuencia’®. Un
procedimiento simplificado muy comin para cargas estaticas es el del portico
equivalente. En este procedimiento una placa se divide en franjas de colum-
nas y franjas centrales. Las franjas de columnas forman porticos con los pi-
lares de la planta y transmiten principalmente las cargas. El andlisis se real-
iza para cada planta ya que se asumen puntos de inflexion en la mitad de las
columnas de cada piso. Este procedimiento se emplea para cargas estaticas y,
ademés, existe abundante informacién al respecto por lo que no se profundizara
en el mismo. Una alternativa relativamente simple para analizar sistemas es-
tructurales con placas bajo cargas dindmicas es mediante un ancho equivalente
en vigas monoliticamente unidas a ellas. La figura 6.10 presenta la notacién em-
pleada para seleccionar este ancho equivalente. Este ancho equivalente depende
principalmente de si la losa estd en compresion o traccion y del nivel de esfuerzos,
es decir servicio o rotura.

Segiin el ACI 318-91 para losas en compresion se recomienda:

(1) Para losas en ambas caras de la viga (L es la longitud de la viga):

dequi = b+ 16t < L/4 (6.55)
< La mitad de la distancia libre entre vigas
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Figura 6.10 Notacion para la evaluacién del ancho colaborante en placas monolitica-
mente unidas a vigas.

(2)Para losa en una cara de la viga:

dequi = b+ 6t < L/12 (6.56)
< La mitad de la distancia libre entre vigas

El ACT 318-91 implicitamente recomienda emplear el mismo ancho equivalente
para los casos en que la losa esta en traccién. Sin embargo es mejor emplear los
resultados obtenidos por Moehle y Pantazopoulou®, Segiin esta referencia para
aquellos casos en que la placa se encuentra en traccién es recomendable:

(1) Para losa en ambas caras de la viga (L es la longitud de la viga):

dequi = b+ 3h, para niveles de servicio
dequi = b+ 4h, para niveles de rotura (6.57)
dequi = b+ (5 —6)h, para deformaciones muy grandes

(2) Para losa en una cara de la viga:

dequi = b+ 1.5h,  para niveles de servicio
dequi = b+ 2h,  para niveles de rotura (6.58)
dequi = b+ (2.5 —3)h, para deformaciones muy grandes
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El analisis bajo cargas laterales y posterior disefio una ves evaluado el ancho
colaborante sigue los mismos principios y ecnuaciones presentadas para el disenio
de vigas, por lo que no se presentarin nuevamente,

El segundo procedimiento de andlisis consiste en emplear elementos finitos
y discretizar la estructura en elementos placa y elementos lineales. En funcién
a los momentos My ¥y Myy se suelen determinan de forma independiente las
cuantias de refuerzo. Quizé deba indicarse que es teéricamente mas conveniente
obtener los esfuerzos principales y en funcién de ellos determinar las cuantias; sin
embargo, en la practica es muy dificil el alinear el refuerzo en la direccion de los
momentos principales en cada punto de la placa y por ello no se suele seguir este
procedimiento. Ademss, al realizar el andlisis y disefio mediante procedimientos
precisos como el de los elementos finitos se obtiene, en muchos casos, que existen
puntos de la estructura que requieren cuantias superiores a la maxima permitida
o que simplemente no existe solucién real para la ecuacion (6.6). Estos resultados
suelen obtenerse en apoyos modelados puntualmente y para momentos negativos.
El problema se origina al modelar la placa en el régimen lineal elastico cuando en
la practica es comin el tener redistribuciones de esfuerzos. Este inconveniente
se puede resolver considerando que el acero en secciones aisladas de la placa
fluye, distribuyendo el momento actuante en una franja; es decir considerando
una redistribucion de esfuerzos.

