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PROLOGO

Disenar una estructura cumpliendo las especificaciones técnicas no es su-
ficiente para garantizar un comportamiento adecuado de la misma ante acciones
sismicas. Es importante que el proyectista estructural conozca la peligrosidad
sismica del sitio en que va a implantar el edificio. sepa definir en forma apropiada
el espectro de disefio que va a utilizar, conozca las implicaciones que conlleva
trabajar con un espectro ineldstico. El andlisis sismico. no sirve. por mds que se
utilice un sofisticado programa de célculo si la excitacidn sismica no estd bien
definida. Por todo ello. era indispensable escribir ésta obra va que constituve
el punto de partida del anélisis dindmico de la estructura.

En forma general. cuatro son las etapas que comprende la definicién del
sismo de disefio las mismas que se sintetizan a continuacién: La primera tiene
que ver con la Peligrosidad Sismica. tema que es abordado en el primer capitulo.
la segunda con la obtencién del Espectro de Disenio Eléstico que se trata en el
segundo capitulo. la tercera con el comportamiento no lineal que se espera de
las estructuras ante la ocurrencia de un sismo severo. tema que se analiza en
el capitulo tres y la cuarta etapa tiene que ver con la formulacién del espectro
inelastico que se presenta en el capitulo cinco.

En el capitulo cuatro, se presenta el manual del usuario. de un programa
que permite calcular la capacidad resistente de estructuras de hormigén ar-
mado empleando la técnica del pushover que sirnula el comportamiento de las
estructuras ante cargas laterales. El programa reporta la secuencia de dano
en la edificacion, determina la sobrerresistencia de la estructura. la reserva de
energia sismica que tiene para una determinada ductilidad global v el indice
de dano global asociado a un desplazamiento lateral maximo del edificio. Toda
ésta informacién permite conocer mas a fondo el comportamiento no lineal del
edificio y es un complemento adecuado del disefio sismo resistente.

Quito. Noviembre de 1998






CAPITULO 1

PELIGROSIDAD SISMICA

Se presenta la metodologia de c4lculo para evaluar la peligrosidad sismica
a nivel regional orientada al disefio sismico de estructuras. Las diferentes etapas
de evaluacién se describen en forma critica con la presentacién de resultados
encontrados en diferentes zonas del mundo.

El capitulo se inicia describiendo las placas tecténicas que conforman la
corteza terrestre y finaliza con la presentacién de algunos mapas de 1soacelera-
cién encontrados para algunos paises iberoamericanos.

Es importante que el provectista estructural conozca el significado de algu-
nas variables que intervienen en el cilculo de la peligrosidad sismica. como son:
el periodo de retorno. la vida 4til dc una estructura. la probabilidad de exceden-
cia. la aceleracién mdxima del suelo a nivel de roca. la amplificacién dindmica
de las ondas sismicas, la relacién que existe entre magnitud v aceleracién del
suelo. de igual forma la relacién que existe entre magnitud e intensidad sismica.
etc. En fin existen una serie de variables que estan involucradas en forma di-
recta o indirecta con la evaluacién de la peligrosidad sismica. las mismas que se
presentan en forma sencilla en el presente capitulo.

Si se desconoce o se evaliia en forma incorrecta la peligrosidad sismica de
una zona en la cual se piensan realizar obras ingenieriles como puentes. edificios,
obras hidraulicas. etc. El calculo estructural que se realice no estard bien a pesar
de que se utilicen programas muy sofisticados para el andlisis est4tico v dindmico
de las estructuras. De ahi la gran importancia de conocer sobre la tematica de
la peligrosidad sismica. que se aborda en el presente capitulo. toda vez que es la
base para la definicién de espectros de disenio que se van a utilizar en el analisis
sismico de las estructuras.



2 PELIGROSIDAD SISMICA

1.1 PLACAS TECTONICAS

La teoria de la ...deriva continental... demuestra la similitud geoldgica
que se encontraban entre continentes actualmente distantes miles de kilometros.
Por otra parte, al observar por ejemplo América del Sur y Africa se aprecia una
gran coincidencia en sus margenes.

La superficie de la tierra estd compuesta por placas tectonicas que se
mueven lentamente pero en forma continua, en diferentes direcciones chocan-
dose unas con otras y como consecuencia de esto se tienen los sismos. Las prin-
cipales placas tecténicas, se indican en la figura 1.1 y son las placas de: Nazca,
Sudamérica. Cocos, Norteaméricana, Caribe. Africana, Euroasiatica, Antartica,
Pacifico. Australiana y de la India. Estas placas a su vez contienen subplacas.

EURASIAN
PLATE

Figura 1.1 Principales placas tecténicas, en el mundo.

La tasa de desplazamiento de las placas tecténicas varia desde una centé-
sima de milimetro al afio hasta desplazamientos de mas de diez centimetros
al afio. El choque de las placas, desde hace millones de anos ha dado como
resultado cambios en la superficie terrestre como la formacién de cordilleras ¥
volcanes.

En América del Sur. se tiene fundamentalmente el enfrentamiento de la
Placa de Nazea o Placa Ocednica con la Placa de Sudamérica o Placa Conti-
nental. Este enfrentamiento produce el fendmeno de subduccién, por el cual la
placa de Nazca por se més rigida y fuerte se introduce por debajo de la Placa Su-
daméricana v continua moviendose hacia el manto. Como se indicé este choque
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genera los sismos que es lo que interesa en el presente capitulo. Sin embargo se
debe manifestar que como consecuencia del moviemiento continuo de las placas
tecténicas se tienen las erupciones volcanicas.

Finalmente. se debe indicar que el fendémeno de subduccién ha generado
una fosa frente a las costas. la misma que alcanza grandes profundidades.

1.2 SISMICIDAD Y ENERGIA

La friccion, debido al movimiento de las placas tectonicas, provoca una
gran acumulacién de energia, acompariada con deformaciones en las rocas al
interior de la tierra, las mismas que al romperse, ocasionan que la energia
acumulada se libere en forma de ondas v sacuda la tierra generandose de esta
forma los sismos.

Existen relaciones entre la Magnitud M y la energfa del terremoto E, la
misma que es de la siguiente forma(!):

logE=a + bM (1.1)

donde a y b dependen ‘de la manera en que se calcula M. Para magnitud A,
se tiene:

log E=11.8 + 1.5 AL, (1.2)

- Es importante destacar que un sismo de magnitud 5.5. por ejemplo. libera
una energia del orden de magnitud de la explosién atémica de Hiroshima'®, es
decir alrededor de 1020 ergios. En efecto, al reemplazar M = 5.5 en la ecuacién
(1.2) se obtiene que la energfa es 1.122 x 1020 ergios. Sila magnitud del sismo
es de 6.5, es decir un grado més, la energia sismica es 3.548 x 102! ergios; en
consecuencia. la energia se incrementa en 31.6 veces. La variacién es de tipo
exponencial.

La severidad de un terremoto depende de la energia liberada v se la puede
medir en la escala de Richter que va desde uno al infinito. aunque solo se han
registrado sismos hasta de magnitud 9. En la Tabla 1.1 se indica el ntmero
de temblores de cierta magnitud que ocurren en un ano. en base a la actividad
sismica mundial. Adem4s se indican algunos eventos que han dejado grandes
pérdidas econdmicas, materiales v humanas.

1.3 INTENSIDAD SISMICA Y MAGNITUD

Los efectos producidos por los terremotos en las estructuras y en las per-
sonas. se mide por medio de la Intensidad Sismica. describiendo de una manera
subjetiva el potencial destructivo de los sismos. Existen varias escalas de In-
tensidad. una de ellas es la denominada “Mercallj Modificada™. que se indica
en forma resumida en la Tabla 1.2. la misma que fue desarrollada por Wood v

Newman en 1931 v es una modificacién del trabajo desarrollado por Mercalli en
1902
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Tabla 1.1 Promedio anual de sismos v algunos terremotos destructores.

MAGNITUD | PROMEDIG TERREMOTO
ANUAL
9 2 1906 Tumaco v Esmeraldas'®) (8.7)

1942 Peru'?) (8.3)
1985 México®) (8.1)

8 20 1906 Peri'*) (7.9)

1942 Guayaquil-Ecuador(®) (7.9)
1956 Manabi-Ecuador(®) (7.3)
1958 Esmeraldas-Ecuador(®) (7.8)
1998 Bahia-Ecuador(®?) (7.1)
1962 Japén(™) (7.0)

1963 Perd(®) (7.8)

1968 Tokachi Oki‘”) (7.9)
1971 Chile® (7.7
1977 Rumania(®) (7.1)

1977 San Juan-Argentina(®) (7.4)

1978 Miyagi-Ken-Oki(”) (7.4)
1979 Tumaco-Colombial®) (7.7
1985 Liolleo-Chile(1%) (7.8)
1989 Corralito!™ (7.1)

)

~1

100 1940 El Centro(11) (6.3)
‘ 1954 Eureka-Californial®’ (6.5)
1968 Japén'?) (6.6)

1971 San Fernando!®) (6.6)
1981 La Ligua-Chile(®) (6.8)
1987 Baeza-Ecuador(!?) (6.9)

1994 Northridge(!®) (6.7)
1971 Chile!® (7.7)

6 3000 1964 Manabi-Ecuador® (6.0)
1986 San Salvador(!?) (5.4)
1968 Japén'™ (6.6)
1971 San Fernando!®’ (6.6)

5 15000 1990 Pomasqui-Fcuador (5.0)

4 Maés de 100000

L

Goula*® presenta una comparacién de las diferentes escalas de intensidad
macrosismica. desde la escala Rossi-Forel aparecida en 1873 hasta la escala
Ipssi propuesta por Medvedev, Sponheuer v Karnik®'! muy utilizada a nivel
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[44]

Tabla 1.2 Escale de intensided Mercall Modificada fary:i 7"

Lese | DEFINICION

Detectado solo por insirumenios. :

i Sentido por personas en reposo. I
Il Semtido por personas deniro de un edificio.
IV Se siente fuera del edificio. :
AY i Es rotado por todos. Los objetos inestables se caen.
VI Las personas andan con dificultad. Las ventanas v objetos de vidrio |
| se quiebran. Las estructuras con mamposteria débil se agrietan. 1
VII Dafios moderados en estructuras bien disefiadas, ¥
danos severos en mealas construcciones.
Vill Dafos ligeros en estructuras bien disehiadas. considerabies
en regulares v severos en las mal disehadas
X Pznico General. Las estructuras con disefo sismo resistente
son seriamente daniadas. Dano en los cimientos.
Destruccidn grande en edificios bien construidos.
; Grandes deslizamientos del terreno.
f X1 { Casi nada quedz en pie. Fisuras en el piso ;
| ! Tuberias subterraneas fuera de servicio. !
XII Destruccidn casi total. Catastrofe. '
I Grandes masas de roca desplazadas.
|

mundial. Existe una buena aproximacién entre las escalas Iyyyy v le Tyrgn
Se han obtenido algunas relaciones entre la intensidad v la magnitud en
base a los catdlogos sismicos. Para €l Ecuador. por ejemplo. se ha encontrado’®®:

Iyysp = 13130 + 1.62 (1.3}

En resumen. se puede indicar que la intensidad sismica depende de la
distancia 2l epicentro. de las caracteristicas del suelo. de la resistencia de las
edificaciones v de la preparaciéz de la gente en cuanto se refiere a saber convivir
con los problemas que dejan los sismos.

Por otra parte, existen relaciones empiricas entre la intensidad 7y 1. la
magnitud M y la distancia focal R en Km. ¢ue han sido establecidas del andlisis
de isosistas de terremotos que han afectado 2 determinadas regiones. Exn iz tabla
1.3 se presentan algunas de éstas relaciones:

Tabla 1.3 Relaciones de atenuacidn del movimiento del suelo.

LTUGAR LEY DE ATENTUACION ATTOR

Chile v Pertt ] .78in{ R = 40) : Saragoni' ™’
Scuador 5. 3iRIR = 20) © Agulertt
California-México | Ianrae =818 = 1430 — 2.48iccR Estevat ®
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1.4 ACELERACION MAXIMA DEL SUELO

Para el disefio sismico de estructuras se necesita conocer la aceleracién
maxima del suelo. fundamentalmente. pero también es necesario conocer la ve-
locidad y desplazamiento méaximo del sismo para €l cual se disenia la estructura.
Estos datos se obtienen de los estudios de peligrosidad sismica.

Con el objeto de correlacionar magnitud con los pardmetros méximos de
movimiento del suelo, se indican a continuacion algunos valores para los eventos
indicados en la tabla 1.1. presentados en referencia (19). Es importante destacar
que en la tabla 1.4 hace falta indicar la distancia focal a la cual se obtuvo el
registro. Sin embargo de ello es importante que el proyectista estructural tenga

en cuenta los valores de aceleracién maxima. especialmente, de terremotos que
se han registrado.

Tabla 1.4 Aceleracién. Velocidad y Desplazamiento, maximos registrados.

EST. COMP. ANO M A.V.D
(g). (cm/s). (cm)
El Centro. SO0E. 1940 6.3 -0.348. -33.45. -12.36
Eureka. N97E, 1954 6.5 0.258, -29.38, -12.55
Kushiro-Japén. NOOE. 1962 7. 0.478. -20.01, 5.22
Tokachi-Oki-Hachinoe. NOOE. 1968 7 0.269, -35.43, -9.68
Pacoima-San Fernando. S16E. 1971 6.6 1.171, 113.23, -41.92
Bucarest-Rumania, SO0E. 1977 7.1 0.206. -25.12. -19.93
San Juan-Argentina. S90E. 1977 7.4 0.193, -20.60. 6.33
La Ligua-Chile. Long. 1981 6.8 -0.469. -18.83, 4.49
Llolleo-Chile, N10E, 1985 7.8 -0.712. -40.29, -10.49
Corralito-USA. NOOE. 1989 71 0.630. -55.20. 12.03
Sylmar-Northridge, NOOE. 1994 7.1 0.843. -128.88, -30.67
. Santa Moénica-Northridge,N9OE, 1994 71 -0.883. 41.75, -15.09

Con relacién a los datos de la tabla 1.4. es necesario indicar que los valores
corresponden a los registros obtenidos a nivel de superficie de suelo. En los es-
tudios de peligrosidad sismica, tendientes a la obtencién de espectros de diseno.
los valores de aceleracién méxima del suelo son a nivel de basamento rocoso.
Concretamente. se puede indicar que las aceleraciones maximas de los registros
indicados en la tabla 1.4 si se habrian medido a nivel de roca reportarian valores
menores a los anotados.

En efecto. las condiciones locales del sitio tienen un papel fundamental en
la amplitud y contenido de frecuencias del evento. En la figura 1.2, se compara
el acelerograma del sismo de Urayasu'®*?!). obtenido en el mismo sitio. tanto en
el subsuelo como en la superficie.

Al observar los dos acelerogramas de la figura 1.2. se puede pensar que
no fueron registrados en el mismo sitio. la diferencia es notable. En términos
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Aceleracién (gals)
20

Superficic

° g — 0
Instrumento de
registro ob

10+

" Arcilla

204

Profundidad (m)

Aceleracién (gals
30 ) (gals) Profundidad 37m

Arena densa

o—
«of- Instrumento de
registro 5

¢ I L 2 ]

<] 1 2 3 q ; é
Tiempo (seg)

Figura 1.2  Acelerogramas del sismo de Urayasu(®%-2))_Japén, registrado en la
superficie ¥ a una profundidad de 37 m.

generales se puede indicar que el factor de amplificacién para los dos registros
es del orden de 2.2. Para el sismo de México de 1985 (M = 8.1) el factor de
amplificacién fue del orden de 4 a 5 veces®®. Para el sismo de Loma Prieta(®®
de 1989 (M = 7.1) este factor varia entre 2 v 4.

En la tabla 1.5 se indican aceleraciones méximas de algunos eventos
sismicos considerando la distancia hipocentral.

A

Tabla 1.5 Aceleracién Maxima y distancia del registro.

LUGAR. ANO M | ACELERACION Y DISTANCIA
(g), (km)

San Juan-IMPRES(®), 1977 | 7.4 0.202, 100.0
Perii-Geofisico(®) | 1966 7.5 0.371. 206.0
Peri-Geofisico(®) | 1970 7.75 0.120, 370.0
Pert-Geofisico(®), 1974 7.5 0.250, 87.0
Macas-Ecuador®?) | 1993 5.9 0.092, 150.0
Baeza-Ecuador®®) | 1987 6.9 0.074. 80.0

Pomasqui-Ecuador(®®), 1990 | 5.0 0.027, 17.0
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1.5 LEYES DE ATENUACION

La fuente de mayor incertidumbre en los estudios de peligrosidad sismica
es la determinacién de la ecuacién de atenuacién que se va a utilizar. La ecuacion
o ley de atenuacidn es una ezpresion semiempirica que relaciona Magnitud-
Distancia-Intensidad Sismica: entendiendose por estas tltimas palabras a la
aceleracién. velocidad, desplazamiento e intensidad propiamente dicha de even-
tos sismicos: estas relaciones se obtienen de los datos que existen sobre los
parametros mencionados.

En general, los procedimientos utilizados para obtener las leves de atenua-
cién, consiste en ajustar curvas a los datos de movimientos sismicos ocurridos
en diferentes regiones, por lo que las expresiones asi obtenidas reflejan las ca-
racteristicas geotecténicas de la regién para la cual fueron obtenidas.

La filosoffa de las leyes de atenuacién se puede sintetizar en dos aspectos,
que son:

e A una misma distancia, R se espera tener la misma intensidad sismica
(aceleracién, velocidad, desplazamiento e intensidad propiamente dicha).

e La intensidad sismica disminuye conforme la distancia aumenta y vicever-
sa.

Ahora. comparemos que ha sucedido en la realidad: al respecto veamos
que pasé con el sismo de San Fernando del 09-02-71. uno de los eventos mejor
documentados, a una distancia promedio aproximada de 42 Km. del epicentro se
registraron aceleraciones horizontales maximas del suelo que variaron entre 58
v 245 gals. Es decir no se tuvo la misma intensidad sismica a igual distancia‘®®);
existen varios casos similares al descrito.

Lo expuesto tiene como finalidad mostrar la incertidumbre que conlleva
el uso de una ley de atenuacién a pesar de que ésta fuera obtenida de registros
instrumentales. Para contrarrestar ésto se acostumbra incluir en las féormulas
un término que corresponde a la desviacién standar o. el mismo que se calcula
suponiendo que los logaritmos naturales de los cocientes de las intensidades
sismicas predichas a las registradas instrumentalmente tienen una distribucién
lognormal.