La verificacién por cortante es sumamente importante en placas de hormigon
armado pues una falla de este tipo es frigil. Por ello es conveniente disenar
la placa con un coeficiente de seguridad adecnado que garantice una falla por
flexion u otro fallo dictil antes de que se alcanze uno por cortante. Esto es
especialmente importante en zonas sismicas donde el disefio diictil y las lineas de
falla alternativas son criterios basicos de diseno. Esta verificacion por cortante es
principalmente importante en forjados apoyados en columnas donde se producen
reacciones concentradas. En placas apoyadas en muros o vigas de borde las
reacciones son distribuidas y por ello su magnitud relativa disminuye. Por ello la
verificacion se suele realizar alrededor de columnas a una cierta distancia funcion
del canto de la placa. Segin el ACI la verificacién por cortante debe dividirse
en placas con una distribucion de cortante constante alrededor de las columnas
y placas con una distribucién variable del cortante. Ejemplos de placas con
distribucién constante seria una columna en un tramo central simétrico y una
distrucion variable seria una columna en una esquina o en vanos irregulares de
una placa. En ambos casos se distingue una placa sin refuerzo por cortante y una
placa con refuerzo por cortante, de manera analoga que para vigas. La normativa
presenta expresiones para todos estos casos, las cuales pueden ser consultadas
directamente. Siguiendo un analisis por elementos finitos, sin embargo, se puede
seguir un procedimiento mas preciso. Para ello se debe obtener la resultante del
cortante en un borde 1-2-3, tal como es ilustrado en la figura 6.11. El cortante
en un punto se obtiene de las leyes del equilibrio de placas''”, las cuales para un
elemento finito se representan como
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donde N; son funciones de interpolacién como por ejemplo las de Serendipity
(U9 v M,,; son los momentos flectores en los nudos del elementos finito, los
cuales, claramente, son conocidos a priori por el analisis. En las ecuaciones
antes presentadas el elemento tiene ocho nudes, aunque el procedimiento que
se presenta a continuacion es independiente del nimero de nudos. El cortante
segin un eje n, normal al borde 1-2-3, se obtiene en funcion de los cortantes en
X, Y segin:

@n = sin(a)Qz — cos(a)Qy (6.60)

La resultante del cortante segiin el borde 1-2-3 es la integral de @, en dicho
borde :

d 1
Res= [ Quiz,)ds = [ Qu(s)|7]ds (6.61)

donde el jacobiano de la transformacion es:

dN;(s dN;(s
7] = \/[Z %ys]2 -+, -—id—i—:':.:,-]i (6.62)

Finalmente la integral en la region "-1,1" se evalia empleando un procedimiento
de Gauss-Legendre como la sumatoria en los puntos de integracion de la funcidn
a integrar.

3

Res = .Z;ijn{s_;HJﬂ (6.63)
J=

donde w; son pesos de integracion, tal como los de Gauss-Legendre.

Empleando la expresion (6.63) se obtiene el cortante en cualquier borde, como
por ejemnplo uno cerrado y alrededor de una columna. Comparando dicha resul-
tante con la resistencia admisible, la verificacion por punzonamiento o cortante
se simplifica a cumplir

f Resds < oV, (6.64)
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Figura 6.11 Cortante en un borde 1-2-3,

donde ¢ = (.85 para miembros a cortante y V, = 4\/‘1‘_:&,5, en libras por pulgada
cuadrada y L es la longitud donde se verifica el cortante. Esta verificacién se
realiza para secciones criticas en funcién de la forma del apoyo y por ejemplo
para columnas rectangulares o cuadradas sin aberturas se realiza a una distancia
d/2 alrededor del apoyo.

Otra alternativa mds conservadora pero bastante més sencilla para verificar la
resistencia al cortante de la placa consiste en determinar el cortante por unidad de
longitud (Qn) en cada punto de la misma, empleando por ejemplo las ecuaciones
(6.59) y (6.60). La resistencia admisible por unidad de longitud y segiin se indica
en la ecuacion (6.29) para elementos sometidos a flexién y cortante es

Ve = 2/ fod (6.65)

donde d es el canto de la placa y las unidades son libras por pulgada cuadrada.
En este procedimiento la verificacion se simplifica a cumplir en cada punto

Qn < 1.7/ fud (6.66)