La forma de la ecuacién que permite el paso de intensidades a aceleraciones
es la indicada en la ecuacién (1.4).

logA =0 Iyag + | (1.4)

Algunos valores de ¢ ¥ ~ se indican en la tabla 1.6 v han sido obtenidos
de estudios de aproximacién lineal con los datos de Intensidades v aceleraciones
maéximas del suelo.

En la tabla 1.7 se indican algunas de las leves de atenuacién que han sido
utilizadas en estudios de peligrosidad sismica en diferentes regiones del mundo.
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Tabla 1.6 Valores de o v +.

AUTOR o ~
Trifunac v Brady(®%) 0.300 -0.014
Bolt(34) 0.313 0.340
Murphy. O° Brien(®%) 0.250 0.250
Lomnitz(%®) 0.333 -0.500 .
Saragoni(®”) 0.345 -0.222

Tabla 1.7 Leves de atenuacién de la aceleracién maxima del suelo.

REGION LEY DE ATENUACION AUTOR
Chile-Argentina In Amez = 8.54 + 0.37M — 1.73In{R + 60) Saragoni(®)
Pert In Amaz = 8.18 + 0.68M — 1.63In(R + 60) Saragoni(®
Peru In Amaz = 4.23 + 0.8M — In(R + 25) Casaverde(®®)
Ecuador In Amez = 6.35 + 0.99M — 1.76in(R + 40) + 0.6 Aguiarl?)
Venezuela-Transcurrentes In Amez = 3.75 4+ 047TM — 0.57in(R 4+ 10) & 0.67 Grases®?)
USA-Transcurrentes In Amez =6.98 + 0.5M — 1.25In(R + 25) Donovan(?2)
USA-Japén-Europa In Amezr = 0.14I0751 + 0.24M — 0.68logR + 3 Goula!?)
8 = 0.60 Costa Occidental USA
3 = 0.69 Japén
3 = 0.88 Europa

1.6 PELIGROSIDAD SISMICA

Se define como Peligrosidad Sismica. la probabilidad de ocurrencia. den-
tro de un periodo especifico de tiempo y dentro de una regidn determinada,
de mowmientos del suelo cuyos pardmetros: aceleracién, velocidad, desplaza-
maento. magnitud o intensidad son cuantificados. Para la evaluacién se deben
analizar los fendmenos que se producen desde el hipocentro hasta el sitio de
interés.

Para el diseno sismico de estructuras. fundamentalmente se necesita cono-
cer cual es la aceleracién maxima del suelo que se espera en la zona que se va a
implantar el proyecto durante la vida 1til de la estructura. Si adicionalmente. se
pueden establecer los otros pardmetros indicados en el parrafo anterior u otros
adicionales como el tiempo v contenido de frecuencias, se contaria con una ex-
celente informacién para la definicién del sismo de disefio. En la figura 1.3, se
presentan las etapas que se siguen para la evaluacion de la Peligrosidad sismica
a nivel regional, tendientes a la obtencién de pardmetros para el disefo sismo
resistente. expresados en términos probabilisticos303Y.

La informacién sismica histérica. de eventos que se registraron en el
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CATALOGO
SISMICO
HISTORICO

RELACION DE
ATENUACION Y

EVALUACION MAPA DE
INSTRUMENTAL DELA AMENAZA| | ZONIFINACION |—! PARAMETROS
_— 1 sismica DE PARAMETROS DE
DE DISERO DISENO
INFORMACION MAPA DEFINICION DE
GEOLOGICA Y SISMOTECTONICO ZONAS FUENTES
L TECTONICA

INFORMACION
GEOFISICA Y
GEOTECNICA

Figura 1.3 Etapas de la evaluacién de la Peligrosidad Sismica.

periodo 1500 - 1900 es muy importante. por que son cuatro siglos de datos.
razén por la cual es fundamental su estudio. Por otra parte, en la mayor
parte de paises, el catdlogo sismico instrumental tiene amplia informacién a
partir de los afios 1960 v 1970. por la implementacién de un mavor nimero
de estaciones sismogréficas. En el periodo 1900-1960 la informacién es escasa.
no porque no hayan ocurrido sismos sino porque no existian suficiente instru-
mentacion sismica. En consecuencia. antes de empezar un trabajo de peligrosi-
dad sismica lo primero que se debe hacer es un estudio de completitud de la
informacién sismica. se puede utilizar para el efecto, el procedimiento propues-
to por Steep®”), quien describe un procedimiento basado en la varianza como
pardmetro estadistico en los cuales la tasa de ocurrencia de los sismos es estable
para distintos niveles de magnitud.

La informacién tecténica. geoldgica, geofisica v geotécnica son un com-
plemento a la informacién sismica instrumental para poder definir un mapa
sismotecténico de la regién en estudio. :

En la elaboracién del mapa sismotecténico del Ecuador®® se utilizaron,
a maés de la informacién tradicional. imagenes satelitarias LANSAT, mosaicos
de radar de apertura sintética SAR. se interpreté alrededor de 400 fotografias
aereas. Todo ello para la deteccién y limitacién de las fallas geologicas.

Con el mapa sismotecténico se procede a la definicidn de zonas fuentes o
dreas fuentes que son aquellas regiones en las cuales eziste una homogeneidad
de los focos de los sismos registrados. Estas zonas de unidad sismica estdn
asociadas a un sistema de fallas. '

No es conveniente considerar fuentes puntuales sino fuentes con una ac-
tividad sismica difusa que abarcan una gran area. debido a la complejidad de
la tecténica. al incompleto conocimiento de las zonas de fallamiento v a un
eventual desconocimiento de accidentes tectdnicos sin expresién superficial.

Algunos investigadores®*** deteriminan las 4reas fuentes en base al flujo
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tectonico definido como la cantidad de energfa disipada por unidad de érea v
por unided de tiempo.

Para la evaluacién de la peligrosidad sfsmica en cada una de las 4reas
fuentes es necesario calcular: ' ‘

e La relacién de recurrencia de la actividad sismica. propuesta indepen-
dientemente por Ishimoto-Ida en 1939 y Richter-Gutenberg en 1944. La
misma que tiene la siguiente forma:

logN (M) =a—bM (1.5)

siendo N'(M) el ntimero de sismos anuales de magnitud mayor o igual que
M. Las constantes a y b definen la sismicidad del 4rea.

& Como ejemplo de aplicacién de la ecuacién (1.5), se obtiene la relacién
de recurrencia para los sismos registrados en el Ecuador en el periodo
comprendido entre 1963 y 1987. Del catalogo sismico, se han obtenido los
siguientes datos:

Tabla 1.8 Sismicidad en el Ecuador en el periodo 1963-1987.

MAGNITUD M, NUMERO DE SISMOS
3.5 -4.0 1061
4.0-43 1003
4.5-5.0 553
5.0-5.5 137
5.5-6.0 31
6.0 - 6.5 5
6.5-7.0 1

Con los datos de la tabla 1.8. se obtienen las constantes a v b. mediante
regresion lineal. Los resultados son: ¢ = 7.6602 v b= —1.1103. Es importante
destacar que la muestra analizada es de 24 afios.

logN =7.6602 — 1.11031,

En base a la ecuacién de recurrencia encontrada. se desea averiguar cuan-

tos sismos de magnitud M}y = 7.0 se presentaran en el Ecuador en los pProximos
24 anos vy 50 anos.

e Préximos 24 anos

logNog = 7.6602 — 1.1103 x 7 = —0.1119 — Ny = 0.7729

La cantidad obtenida es el nimero de sismos de magnitud M, = 7. que
se esperan en el Ecuador en los préximos 24 anos. Para 50 anos, se tendré:
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-

] 0
Ny = :—4 x 0.7729 = 1.61

=

En resumen. en los préximos 24 anos se espera en el Ecuador 1 sismo de
magnitud My = 7.0 y en los préximos 50 afios 2 sismos de la misma magnitud.
Contados a partir de 1987.

A la ecuacién (1.5) se le conoce como ley de Richter, la misma que puede
escribirse también de la siguiente forma:

M

v =ae? (1.6)

donde v es la tasa de ocurrencia anual de eventos de magnitud mavor o
igual que M. La relacién que existe entre las variables a, b v a. 3 son las
siguientes:

a = loga (1.7)

3= =bin 10 (1.8)

Tanto los pardmetros a, b como a. 3 se obtienen de un ajuste de minimos
cuadrados. La pendiente b indica que tan rapido o lento se mueve una
zona de fallamiento. De los estudios de peligrosidad sismica realizados
en el Peri®® el valor de b varia entre 0.67 v 1.29. Para el Ecuador(®®
el valor de b se encuentra entre 0.58%8 y 1.078. En Venezuela®”, para la
regién comprendida entre los 49°N — 12°N y 68°W — 75°W este valor
varié entre 0.85 v 1.09

En funcién del Momento Sismico se puede determinar la actividad sismica
de una area fuente*”. para ello se tiene:

M ox MTP

N(Mo) = (1= 3) e (1.9)

(Mafor
siendo N (Mo) el nimero de sismos con momento sismico mayor o igual a

Mo, M es la tasa media anual de ocurrencia de momentos sismicos. Por
otra parte. se tiene:

-‘Mma:c — 10(15.’%50'{"118) (110)

donde M es la méxima magnitud esperada en la zona. El momento
sismico M, se puede evaluar con la siguiente ecuacién:

My=hILDy (1.11)
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en la cual h v L es el ancho y largo de la zona de fallamiento, D el
desplazamiento v u el médulo de rigidez. Lo més apropiado para deter-
minar el momento sismico es a partir de las ondas superficiales de los
registros(128),

En cada zona fuente, se debe determinar la méxima magnitud Mmqz que
se espera, para ello existen diferentes férmulas empiricas que relacionan la
longitud de rotura de la falla L. con Mpqar. Una de las primeras relaciones
fue suministrada por Idda en 1959 para fallas inversas

‘Mmaz = 5.47 + lOlOg ki (1.12)
Mmar = 6.04+ 0.79l0og L (1.13)

La ecuacién (1.12) es para sismos profundos y la ecuacién (1.13) para
sismos superficiales e intermcdios.

Por otra parte, en base al estudio estadistico de 58 sismos ocurridos a nivel
mundial y lo deducido con base en la geologia®” para fallas transcurrentes
se tiene:

.'.Mmaz = 6.04 + 0.704[09 L (1.14)

donde 3.5 Am < L < 420 Km. oy, =0.3 M, < 8.

En la evaluacién de la peligrosidad sismica de Colombia®®), utilizaron
las ecuaciones propuestas por Ambrasseys para determinar la magnitud
maxima, estas son:

L = 110Mmez=3.35)  Iipnitelnferior (1.15)
L = ¢(1:596Mmoz—7.56) MejorAjuste (1.16)
L = ¢{1:615Mmqz—8.58) LimauteSuperior (1.17)

Se aprecia que la relacién entre la Magnitud Méxima Mpmq; v el logaritmo
de la longitud de rotura es de tipo lineal, de la forma:

donde A v B son constantes que se obtienen por regresion lineal. Es
conveniente que los valores de A y B se obtengan con sismos de una
determinada zona geografica como lo propone Acharya'®*”. Por otra parte.
Slemmons*! propone calcular la magnitud maxima en base al tipo de
falla. Cuando en una zona fuente. no se tiene un tipo de falla definido es
conveniente utilizar la metodologfa propuesta por Acharya.

Para América del Sur. Acharya propone la ecuacién (1.19) para encontrar

la magnitud maxima, la misma que fue obtenida a partir de 31 eventos
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con magnitud superior a 7. Por lo tanto. para magnitudes inferiores su
aplicacién es incierta.

.an')_a_r = 2.30 + 28310g L (119)
A manera de ejemplo se va a determinar una relacién entre Mmqez v la
longitud de rotura L. en base a los datos de la tabla 1.9 que presenta

Winkler{4?),

Tabla 1.9 Relacién entre Magnitud M y Longitud de rotura L.

SISMO LONGITUD FALLA MAGNITUD
' (L) (M)
Alaska, 1964 600 8.5
San Francisco, 1906 450 8.3
Mongolia, 1957 280 8.3
Kern Co, 1952 50 7.8
Niigata, 1964 100 7.5
Turkey, 1953 50 7.2
Imperial Valley, 1940 - 60 7.1
Fairview Peak, 1954 36 7.1
Montana, 1959 30 7.1
San Miguel. 1956 19 6.8
Parkfield. 1966 3R 5.3

La ecuacién que se obtiene luego del ajuste por minimos cuadrados. es:

Mmaz = 4.86 + 1.33log L ©(1.20)

El coeficiente de correlacién de la ecuacién (1.20) es 0.782. que es un
valor bajo. En los estudios de peligrosidad sismica se puede aplicar una
ecuacién como las indicadas para encontrar la maxima magnitud espe-
rada en la fuente pero es conveniente comparar el valor obtenido con el
registrado instrumentalmente. De igual forma en las ecuaciones que de-
finen la magnitud méxima se deben indicar parametros estadisticos como
el coeficiente de correlacién v la desviacién standar para incluirlos en la
evaluacién de la peligrosidad sismica.

Finalmente. se debe indicar que hay ecuaciones en las cuales se incluye
el desplazamiento permanente D en la determinacién de la magnitud
méxima. Una de ellas es la presentada en la ecuacién (1.21). en la cual L
v D, se expresan en centimetros?”.

Mpmar = 1.1 + 0.4log(L* 22 D?) (1.21)

La evaluacién de la peligrosidad sismica se ejecuta utilizando los algorit-

mos propuestos por Algermissen®*#®), cuya formulacién matemética esta descri-
to en referencias (26.34). La metodologia de cdlculo se resume a continuacion.
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1) Dividir al Pais en una cuadricula de 30 minutos por 30 minutos.

ii)

iii)

iv)

v)

Determinar en cada area fuente, los coeficientes a y b de la ecuacién (7.5)
por medio de una regresién exponencial con los datos correspondientes a
sismos de magnitud mayor o igual a M,;,. Siendo M,,;, la magnitud
minima seleccionada en el estudio. En la evaluacién de la peligrosidad
sismica de Venezuela®®) se consideré M,,;, = 4.0 y en la evaluacién de la
peligrosidad sismica de Colombia®® M,,;, = 3.0.

Determinar la longitud de rotura de la falla y la maxima magnitud espe-
rada.

Calcular la frecuencia anual de ocurrencia de aceleraciones en cada ver-
tice de la cuadricula. Se puede utilizar el programa de ordenador de Mc
Guire!*. Previamente se habr4 seleccionado una lev de atenuacién de
movimiento del suelo.

Como ejemplo se indican los valores obtenidos para Quito®® en la tabla
1.10

Tabla 1.10 Aceleracién maxima y tasa media de ocurrencia para Quito(%).

LUGAR | ACELERACION MAXIMA | TASA DE OCURRENCIA
(A (cm/s2) (veces/afio)
Quito 50 0.382
100 0.0389
150 0.0105
200 0.00392
250 0.00177
300 0.000891
400 0.000269
500 0.0000996

Obtener la aceleracién o velocidad méxima esperada en cada vertice de
la reticula, utilizando el programa : “Line Source Model” de A. Der Kiu-
reghian®® o utilizando una distribucién de valores extremos tipo II que
fue lo seleccionado para el caso de Ecuador(®®.

La distribucién de valores estremos tipo II, aplicada al caso de acelera-
ciones, es de la siguiente forma:

In[=In F(A)]=-81In K - 31n Amaz (1.22)

que puede escribirse de la siguiente manera:
F(A) = ¢~ (kAmaz)™? (1.23)
siendo F'(A) la probabilidad de no excedencia de la aceleracién méxima

Amaz. Los pardmetros 3 y k se obtienen del ajuste por minimos cuadra-
dos. Con los datos de la Tabla 1.10. se obtuvo para Quito(2®)
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La ecuacién (1.23) es valida para un afio. Para el caso de 50 anos. tiempo
de la vida ttil de las estructuras. lo que cambia es el valor de k, ahora
serd k—. En consecuencia la ecuacién (1.23). queda:

508
-3
B4 )
—71 ‘imazr

F(A) = e(soff’ (1.24)
Para el caso de Ecuador. la probabilidad de no excedencia en 50 anos se
consideré del 90%. Luego al reemplazar en la ecuacién (1.24), se tiene:

-3
(%Am)
0.9 = ¢ \503

de donde:

1
0.10547
maz = ——— (1.25)

1
509

Reemplazando los valores de k v 3, encontrados para Quito, en la ecuacién
(1.25) se obtiene:

Anar = 227.37 c:m./.s2 = 0.232g

vi) Se dibuja el mapa de isoaceleraciones. si se ha estado trabajando con
aceleraciones o puede ser el mapa de isovelocidades o el parametro selec-
cionado para el estudio de la peligrosidad sismica.

1.7 PERIODO DE RETORNO

Dependiendo del tipo de obra civil se determina la vida 1til de la es-
tructura v la probabilidad de excedencia con las cuales se va a determinar los
mapas de isoaceleracién que definen la peligrosidad sismica a escala regional. Es
importante destacar que durante la vida atil de las edificacién pueden ocurrir
aceleraciones mayvores que las especificadas en el diseno.

Para edificaciones los cédigos de Venezuela'®) y Colombia®®® han consi-
derado una vida ttil ¢ de 50 afos v una probabilidad de excendencia p del 10%.
valores recomendados por el ATC-3-051*® ¥ que estan asociados a un periodo
medio de retorno de 475 anos.

1
Te~ —— (1.26)
L—{l—piF
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Figura 1.4 Peligrosidad sismica para Colombia®®). Mapa de Isoaceleraciones
para una vida Gtil de 50 ahos con una probabilidad de excedencia
del 10%. La aceleracidn horizontal es multiplicada por el valor de la
gravedad.

El periodo de retorno*” se puede evaluar con la ecuacién (1.25) v es
el tiempo promedio transcurrido entre dos mowvimientos sismicos que tienen la
misma aceleracion del suelo, para el caso que nos interesa. En general. se
puede considerar otra variable de movimiento del suelo v determinar ¢l periodo
de retorno.
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Figura 1.5 Peligrosidad sismica para Ecuador(?%). Mapa de Isoaceleraciones para
una vida util de 50 afos con una probabilidad de excedencia del 10%.
La aceleracién horizontal es multiplicada por el valor de la gravedad.