6.2 DISENO DE SISTEMAS ESTRUCTURALES

6.2.1 Porticos diictiles especiales

Una gran parte de la investigacién sobre diseno sismoresistente en los ltimos
treinta afios tiene por objetivo el buscar sistemas estructurales que proporcionen
una adecuada disipacién de energia evitando fallos fragiles como las indicadas
en el Capitulo 4. El primer sistema estructural propuesto y hasta el momento el
tinico claramente especificado en la normativa americana del ACI ) son los lla-
mados pérticos diictiles especiales. Las recomendaciones recogidas inicialmente
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en este codigo se fundamentaron, entre otras investigaciones, en las recomenda-
ciones de la asociacion de ingenieros de California "Structural Engineers’ Asoci-
ation of California (SEAOC) ¥V | Al emplear esta normativa esta implicito que
una estructura se divide en sistemas estructurales para cargas laterales y siste-
mas estructurales para cargas gravitatorias. Un sistema estructural para cargas
laterales puede ser un portico arriotrado o un pértico con muros de corte, el cual
debido a su mayor rigidez en comparacion con otros paorticos del edificio se espera
resista mayoritariamente la carga lateral. Un portico perteneciente al sistema
estructural para cargas laterales se denomina portico ductil especial si cumple
determinadas condiciones de enantias minimas de acero de refuerzo, tanto longi-
tudinal como transversal; relaciones ancho-espesor minimas, entre otras muchas
restriceiones. Estas recomendaciones deben aplicarse por ignal a todos los miem-
bros del portico ya que se considera implicito el hecho de que por lo general en
la prictica de diseno no se podran determinar con precision las demandas de
ductilidad en cada miembro.

Los sistemas estructurales para cargas gravitatorias también deben eumplir
ciertas recomendaciones para asegurar por lo menos una compatibilidad de des-
plazamientos con los sistemas estructurales para cargas laterales. Estas recomen-
daciones, sin embargo, son mucho menos exigentes que las recomendaciones para
porticos ductiles especiales,

La figura 6.12 presenta un resumen de las recomendaciones minimas que se
presentan a continuacion, tanto para elementos a flexion, como a flexo-compre-
sion y conexiones entre elementos estructurales.

Elementos estructurales sometidos a flezidn
Las recomendaciones para un elemento estructural sometido a flexion se apli-

can si se dan las siguientes cinco condiciones:

(1) La carga axial incluyendo factores de mayoracion entre cargas de servicio y
tltimas debe de ser menor igual a (.14, f:_., donde A4, es el drea completa de
la seccion transversal.

(2) La longitud libre de la barra debe ser mayor igual a cuatro veces su canto
efectivo.

(3) La relacion ancho-canto efectivo debe ser mayor igual a 0.3.
(4) El ancho del elemento a flexion debe ser mayor igual a 25cm.

(5) El ancho del elemento a flexion debe ser menor al ancho del elemento que lo
soporte (medido en el plano de la seccion transversal) mas tres cuartos de su
canto efectivo en cada lado.

El fundamento de estas restricciones es de que observaciones experimentales indi-
can que bajo cargas ciclicas y en el rango no lineal el comportamiento de elemen-
tos a flexion que no cumplen con estas condiciones es distinto en comparacién a
elementos relativamente esbeltos que si las cumplen. Las recomendaciones con
relacion al refuerzo longitudinal establecen que por lo menos deben emplearse
dos barillas para refuerzo negativo v dos para refuerzo positive. La cuantia
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Figura 6.12 Pérticos dictiles especiales

minima tanto superior como inferior es igual a la cuantia minima para secciones
de hormigén armado , es decir 14/ f;, donde fy es la resistencia del acero de re-
fuerzo expresada en kilogramos por centimetro cuadrado. La cuantia maxima en
cualquier caso es de 0.025 para evitar un eventual fallo frigil por compresién del
hormigén. En los nudos la resistencia a momento positivo debe ser por lo menos
igual al 50% de la resistencia a momento negativo, para tener en cuenta una even-
tual inversion de momentos debido a la accién sismica. Ademds, en cualquier
seccion del elemento se debe cumplir que tanto la resistencia a momento positivo
como la resistencia a momento negativo deben ser igual o mayor a un 25% de la
méxima resistencia a momentos negativos en los nudos del elemento.
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Las recomendaciones con relacion al refuerzo transversal indican que a una
distancia minima de 2 veces el canto efectivo medido desde los nudos del elemento
y en general en cualquier zona donde se espera se produscan rétulas plasticas se
debe de proporcionar refuerzo transversal a una distancia maxima de 1 ¢/ 0.05
+ min[d/4, 8 dy(long), 24dy(trans), 30, donde d es el canto efectivo, dj(long) es
el diametro menor de las barillas longitudinales, y dj(trans) es el diametro de las
barras transversales. El espaciamiento maximo en toda su longitud es de 0.5d.

En general no se permiten empalmes de todas las barras en los nudos y en
zonas donde se espera la formacion de rétulas, como por ejemplo a una distancia
2d de los nudos. En estas zonas se pueden soldar hasta la mitad de las barras
v los empalmes deben estar separados, como minimo, a una distancia de 75em.
En zonas de empalmes el espaciamiento maximo del refuerzo transversal no debe
exceder de 10cm ni de d/4.