1.8 MAPAS DE PELIGROSIDAD SiSMICA

Varios son los trabajos que se han realizado de peligrosidad sismica a nivel
regional de un mismo Pais pero se han efectuado para diferentes probabilidades
de excedencia, como para diferentes periodos de retorno. En consecuencia no
se puede comparar cuantitativamente los resultados encontrados pero si cuali-
tativamente.

Con el objeto de analizar los resultados obtenidos a nivel de frontera
limitrofe. en los estudios de peligrosidad sismica realizados en forma independi-
ente en las repuiblicas de Colombia®® y Ecuador®® se presentan en las figuras
1.4 ¥ 1.5 los mapas de isoaceleracién obtenidos.

Al examinar las figuras 1.4 y 1.5 se concluye que en la frontera limitrofe
de los dos paises hay una muy buena correlacién en los valores de la aceleracién
mdxima del suelo obtenidos a nivel de roca. Por ejemplo en la ciudad de Pasto.
figura 1.4. la aceleracién méxima obtenida por Sarria et al®® es 0.21g. En cam-
bio de los estudios realizados por Aguiar®®, figura 1.5. en Pasto la aceleracién
maxima inferida es 0.23g. Por otra parte. en los dos mapas de isoaceleracién se
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F igura 1.6 Mapa de lsoaceleraciones para Espana. para un periodo de retorno
de 500 afios(*®). La aceleracién horizontal es multiplicada por el valor
de la gravedad.

observa que a partir de estas ciudades hacia el Oceano Pacifico las aceleraciones
se incrementan.

El mapa de peligrosidad sismica, presentado en la normativa colombiana
NSR-986® no difiere mayormente con respecto al trabajo realizado por Sarria,
Bernal v Echeverry. en 1980. que consta en la figura 1.4

En la figura 1.6 se presenta el mapa de peligrosidad sismica de Espana‘®’
para un periodo de retorno de 500 afios. Evidentemente, Ecuador v Colombia
tienen mayor peligrosidad sismica que Espania. Notese ademaés que en Espana
existen zonas asismicas.

1.9 COMENTARIOS

Se ha presentado en forma general la metodologia que se sigue en los
estudios de peligrosidad sismica. a nivel macro, tendientes a la obtencién de
espectros de diseno de estructuras. En éste contexto. es lmportante tener en
cuenta lo siguiente:

¢ Los estudios de peligrosidad sismica deben ser realizados por un grupo de
especialistas entre los que se encuentren: sismdélogos, geofisicos, fisicos ¥
lo fundamental ingenieros civiles que se encuentren trabajando en el area
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de las estructuras sismo resistentes.

* Los estudios de peligrosidad sismica definen mapas de peligrosidad sismica
a partir de los cuales se obtiene la zonificacidn sismica de una determinda
Regién, Provincia o Pafs.

e Los mapas de peligrosidad sfsmica determinan un solo punto del espectro
de disefio. que en el capitulo siguiente se denomina A, v es el valor de la
aceleracién asociada al perfodo de la estructura 7 = 0.

e Dependiendo el tipo de estructura (puente, edificio, presa, etc) se define la
vida 1til para el estudio de peligrosidad sismica, v en base a la importancia
de la estructura se define la probabilidad de excedencia. Por ejemplo. si
se trata de una estructura provicional la probabilidad de excedencia se
puede considerar del orden del 22% o m4s alto.

e Con el objeto de que los mapas de peligrosidad sismica tengan un caracter
mas general. En el sentido de que puedan adaptarse a cualquier vida ttil
de la estructura y a diferentes probabilidades de excedencia, la tendencia
actal®” es presentar dos mapas de peligrosidad sismica, en el uno se
definen valores de a* v en el otro valores de 7. De ésta manera el peligro
sismico queda definido de la siguiente manera:

LnP = —t(afa*)™" (1.27)

Donde P es la probabilidad de que la aceleracién del terreno no exceda
el valor de a. en un horizonte de t anos. Por otra parte, t es la vida 1itil
de la estructura. a*,~ valores caracteristicos del peligro sismico v a es la
aceleracién méxima del terreno en (cm /s2).

e Es importante conocer que durante la vida util de la estructura. existe
la posibililidad aunque muy remota. de que se presente un sismo cuya
aceleracién méxima sea mayor a la reportada en los estudios de peligrosi-
dad sismica. Pero de igual forma el proyectista estructural sabe que su
estructura cuenta con una reserva de energia sismica. cuenta ademas con
una sobrerresistencia. temas que son abordados en el capitulo 3.
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CAPITULO 2

ESPECTROS ELASTICOS

Se presenta el marco tedrico tendiente a la formulacién de espectros de
disefio eldstico. Para ello, primeramente se presenta la definicién de espectro
de respuesta, se ilustra la importancia de conocer las formas espectrales v el
significado de los méximos valores de un espectro. Luego se describen los Pseudo
Espectros empezando por el trabajo desarrollado por Housner en 1952. Hudson
en 1962, siguiendo con los trabajos de Newmark v Hall desarrollados en la
década de los afios setenta. se detallan las contribuciones cientificas de Riddell
v Newmark en 1979 y finalmente se presenta los resultados de los trabajos de
Garcia y Riddell, desarrollados en 1995 sobre esta tématica.

El suelo tiene un papel fundamental en la determinacién de las formas
espectrales, razén por la cual se presentan dos trabajos que han servido de base
para la formulacién de cédigos, el uno desarrollado por Hayvashi et al en 1971
con registros de sismos de Japén v el otro el desarrollado por Seed et al en
1976 con sismos registrados en U.S.A. Con estos trabajos como base v con la
informacién sismoldgica que han dejado terremotos recientes como el registrado
en México en 1985. se presenta una nueva formulacién de espectros de disefio
sismico eldstico. que seguramente se incluiré en el nuevo cédigo de edificaciones
sismo resistentes de Venezuela. el mismo que reemplazard al de 1982. De igual
forma. se presenta el nuevo espectro de diseno eléstico de la Norma Colombiana
de disefio v construcciones sismo resistente NSR-1998: por ser de interés se
comparan estas dos formas espectrales.

Finalmente. en base a los sismos de 1981 y 1985, registrados en Chile. que
son de alta frecuencia. se determinan dos pardmetros del espectro de disefio 7*

v T los mismos que se comparan con los espectros de diseno indicados en el
parrafo anterior.
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2.1 RESENA HISTORICA

Por los anos de 1915, Naito!’! diseniaba sus estructuras ante sismos con-
siderando como fuerzas laterales una fraccién del peso de sus elementos ¥ sus
edificaciones tuvieron un buen omportamiento durante el sismo de Tokyo de
1923 lo que no ocurrié con otras edificaciones que colapsaron.

A partir de 1930 se reconocié el problema sismico como un problema
de dindmica de estructuras v ya se empezaron a definir modelos numéricos de
cédlculo®®%), en los que se establecieron bien las variables involucradas. En
1934 Benioff®*) introduce la definicién de espectro de respuesta. Sin embargo
de esto todavia existen provectistas estructurales que a lo mucho la naturaleza
dindmica del problema sismico. la consideran al calcular el cortante basal V5:
por otra parte. determinan el periodo de vibracién T de la estructura utilizando
ecuaciones muy elementales. lo propio ralizan con la determinacién de las fuerzas
laterales estaticas equivalentes. Existen importantes avances en el analisis lineal
v no lineal de estructuras que deben ser acogidas.

En 1952. Housner® presenta el pseudo espectro de velocidades. Luego
en 1959. Housner®® propuso el primer grupo de formas espectrales promedio.
normalizando para el efecto 8§ registros obtenidos de los siguietes terremotos:
El Centro 1934 v 1940. Western Washington. (Olympia) 1949 v Kerb County
(Taft) 1952.

Havashi, Tsuchida v Kurata® en 1971. presentan formas espectrales
promedio trabajando con 61 acelerogramas registrados en Japén. lamentable-
mente muchos de los registros tenian aceleraciones muy bajas y las condiciones
del subsuelo en las estaciones de los registros se conocen parcialmente. por estos
motivos los resultados obtenidos son considerados como preliminares.

Newmark. Blume v Kapur”' en 1973 presentaron los resultados a los que
llegaron trabajando con acelerogramas cuya aceleraciéon maxima del suelo es
mayor que 0.1g. Los estudios realizados los dividieron en dos grupos. ... En
el primer grupo obtuvieron espectros normalizados con respecto a la acelera-
cion mdzima del suelo .... para el efecto trabajaron con 33 registros. ... En
el segundo grupo obtuvieron espectros normalizados con respecto a la velocidad
mdzima del suelo .... en este caso trabajaron con 28 registros. En los estudios
realizados no se clasifico los registros de acuerdo al tipo de suelo. Fue Shannon
& Wilson/Agbabian Associates®™) quienes clasificaron los registros de Newmark
et al” en funcién del tipo de suelo en el cual fueron registrados: concretamente.
consideraron tres tipos de suelos: roca, suelos rigidos v suelos profundos obte-
niendo formas espectrales diferentes para cada tipo de sueio.

Seed. Ugas v Lvsmer(®® ampliaron el estudio y consideran 104 registros
obtenidos en sitios en los cuales se conoce con cierta exactitud las condiciones
del suelo. El trabajo realizado fue publicado en 1976 v ha servido como base
para la formulacién de normativas sismo resistentes.