Si se cumplen todas estas condiciones, la ductilidad que se puede esperar
de secciones de hormigon armado sometidas principalmente a flexion es de 6 a
10, variando, entre otros factores, en funcion del refuerzo transversal y la carga
axial.

Elementos estructurales sometidos a flezo-compresion

Las recomendaciones para un elemento estructural sometido a flexo-compre-
sion se aplican si se dan las siguientes tres condiciones:

(1) La carga axial incluyendo factores es mayor a Ay f./10

(2) La dimensién mas corta de la seccion transversal que pasa por su centroide
debe ser mayor a 30 em

(3) La relacidn entre la dimension mas corta y la correspondiente dimension
perpendicular que pasen por el centroide de la seccion debe ser mayor a 0.4

Si un pilar no cumple alguna de estas condiciones no se le debe incluir como
parte del sistema estructural para cargas laterales.

Con relacion al refuerzo longitudinal estas recomendaciones establecen que
la cuantia minima es del 1% y la cuantia méaxima es del 6%. Con el objetivo
de tratar de evitar la formacion de rétulas plasticas en las columnas y seguir
el criterio de "columna fuerte-viga débil” se establece que si la carga axial es
mayor a (.14, f:. la sumatoria de las resistencia para momentos de las columnas
incluyendo fuerza axial debe ser mayor a 6/5 la sumatoria de la resistencia para
momentos de las vigas. Las resistencias a flexion se suman de manera tal que
las resistencias de las vigas se oponen a las resistencias de las columnas. 51 esta
condicién no se cumpliera se debe proporcionar acero de refuerzo trasnversal
adicional en toda la longitud de la columna, similar al confinamiento de nudos
presentado a continuacion.

Con relacion al refuerzo transversal se establece que a una distancia minima
de min[d, L/6, 45cm] se debe proporcionar acero trasnsversal con un minimo de

Agh > 0.3(shefo/ fn)(Ag/Aay) — 1) (6.67)
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donde Ay es el drea total de la seccién; Ay, es el drea de la seccién sin incluir el
recubrimiento; s es el espaciamiento de los estribos; h. es el canto de la columna
sin incluir recubrimiento; y fyh es la resistencia a fluencia del refuerzo de estribos.
Para dimensiones tipicas de recubrimiento esta expresién se puede reducir a

r
Agh 2 u-lgﬂhcfcffyh (E'ESJ

en unidades de libras y pulgadas. Para una relacién _f; [ fyh = 0.05 la expresién
anterior se simplifica a Ay, > 0.024sh,.

La figura 6.13 presenta un ejemplo de como se mide esta drea de refuerzo
trasnversal para una columna. El espaciamiento maximo en estas zonas es de S >
(b,h)/4 6 10cm. En estas zonas se producirian, generalmente, aquellas rétulas
plasticas que se formasen en las columnas. El objetivo de las recomendaciones es
confinar el hormigén y evitar el pandeo del refuerzo longitudinal una vez perdido
el hormigon de recubrimiento o "cover spalling”, tal como se presenté en el
Capitulo 4. Por ello las recomendaciones son tan exigentes en relacién al refuerzo
transversal. En el resto de la columna no se especifica un refuerzo minimo aunque
desde luego el maximo a flexién antes indicado no se debe de exceder. Por otro
lado es recomendable que el refuerzo trasnversal sea similar en ambas direcciones
de la seccién. La separacién méxima entre barillas longitudinales sin refuerzo
transversal es de 35cm.

(a)

he Ash = 3As2 + 24s1 he |
-— e —
{‘ e e @ H ] 5
s '\\\ 1
AsZ  Asi
seccion longitudinal seccién trasnversal

fe = 1/2
(b)
Jﬂcml I I l I
Ash = 4(1.27) = 0,12(80)(2)(210)/(+200)
80cm

Ash = 3(1.27) = 0,12(35)(a)(2 10){4200) ]

Figura 6.13 Definicién del drea de refuerzo transversal y separacién maxima de bar-
illas.

En zonas de cambios bruscos de rigideces es muy dificil garantizar que las
rotulas plasticas se formen en los extremos de las columnas (por ejemplo si un
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muro de corte termina en dos pilares, las rotulas en los pilares pueden estar en
cualquier punto de su longitud). Por ello los mencionados requisitos de confi-
namiento minimos en los nudos se deben de cumplir en toda la longitud de las
columnas con menor rigidez. En el ejemplo del muro de corte se debe confinar
las columnas en toda su longitud.

En general sélo se puede empalmar en la mitad central de los pilares. Estos
empalmes se disenan como empalmes de traccion. Empalmes en otras zonas de
las columnas se pueden realizar con soldadura de forma similar al procedimiento
indicado anteriormente para elementos a flexion.

Coneziones entre elementos estructurales

El refuerzo transversal en el interior de una conexion que no esta confinada
por elementos estructurales en sus cuatro caras es similar al refuerzo transversal
antes presentado para los extremos de un elemento sometido a flexo-compresion.
Si la conexion esta confinada por sus cuatro caras este refuerzo transvesral de
nudo puede reducirse como minimo a la mitad siempre y cuando se ubique en el
interior del elemento de confinamiento con menor canto y, ademas, el ancho de
los elementos de confinamiento sea por lo menos 3/4 el ancho de la columna.

Las fuerzas actuantes en el refuerzo longitudinal de las vigas y en el plano
de la conexion debe considerarse como 1.25fy y su longitud de anclaje debe
obtenerse empleando el mencionado valor. El anclaje del refuerzo longitudinal
de las vigas debe extenderse hasta el extremo opuesto de la columna y anclarse
en el interior del refuerzo transversal de la columna. Anclajes a a tension con
ganchos a 90 grados requieren una longitud minima de

lay = fyffbff"ﬁ\/fj.; (6.69)

para barras con diametros entre 3/8 y 11/8 de pulgada y con unidades de libra
y pulgada. En todo caso la longitud minima de anclaje para barras con ganchos
a 90 grados es de 8, 6 15 em. Para barras ancladas sin ganchos a 90 grados la
longitud de anclaje es entre 2.5 y 3.5 veces la longitud antes indicada.

Resistencia por cortante minima

La experiencia indica que la fuerzas de cortante obtenidas mediante un
analisis lineal eldstico empleando cargas segiin las normativas de disefio son rel-
ativamente bajas, lo cual originaria erroneamente que el refuerzo trasnversal
estuviera distanciado entre si. De hecho por este motivo en las decadas entre los
anos de 1930-1960 no se solia emplear suficiente cantidad de refuerzo transver-
sal, y desde luego mucho menos que en la actualidad. Segin se presenté en el
Capitulo 4 las fuerzas de ejercidas por un terremoto severo son reducidas en base
a la ductilidad, la cual no se lograria desarollar si se produciera un fallo fragil
por cortante antes que uno ductil por flexion. Por este motivo se propuso en el
Capitulo 4 lo que se denomina un disefio por capacidad que evite un fallo fragil
por cortante en todos aquellos elementos pertenecientes al sistema estructural
para cargas laterales.
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La normativa americana recoge esta recomendacion y establece que el cor-
tante de diseno para cargas sismicas v en miembros a flexion debe ser calculado
empleando las leyes de la estatica a un diagrama de cuerpo libre del elemento con
la capacidad por momentos ultimos (tanto positives como negativos) en los ex-
tremos vy considerando las cargas gravitatorias mayoradas. Es decir, el cortante
de diseno no se obtiene segin el andlisis estructural sino en funcién de cuatro
diagramas de cuerpo libre. Los momentos tiltimos actuantes en los extremos de
la barra se deben de calcular considerando una resistencia a tension del refuerzo
longitudinal ignal a 1.25f, para tener en cuenta el probable endurecimiento del
refuerzo bajo cargas extremas y sin considerar los coeficientes de reduccion de
resistencia de la normativa,

Para miembros a flexo compresion la normativa americana indica que el cor-
tante de diseno para cargas sismicas se determine considerando las fuerzas ac-
tuantes en el elemento, con las resistencias a momento ltimas obtenidas segin
la carga axial mayorada que proporcione los momentos maximos. Como por lo
general las cargas actuantes en columnas son bajas el cortante se determinaria
como (M1, + M2,)/h donde Mi, son los momentos 1iltimos en cada extremo y
h es la altura de entrepiso. Los momentos ultimos son funcion de la carga axial
actuante.