Por otra parte. es abundante el trabajo desarrollado para la construccién
de espectros tripartitos. Sin embargo se debe indicar que Hudson''*! en 1962 fue
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uno de los pioneros en la definicién de pseudo espectros. las investigaciones han
continuado por parte de Newmark v Hall®*!’ en 1969. Mhoraz. Hall y Newark®
en 1972. Riddell v Newmark!!” en 1979. Garcia y Riddell"™® en 1995. Las
principales contribuciones en esta temdtica serdn presentadas posteriormente.

2.2 ESPECTROS DE RESPUESTA

El cédigo de edificaciones antisismicas de Venezuela'® presenta la siguien-
te definicién de espectro: Define la respuesta mdzima de osciladores de un
grado de libertad y de un mismo amortiguamiento, sometidas a una historia de
aceleraciones dada, ezpresada en funcién del periodo. En resumen, el espectro
es un grafico en cuya abcsisa se presenta el periodo o la frecuencia natural de
vibracién v en la ordenada se indica el pardmetro de respuesta méxima que
se ha seleccionado. Normalmente este parametro es la aceleracién, velocidad o
desplazamiento.

2.2.1 Sistema de un grado de libertad

La ecuacién diferencial del movimiento para un sistema de un grado de
libertad sometida a una accidn sismica, es:

mé(t) + cq(t) + kq(t) = —mU(t) (2.1)

donde m. ¢, kson la masa, amortiguamiento y rigidez del sistema. g(t), ¢(t). q(%)
son el desplazamiento. velocidad v aceleracién relativos de la masa con respecto
al suelo, l';'g(t) es la aceleracién de la excitacién sismica. La ecuacién (2.1)
es para el analisis sismico lineal en el cual se ha considerado amortiguamiento
viscoso. Por otra parte. se define:

W = | (2.2)
m
C (]
Cm— = —— 2.3
k Cer 2vVm k ( )
. 2r
W/n =? (2.4)

siendo Wi, la frecuencia natural no amortiguada y ¢ la fraccién de amortigua-
miento critico. En funcién de estas ultimas variables. la ecuacién (2.1) puede
reescribirse de la sigulente manera:

(1) + 20Wnd(t) + Wiq(t) = —T4(¢) (2.5)
En general. existe dos formas de encontrar la solucién de la ecuacion dife-

rencial de segundo orden indicada en la ecuacién (2.5) que son: i) encontrar una
solucién analitica exacta. y. ii) encontrar una solucién aproximada empleando
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métodos numéricos. Para la solucién analitica se puede trabajar con la integral
de Duhamel®. cuya respuesta. es:

1 i e U (4 . .

glt) = — w_/o Uy(r) e Wal=7) Sin[We(t - r))dr (2.6)
a

Wa =Wny/1 -2 (2.7)

La ecuacién (2.6) corresponde a la solucién particular de la ecuacién dife-
rencial (2.5). La solucién homogénea no se incluye en la ecuacién (2.6) toda vez
que la excitacién se aplica cuando el sistema est4 en reposo. En estas condiciones
los términos correspondientes a la vibracién libre (solucién homogénea) son
nulos.

La segunda forma de solucién. es mediante métodos numéricos. En este
contexto uno de los algoritmos mds utilizados es el Método de Newmark(!®),
utilizando el valor de 5 = 1/6 que corresponde a variacién lineal de la acele-
racion.

Al derivar, con respecto al tiempo t la ecuacién (2.6), se obtiene una
expresién para calcular la velocidad ¢(¢) v derivando de nuevo se encuentra la
aceleracién g(t).

Los espectros de respuesta en desplazamiento Sy. velocidad S, v acelera-
cién Sg. se obtienen para un cierto acelerograma, como los maximos valores de
la respuesta del sistema.

Sqg=14q(t) limaz (2.8)
Sy = I Q(t) |7na.r (2-9)
Sa = I Q(f) |7na.r (2-10)

En la figura 2.1 se indica en forma gréfica la construccién de los espectros
de respuesta. Es importante hacer las siguientes observaciones de los espectros
de respuesta eldsticos:

e Para sistemas de periodo muy pequeno (T — 0), edificaciones muy rigi-
das. se observa que: S; = 0. S, = 0y Sq — l".gma..z-‘ Siendo ['}gmu la
méxima aceleracién del acelerograma.

e Para sistemas de periodo muy alto (I" — oc). edificaciones muy flexibles,
se observa: Sy = Ugors Sv = Ugpeyw Sa = 0. Siendo Uy, . Ugrmer lOs
valores maximos de desplazamiento v velocidad del acelerograma.

o Los espectros de respuesta suministran la respuesta méxima de cualquier
oscilador de un grado de libertad. definido por sus propiedades dindmicas
Ty

e Con un acelerograma se pueden encontrar por lo menos tres espectros de
respuesta: S;. Sy, y Se.
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Figura 2.1 Determinacion de los espectros de respuesta elasticos.

2.2.2 Fraccién del amortiguamiento critico

Como se indicé los espectros de respuesta elasticos se construyen para
una determinada fraccién de amortiguamiento (. el mismo que se considera
constante en la evaluacién de la respuesta dinamica.

El valor de ¢ depende del tipo de material, estructura y fundamentalmente
del nivel de esfuerzos a que estd sometida la estructura. Newmark ¥ Hall*V,
recomiendan los valores de (, indicados en la tabla 2.1.

2.2.3 Importancia de las formas espectrales

La aceleracion mdzima de un sismo no es un indicativo determainante que
sirva para indicar el grado de dano en las estructuras: es necesario tener en
cuenta ademas el contenido de frecuencias. el tiempo de duracién. tipo de suelo
v topografia para poder asociar el movimiento sismico con el dano registrado en
las edificacioncs. Los acelerogramas v consecuentemente los espectros toman en
cuenta las variables indicadas v se puede indicar que las estructuras cuyo periodo
coinside o estdn cercanas con los periodos del espectro en los cuales la respuesta
es mdzima. son las que mds dano sufren. En la figura 2.2 se presenta los
espectros de respuesta eldstica del sismo de Northridge*? de 1994 obtenidos de
4 acelerogramas registrados muy cerca del epicentro. Ademas consta el espectro
de disefio del ATC3-S2 que estaba vigente en la zona. Del andlisis de la figura
2.2 se pueden hacer los siguientes comentarios:
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Tabla 2.1 Valores de amortiguamiento ¢ recomendados por Newmark y Hall'!),

ESPECTROS ELASTICOS

con uniones clavadas

NIVEL DE TIPO Y CONDICION ¢
TENSIONES DE LA ESTRUCTURA (EN %)
Tensiones de servicio a) Tuberias Vitales la2
menores al 50% de b) Acero soldado, hormigén 2a
los de fluencia pretensado, hormigén muy reforzado
con pequefo amortiguamiento
¢) Hormigén armado con 3a3
fisuramiento considerable
d) Acero apernado y/o remachado: Sar’
estructuras de madera con
uniones apernadas o clavadas.
Tensiones a nivel de a) Tuberias Vitales a3
fluencia o cercanos b) Acero soldado, hormigén 5a7
a la fluencia pretensado sin pérdida
completa de la pretensién
c) Hormigén pretensado con pérdida 7alo
completa del pretensado.
d) Hormigén Armado 7al0
e) Acero apernado v¥/o remachado, 10a 15
estructuras de madera con
uniones apernadas.
f) Estructuras de madera. 15 2 20

0 @ 1 1 |

Sonta Monica FF (PGA=0.88 g, r=24 km)
~= Syimar FF (PGA=0.84 g, r=15 km)

- Newhdll (PGA=0.59 g, r=19 km)

= Areto FF (PGA=0.34 g, r=9 km)

----- ATC3-S2 (PGA=0.4 g)

L

Fy/W

Figura 2.2  Espectros de respuesta eldsticos del sismo de Northridge!!2) del 17 de
enero de 1994. En ordenadas se presenta la relacién F, / W, siendo

Fy la fuerza lateral v 1 el peso del oscilador.
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1) El registro de Arleta se encuentra a 9 Km. del epicentro v corresponde
al acelerograma mdés cercano a. epicentro. de los cuatro analizados. alli
la aceleracién horizontal méxima del suelo fue de 0.34g. En cambio, el
registro de Santa Ménica corresponde al mas lejano, se encuentra a 24
Km. de la zona epicentral ¥ sin embargo es el que mayor aceleracién
registré. de los analizados, 0.88¢g. Esto se debe a la forma de propagacion
del sismo v el tipo de suelo.

(V]
-~

Las estructuras cuyos periodos coincidia con los periodos de valores ma-
ximos de los espectros. fueron las que mayor dano sufrieron?.

En la zona del espectro del espectro de respuesta eldstico, donde se ob-
tienen los mayvores valores espectrales se debe a que para esos periodos de la
estructura las frecuencias naturales de las edificaciones se acercan a las frecuen-
cias dominantes de las ondas sismicas en la base. presentandose una especie de
resonancia de la estructura con el sismo.

Por otra parte, las ondas sismicas que llegan a la base de la edificacion
han sido filtradas por el suelo que se halla sobre la roca basal y adquieren de
alguna forma la frecuencia dominante del sitio. Por esta razén es fundamental
conocer el periodo de vibracién del suelo sobre el que va la edificacién y el de
la estructura. para saber si hay o no posibilidad de entrar en resonancia.