5i los cortantes de diseno para cargas sismicas antes obtenidos en miembros
a flexion y en miembros a flexo-compresion exceden en méis de un 50% el cor-
tante total v si la carga axial mayorada incluyendo cargas laterales es menor
a (Ay f:_.f?ﬂ}, la contribucién de la resistencia del hormigon (Ve en las expre-
sion 6.31) debe asumirse como nula. Segun los comentarios del cédigo ACI, la
contribucion de la resistencia del hormigon para elementos sometidos a cargas
ciclicas que inducen una respuesta no lineal importante es en realidad muy sig-
nificativa y, por el contrario, el refuerzo transversal sélo confina al hormigdn
incrementando su resistencia. El motivo de asumir la mencionada resistencia
del hormigén como nula es debido a que estudios experimentales para elementos
sometidos a acciones ciclicas demuestran que se requiere mas refuerzo transver-
sal que aquel obtenido para acciones monotdnicas, tales como las indicadas para
obtener el cortante de diseno sismico, Este incremento es incluso mayor para
aquellos elementos con una carga axial reducida. Por ello la normativa adopta
este procedimiento simple, a pesar de su inconsistencia conceptual con la reali-

dad.

Elementos estructurales pertenecientes al sistema parae cargas gravitatorias
Todos aquellos porticos que no pertenecen al sistema estructural para cargas
laterales deben, como minimo, ser capaces de desplazarse el doble del despla-
zamiento calculado segiin las cargas laterales factorizadas manteniendo su ca-
pacidad portante para cargas gravitatorias. Con esta regla simple se pretende
tener en cuenta el complejo mecanismo de compatibilidad de desplazamientos
entre distintos sistemas estructurales que forman una estructura con porticos en
tres dimensiones. Claramente no es, en general, una condicion lo suficientemente
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estricta para evitar fallos como el mostrado en la figura 2.7, occurridos de forma
importante durante el terremoto de Northridge. La severidad del mencionado
terremoto junto con la elevada magnitud de la componente vertical causd la
pérdida de capacidad portante para cargas gravitatorias en varias estructuras
prefabricadas de estacionamiento de vehiculos originando su colapso total.

Segiin las recomendaciones del ACI todos aquellos elementos del sistema
estructural para cargas gravitatorias que tengan una carga axial superior a
(Ag f::i'r 10) deben confinar los extremos del elemento en una distancia mayor
a [L/6, b, h, 45e¢m]. En estas zonas el espaciamiento maximo es [8dy(long), 24 dj,
(trans), b/2, h/2]. El primer refuerzo transversal en los extremos del elemento
debe estar a la mitad de la distancia maxima antes indicada. El espaciamiento
méximo en el resto del elemento no debe exceder a dos veces el espaciamiento
maximo en sus extremos.

6.2.2 Sistema de muros de corte acoplados

Un aspecto que limita frecuentemente el empleo de pérticos de hormigén
armado es su relativa flexibilidad, por lo que para edificios de mas de ocho
pisos se suelen emplear tabiques o muros de corte -este nombre no es afortunado
pues si bien por su gran rigidez tienden a resistir el cortante lateral no son
necesariamente elementos fragiles que fallen por corte-. El parametro que limita
el desplazamiento lateral admisible es el denominado desplazamiento de entrepiso
o "interstory drift”, el cual se suele medir con un porcentaje de la altura de
entrepiso. Este parametro tiene por objetivo fundamental el reducir el dano no
estructural que se produciria a causa de una excesiva flexibilidad de la estructura.

Se ha observado en terremotos recientes que estructuras con muros de corte
reducen efectivamente el dafio no estructural en base a su rigidez que disminuye
el desplazamiento de entrepiso en comparacion al desplazamiento de estructuras
aporticadas. Por ello son cominmente empleadas en varios paises, en particular
alli donde el costo de la mano de obra no es elevado -en EEUU su empleo es por
el momento reducido en comparacion con los porticos dictiles-.

Los principales inconvenientes de estructuras en base a muros de corte son,
por una parte, que al rigidizar la estructura se suele incrementar la carga lateral
producida por el sismo, por lo menos para terremotos en suelo firme con un
espectro de diseno decreciente con el aumento de periodo. Ademis los muros
de corte disenados tradicionalmente son elementos menos dictiles comparados
con los elementos de los porticos dictiles especiales. De esta forma no solo se
deberian incrementar las fuerzas sismicas debido a la disminucién del periodo
sino que se deberian incrementar también por su menor ductilidad.

Los porticos dietiles especiales tienen ademas el inconveniente importante de
no establecer diferencias entre las distintas vigas y columnas de una edificicacion.
De esta forma las recomendaciones en torno a cuantias minimas, separacion de
estribos, etc., se aplican, en general, indistintamente a todos los miembros del
edificio. La investigacién reciente en diseno sismoresistente busca por el contrario
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limitar el dafio, y por ello disipar energia, en determinados puntos preestablecidos
de la edificacién. De esta forma se puede obtener un ahorro en costo ¥ por otro
lado se facilita la posible reparacién del edificio sometido a un sismo severo. Por
ello en los tltimos afios se han buscado sistemas estructurales que limiten el
dafio a puntos predeterminados de la estructura y un primer sistema con estas
caracterfsticas son los llamados muros o tabiques acoplados.

La figura 6.14(a) presenta una estructura con dos tabiques acoplados y su
respectivo mecanismo de colapso. Como se muestra en la figura estos muros
acoplados estén formados por muros de corte unidos en paralelo por elementos
que son generalmente de poca longitud. Las rétulas suelen comenzar a formarse
en cada una de las vigas de entrepiso hasta formarse en todas ellas y en los niveles
inferiores de los muros. De esta forma las vigas que conectan los muros disipan
un alto porcentaje del total de la energia del sismo. Un aspecto importante del
disefio de estas vigas es que para una misma ductilidad global de la estructura
generalmente tienen demandas de ductilidad mayores que las suministradas por
las recomendaciones para pérticos diictiles especiales. Por ejemplo, para una
ductilidad global de sélo 4 se pueden obtener ductilidades de seccién del orden
de 36 mientras que como se presenté anteriormente, la ductilidad de seccién
disponible en los pérticos diictiles especiales para miembros en flexién es sélo de
6 a 10.

—b e, b,

01 = 0 + o0/b

AT FTIFF77 77

(a) Tabiques acoplados y correspondiente mecanismo de colapso
:I:dogtg negative en

h-.,_-___

'\lh.'“‘-

Mo partica fuerza lateral distribucién del cortante
(b) Interaccion entre muros y pérticos para edificios altos
Figura 6.14 Sistema estructural en base a tabiques acoplados y distribucién del cor-

tante en altura para edificios moderadamente altos,

De esta forma al disenar estos elementos deberian emplearse las siguientes
recomendaciones'®: (1) proporcionar adecuada armadura de cortante, general-
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mente en toda la longitud del elemento en particular si su relacién canto-longitud
es importante, (2) el refuerzo longitudinal no debe ser excesivo para asegurar un
fallo por flexion evitando cualquier fallo fragil por cortante debido incluso al
endurecimiento de la armadura, (3) proporcionar suficiente armadura de com-
presion para incrementar la ductilidad de la seccidn.

En la practica no suelen encuentrarse estructuras inicamente en base a muros
de corte o a muros acoplados sino que se emplean junto con pérticos y por ello
es importante considerar su interaccién. Dos aspectos importantes a considerar
son la distribucion de fuerzas de cortante en altura y la rigidez y ductilidad
obtenidas al combinar pérticos y muros de corte. Un estructuracién en base a
muros de corte y porticos donde los muros soportan un 75% de la carga lateral
v los porticos el restante 25% suele denominarse®® "sistema estructural dual” y
correctamente diseniada se considera por muchos investigadores como uno de los
mejores sistemas estructurales, desde un punto de vista sismoresistente.

La figura 6.14(b) se emplea para ilustrar la interaccién en la distribucién de
fuerzas de cortante entre placas y porticos para edificios moderadamente altos
donde el desplazamiento vertical de las columnas no es significativo. El sistema
aporticado es mas flexible en los niveles bajos del edificio mientras que para los
ultimos pisos el desplazamiento de entrepiso se reduce considerablemente. Las
fuerzas de cortante en los niveles bajos del edificio son mayoritariamente resis-
tidas por las placas mientras que en los niveles superiores son resistidas por los
porticos. El cortante en las placas y para los 1iltimos niveles es incluso negativo.
Este resultado es un tanto inesperado si se extrapolan resultados similares para
casos de edificios de poca altura en los que las placas resisten mayoritariamente
la carga en toda la altura. La explicacion bésica de este resultado es la necesidad
de compatibilizar los desplazamientos de dos sistemas estructurales con distinta
deformabilidad en altura.