Con relacién a la figura 2.2, se puede indicar que si se habria tenido
una misma estructura. en los cuatro lugares donde se obtuvieron los registros.
todos ellos muy cercanos al epicentro, se habrian tenido diferentes respuestas
estructurales v consecuentemente el dano habria sido distinto. ‘

En la figura 2.3. se presenta los espectros de respuesta elésticos!!®) de tres
eventos sismicos en los que se pone de manifiesto la influencia del suelo en la
forma espectral.

Sa/A max

4 —
3.5 =
3 -

25 —

INPERIAL VALLEY
0.5 MAYO 18—1910,NS

1 T T 1 T T T T T T T T T T T 139
0.1 0.3 0.5 0.7 098 1.1 1.3 1.5 1.7 1.9 21 23 25 27 2.9 3.1 3.3 3.5 3.7 3.9 4.1

Figura 2.3  Espectros dec respuesta normalizados. Comparacién de efectos de
sitio en la forma del espectro de respuesta de aceleraciones!!®).

Del andlisis de la figura 2.3 se pueden realizar los sigulentes comentarios:
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1) La mayor flexibilidad del suelo da una mayor amplificacién de la acelera-
cién en la estructura. Los mayores valores espectrales se observan en el
registro del sismo de México/85 que corresponde a un suelo muy blando.

2) Las condiciones locales del suelo determinan diferentes zonas del espectro
donde se alcanzan los mayvores valores espectrales.

2.3 PSEUDO ESPECTROS

Al derivar la ecuacién (2.6) se obtiene la velocidad ¢(¢) v derivando esta
se obtendrd ¢(t). las expresiones que se encuentran son:

i . .
g(t) =— WL'/ Ug(7) e‘an(t_T)S-in[Wa(t —7)]d7
avyo

g(t) = — fo t Ug(r) e SWrl=T)Cos[W,(t — 7)]dr

+ Wa(g(t) (2.11)
§(t) + Ug(t) =W / L Eg(r) e~SWRl=T) in[Wa(t — r)ldr
— 2 Wag(t) — (CWa)?q(t) (2.12)

Por otra parte, en la tabla 2.1 se observa que los valores de ( varian entre
1 v 20%. correspondiendo este tltimo valor a un estado en que la estructura esta
sometida a grandes esfuerzos. Al reemplazar los valores de ( habituales en la
expresién (2.7) se obtiene que Wy = W},. De igual forma se puede despreciar los
valores que se encuentran fuera de la integral de las ecuaciones (2.11) ¥ (2.12)
por que estan multiplicados por { que es un valor pequenio. Asimismo Hudson®4
establecié que la funcién Coseno que aparece en la ecuacién (2.11), puede susti-
tuirse a efectos de célculo por la funcién Seno sin cometer mayores errores al
calcular la respuesta méxima. Esta aproximacién basada en la aleatoriedad de
los movimientos del suelo** es valida para el rango de frecuencias que tienen
las estructuras. Con estas consideraciones se introducen tres nuevas cantidades
definidas como Pseudoespectros de respuesta de desplazamiento. velocidad ¥
aceleraciéon PS;, PS, y PSq, respectivamente.

1 gt s
PSy = ———,—j Ugl7) e W=D Sin[Wn(t — 7)]d7 lmaz  (2.13)
W'n o
1 - _
PS,=| - / Uolr) e W2l=T) Sin[Wi(t — 7))d7 |maz (2.14)
(o]
t .. R
PS, = | Wn/ Uy(r) e=SVnl=7) Sin[Wi(t — 7)ldr mas (2.15)
o

Al observar las ecuaciones (2.13) a (2.15) se concluye que:

PS, =W,PSy (2
PS, =W2P5Sy, (2.
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Se ha encontrado que para el rango de valores de T v ¢ de interés practico

en ingenieria estructural los pseudo espectros son muy parecidos a los espectros
reales**1%)

PSy22 S, PSS, % 85, (2.18)

Para periodos mayores a 3 segundos las curvas de los pseudo espectros
difieren de las curvas de los espectros, lo propio sucede para periodos menores
a 0.10 segundos. La mayor parte de estructuras tiene periodos comprendidos
entre 0.10 vy 3 segundos por lo que se acepta que:

Sv =W,n5d (2.1
Sa =W25; = WpS, (2.20)

La tltima expresién se utiliza en el Método de Superposicién Modal, para
encontrar las respuestas méximas de un edificio sometido a acciones sismicas.

Por otra parte, las ecuaciones (2.19) y (2.20) permiten obtener en un solo
grafico los tres espectros Sy, Sy, y Sq en una escala logaritmica. que se tratard
con detenimiento en el siguiente numeral. Este tipo de gréficos se denomina
espectros tripartitos.

2.4 ESPECTROS DE RESPUESTA SUAVIZADOS

Estudios estadisticos sobre numerosos espectros de respuesta han llevado
a investigadores como Newmark v Hall*''® ha presentar una metodologia de
céiculo tendiente a la obtencién de espectros de diseno, basados en los pseudo
espectros. Estos estudios iniciron en la década de los aflos sesenta. para lo cual
tomaron todos los acelerogramas registrados en U.S.A.. encontraron sus espec-
tros de respuesta. los normalizaron v emitieron las siguientes observaciones:

¢ En la zona de periodos cortos la aceleracion espectral permanece constante
v es igual a la aceleraciéon méxima del registro.

e En la zona de periodos medios la velocidad espectral permanece constante
v en la zona de periodos altos el desplazamiento espectral se mantiene
constante. Por lo tanto en estas zonas el valor de Sq. Sy, y S4 es inde-
pendiente del periodo.

o Es posible estimar los valores del espectro. conociendo tdnicamente los
valores maximos de la aceleracién. velocidad v desplazamiento del terreno.
mediante las siguientes ecuaciones:

Su=0a Cyper (2.21)
Se =a Uy, (2.22)
Sd =aq Ugpoz (2.23)
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donde aq. ap. a4 son los factores de amplificacién dindmica de la acele-
racién, velocidad v desplazamiento, respectivamente.

Los factores de amplificacién dindmica medios. que obtuvieron!!¢) son
los siguientes:

aq =3.21 — 0.68In¢ (2.24)
ay =2.31 — 0.41in¢ (2.25)
ag =1.82 = 0.27In( (2.26)

( se expresa en porcentaje. La probabilidad de excedencia en este caso es
del 50%. Por otra parte, los valores obtenidos para la media de los datos
estadisticos més una desviacién standar. son:

aq =4.38 — 1.04in¢ (2.27)
ay =3.38 — 0.67in( (2.28)
ag =2.73 — 0.45InC (2.29)

Al utilizar las ecuaciones (2.27) a (2.29) la probabilidad de no excedencia
es del 84.1%. ,

Se construye el espectro de disefio suavizado de acuerdo a lo indicado en
la figura 2.4 o

S3
sa sd
Sv Sa
- Sa{r’m
2
Sa (171}
™10 74 ™. T ' ™o 1% T* T*
Figura 2.4  Formas espectrales Propuestas por Newmark y Hall!11-1%)
T* =2,-§i T+ =z—.§i (2.30)
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2.4.1 Estimacién de los movimientos del terreno

En los estudios de peligrosidad sismica de una determinada regién se ob-
tienen la aceleracién, velocidad y desplazamiento méximos del suelo a esperarse
durante la vida 1til de la estructura ¢ con un determinado nivel de probabi-
lidad de excedencia p. Por falta de informacién sismica, lo que normalmente
se determina es la aceleracién méxima del suelo tnicamente. Para encontrar
la velocidad y desplazamientos méximos del terreno, cuando no se dispone de
informacién confiable se puede utilizar los cuosientes entre los valores de ve-
locidad v aceleracién U Imaz] Ugmu v entre el producto de la aceleracién por el
desplazamiento para la velocidad elevada al cuadrada i;—gmaz Ugmaz/ Ugmax.

Estas relaciones dependen del sitio del registro. de la distancia epicentral
v de la magnitud. Newmark et al'” encontraron las siguientes relaciones para

suelos firmes ..., para sismos con magnitud Ms = 6.5 v a una distancia
epicentral de 100 A'm

Comes _190em/s/g (2.31)
L'gma.t
L'.gr.':zvaz rgmar =6 (232)
(ngar)2

Para ... registros en roca ... la relacién entre la velocidad v la aceleracién
méxima del suelo, varia entre 80 y 90 ¢m/s/g. En cambio que la segunda
relacién vale 6 independiente del tipo de suelo.

La relacién Ugmu / l"f‘gmu varia en un 25%. por cada unidad de cambio en
la magnitud y se incrementa ligeramente con la distancia epicentral. Los valores
presentados en las ecuaciones (2.31) v (2.32) fueron obtenidos estadisticamente
trabajando con registros de la costa oeste de los U.S.A.. cercanos a la falla de
San Andres.