La figura 6.15 ilustra la necesidad de proporcionar un minimo de ductilidad
a todos los sistemas estructurales de un edificio si se desea alcanzar la maxima
resistencia potencial del edificio™. En esta figura se presentan las curvas de
resistencia y de desplazamiento lateral para un edifcio formado por dos muros
de corte y un pértico ductil especial. El muro W1 es mas rigido que el muro
W2 y ambos son mas rigidos que el pirtico. La resistencia Rwl del muro W1 es
mayor que la resistencia Rw2 de la muro W2 y ambas son mayores a la resisten-
cia Rf del portico. 51 no se proporciona un minimo de ductilidad a las muros
de corte nunca se podria alcanzar la resistencia potencial maxima de la estrue-
tura y su correspondiente movimiento de mecanismo que disiparia la energia del
terremoto. En particular, si el muro W1 no tuviera ninguna ductilidad sélo se
podria alcanzar la resistencia R’ y el comportamiento histerético global del edi-
ficio no seria adecuado. Aunque el portico fuese disefiado como un pértico dietil
especial, su potencial ductilidad y resistencia no serian aprovechadas debido a un
fallo fragil inicial de los muroes y debido a la flexibilidad de los pérticos. Segiin la
figura la ductilidad minima que se deberia proporcionar para disponer de toda
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la resistencia es de 4.3 para el muro W1; 2.8 para el muro W2 y de 1 para el
portico.

Relooo Rr=Rwi+Ryy+Rf
oy R" E
- Y TRt ' Movimiento de o W1 w2
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— ] = =
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Figura 6.15 Interelacion entre ductilidad, resistencia y rigidez para alcanzar la re-
sistencia potencial maxima de un sistema estructural que combine placas
¥ porticos.

Tal como se presenté anteriormente para el disefio de muros de corte, una al-
ternativa para proporcionar ductilidad a muros de corte es concentrar el acero de
refuerzo vertical en los extremos de las mismas confinandolo con acero transver-
sal perpendicular a su plano. Es también conveniente ensanchar los extremos de
tal forma que la seccién del muro cambie su forma de rectdngulo a una doble T
donde se concentre el refuerzo longitudinal en las alas, con su correspondiente
refuerzo transversal similar al empleado en columnas dictiles. El ACI en su
apéndice para el disefio de pérticos dictiles especiales incluye algunas recomen-
daciones para el disefio de placas con cierta ductilidad. Un aspecto importante
de las recomendaciones es que al exceder un nivel de carga axial se deben confi-
nar las placas de manera analoga a columnas. No se especifica, sin embargo, la
ductilidad global que se puede esperar si se cumplen las recomendaciones. Debe
indicarse, de todas formas, que no es el objetivo del ACI establecer recomenda-
ciones generales aplicables a todos los sistemas estruturales que combinen placas
y pérticos. De hecho no son aplicables a sistemas estructurales como los tabiques
acoplados mostrados en la figura 6.14(a), ya que, por ejemplo, para un nivel de
ductilidad global de sélo 4 las demandas de ductilidad en las vigas cortas que
unen los tabiques son generalmente mas elevadas que las que se obtienen al em-
plear el mencionado cédigo.
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6.2.3 Sistema de pérticos excentricos

Un sistema estructural que se emplea en EEUU de forma relativamente ex-
tensa desde hace una década corresponde a los pérticos excéntricos(?%), tal
como el mostrado en la figura 6.16. Este sistema se emplea para edificios de
acero aunque no existe ninguna limitacién conceptual para emplearlo en edificios
de hormigén armado. De hecho los mecanismos de disipacién de energia en estos
porticos y en tabiques acoplados son similares siendo por ello potencialmente
interesantes en paises donde el costo de los materiales afecta significativamente
el valor final de la estructura, en comparacién al costo de la mano de obra. En
estos porticos las diagonales o elementos de arriostre no se llegan a unir en las
vigas sino que estdn separados por una cierta distancia "e” en la cual se busca
concentrar las rétulas plasticas para disipar energia en el caso de un sismo severo.

_

T
MY

Figura 6.16 Pédrtico excéntrico y mecanismo de colapso preferente.

Un aspecto fundamental en el disefio de estos pérticos es determinar los
limites de la mencionada separacion entre elementos diagonales para asegurar la
formacién de rétulas pldsticas en dichas zonas y evaluar sus demandas de duc-
tilidad. Posteriormente y de forma similar al disefio de tabiques acoplados, es
fundamental determinar los requisitos de confinamiento, limites en acero longitu-
dinal, entre otros factores, para asegurar la mencionada ductilidad de disefio. En
la préctica el procedimiento a seguir es estimar mediante analisis las demandas
de ductilidad en estas zonas, las cuales deben ser usualmente las mas importan-
tes, y emplear un procedimiento de disefio por ductilidad, tal como el que se
presenté en este Capitulo para el disefio de tabiques acoplados.
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