Posteriormente. Riddell y Newmark!” ampliando la muestra de datos
encontraron los siguientes valores promedios:

U
Imer _88 9emn/s/g (2.33)
Z-':_(}'rmz:r
Z-’!g'rr_z,ar L‘gn;ar =5 (‘234)
([‘"gmar)

Por otra parte. los factores de amplificacién encontrados por Riddell vy
Newmark!!” para un 5% de amortiguamiento. son:

] =~

ag = 1.47 ay = 1.53 Qg = 2.28 (2.335)

Finalmente, uno de los dltimos trabajos de investigacién en este campo. es
el desarrollado por Garcia y Riddell*®!*), quienes trabajan con 52 registros de
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sismos ocurridos en la costa oeste de U.S.A.. México (1985), Chile (1981, 1985),
Loma Prieta (1989). Northridge (1994), entre otros. Es decir con la mayor
informacién instrumental de eventos sismicos que han dejado dafio en América,
hasta fines del siglo XX. Es importante destacar que en el estudio realizado no

clasificaron los registros de acuerdo al tipo de suelo. Los resultados encontrados,
son:

D’-

ZImez 98 5cm/s/g (2.36)
'9maz
UsneeUgnes _ 237
( 'gma:r)
ag=1.76 oy = 1.67 agq = 2.09 (2.38)

La metodologia de obtencién del espectro tripartito, indicada en la figura
2.4 ha sido modificada ligeramente por Riddell y Newmark!” y es la que se
presenta en el siguiente apartado, con la realizacién de un ejemplo.

2.4.2 Aplicacién practica

& Se desea construir un espectro de diseno sismico, para un 5% de amor-
tiguamiento, en un lugar en el cual la aceleracién méxima del suelo es 0.25
g, valor obtenido de estudios de peligrosidad sismica, para una vida dtil
de la estructura de 50 afios ¥ con una probabilidad de excedencia del 10%.
Se seguira la metodologia y resultados obtenidos por Riddell y Newmark.

[}gma_z =0-25 g
Ugmaz =889 U,

maz

U =5'9(Z;Tgma.z)2/[:rgma..r = :

"Imaz

So =0qUg,,. = 2.228 x 0.25g = 0.557g
Sy =ayUgpae = 1.55 x 22.23 = 34.46cm/s
Sg=0gUgn,. =147 x 11.9 = 17.49cm

En la figura 2.5 se indica la linea base, conformada por los valores maxi-
mos de aceleracién, velocidad y desplazamiento del suelo. Luego estos valores
son multiplicados por los factores de amplificacién encontrando Sq. Su, ¥ Sg-
Finalmente de estas nuevas lineas se unen a la linea base desde los periodos
propuestos por Riddell y Newmark™ que difieren ligeramente a los propuestos
por Newmark v Hall*!:%).

Los valores obtenidos al aplicar los resultados de Garcia y Riddell son
parecidos a los encontrados por Riddell y Newmark.
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Figura 2.5 Espectro de respuesta elastico para 5% de amortiguamiento ¥ una
aceleracién del suelo maximade 0.25 g.

2.5 INFLUENCIA DEL SUELO

Las condiciones locales del suelo pueden modificar las caracteristicas de
los movimientos del suelo, esto se ha puesto de manifiesto an algunos sismos,
entre los cuales se puede mencionar al de San Francisco®, 1957: Skopje®*,
1963; Caracas'®™), 1967; Bucarest™, 1977: Llolleo®™, 1985; Méxicol®®, 1985
v Northridge'?), 1994, entre otros. Razén por la cual los espectros de diseno
deben estar en funcién del tipo de suelo.

Evidencias de las condiciones locales del suelo pueden observarse en los
espectros normalizados de la figura 2.6 presentados por Seed et al®®: quienes
clasificaron ciento cuatro registros en cuatro tipos de suelo, a saber: 1) Registros
en roca (28). ii) Registros en suelo duro con espesor inferior a 60 m. (31), 1ii)
Registros en suelos granulares con profundidad superior a 75 m. (30). v iv)
registros para arcillas medias o arenas (13).

Seed et al®®. luego de la clasificacién de los registros. construyeron los
espectros de respuesta eldsticos para un 5% de amortiguamiento v en la figura
9.6 se indican los espectros de aceleracién promedios para los cuatro tipos de
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Arciilas y arenas blandas a medias

Sueies ne cohesives profundas

Sueles dures

Aceleracion Espectral
Maxima Aceleracion del Terreno

Pericdo (s)

Figura 2.6  Espectros promedios de aceleraciones. normalizados. para un amor-

tiguamiento del 5%. para diferentes condiciones de suelo. Seed et
al(®0),

suelo, indicados. Del andlisis de la figura 2.6 se puede indicar:

o La respuesta mdaxima espectral de los registros en roca se dié para un

periodo de 0.2 s y tiene un factor de amplificacién de 2.3.

e En los suelos duros con espesores inferiores a los 60 m. la respuesta
méxima se dié para periodos de 0.4 s con un factor de amplificacién de

2.8.

o El espectro promedio de suelos no cohesivos profundos tiene dos picos
méaximos, uno a los 0.45 s de periodo con un factor de amplificacién de

2.7 y otro a los 0.90 s de periodo con un factor de 1.9.

e Los registros de arcillas blandas a medias. producen un espectro con un
factor de amplificacién de 2.1. que se d& para un rango de periodos que

varia de 0.3 2 1.0 s.

Por otro lado, Hayashi et al®", en 1971 realizé algo similar a lo realizado
por Seed et al en 1976. con sismos registrados en Japén. Obtuvierédn el promedio
de 61 espectros de respuesta normalizados. correspondientes a 38 terremotos.
incluyendo muchos registros con aceleraciones méximas menores a 0.05 g, por
este motivo los autores japones sugieren que las formas espectrales que se indican
en la figura 2.7 sean consideradas como preliminares. Los acelerogramas se
clasificarén en tres grupos de suelos: duro (arenas v gravas muy densas). blando
(suelos sueltos) e intermedio.

Nétese que para suelos duros el factor de amplificacidén es mayor que 3.
lo que no se presenté en el trabajo de Seed et al®*®). Por otra parte. para suelos
blandos la rama descendente del espectro estd alrededor de 1.7 s.

Cuando se disponen de acelerogramas cuya aceleracién méxima es menor
a 0.1g es muy incierto tratar de obtener espectros de diseno eldsticos. Si bien es
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Figura 2.7 Espectros promedios de aceleraciones normalizados, para 5% de a-
mortiguamiento, para diferentes condiciones de suelo, con sismos re-
gistrados en Japén. Hayashi et al(®%).

cierto, existen una serie de algoritmos que permiten obtener acelerogramas ar-
tificiales. bajo ciertas condiciones, todos estos estudios teéricos tienen una gran
fuente de incertidumbre. Por ejemplo, se pueden generar acelerogramas artifi-
ciales para sismos de gran magnitud a partir de acelerogramas reales de sismos
de pequenia magnitud utilizando las funciones empiricas de Green”. El mayor
inconveniente que se tiene. es en saber si los acelerogramas con aceleraciones
menores a 0.1 g son representativos de todo el plano de falla del evento severo
futuro. ‘

Concretamente. si los registros disponibles son de eventos de pequena
magnitud, significa que la longitud de ruptura es pequefa. Al estimar los
acelerogramas de un terremoto futuro de gran magnitud se considera que lo
sucedido en el proceso de ruptura del sismo de pequefia magnitud va a suceder
de forma similar cuando se de el gran sismo cuya longitud de ruptura serd
muchisimo mayor. Logicamente ésta hipétesis es fuente de gran incertidumbre.

En definitiva muy poco se puede hacer para obtener espectros de diseno
a partir de acelerogramas cuya aceleracién del suelo es menor a 0.1 g. Con los
datos de Hayashi et al®® no han encontrado acelerogramas que sean represen-
tativos de sismos severos mediante la simulacién de acelerogramas artificiales y
peor atn definir formas espectrales de diseno.

El trabajo de Seed et al®® ha servido de base para la formulacién es-
pectros que se han incluido en algunos cédigos iberoamericanos, logicamente

adaptados al sitio de interés como lo realizé Ugas'®" para el cédigo sismico de
Venezuela®??).
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2.6 ESPECTROS DE DISENO ELASTICO

Se presentan dos formas espectrales, la primera corresponde a la especifi-
cacién PDVSA, JA-22109 yutilizada para el disefio de Instalaciones Industriales
en Venezuela y la segunda el espectro del nuevo cédigo de Colombia de 1998.
Los dos trabajos constituyen en la actualidad el estado del arte en cuanto se
refiere a formas espectrales elasticas en los paises indicados.

2.6.1 Especificacién PDVSA, JA-221 de Venezuela

En base a la nueva informacién que han dejado sismos recientes como el
de México/85, se disponen de nuevas formas espectrales, las mismas que han
servido de base para la formulacién de la especificacién PDV SA, JA-2213°) de
Venezuela®*3%), cuya forma general se indica en la figura 2.8

B Ao

B Ao (T°/T)

B Ao IT/25)" (25/T)°

aho I

|

]

1
To T. T =25
Figura 2.8 Especificacién PDVSA, JA-221() de Venezuela.

Las ecuaciones que definen las diferentes ramas del espectro propuesto.
en la especificacién PDVSA. JA-2213% son-

T T 49 =T, + (B - a)T] (2.39)
]
T,<T<T* Ag=B 4, (2.40)
*\ P
T* < T<T+ Ay =B A, (T?) (2.41)
T*\P r2.5\15
-+ _ '
T» T Ag=B A, (2.5> <?> (2.42)

Donde:
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a Coeficiente de uso de la estructura. varia entre 1 v 1.25 Al considerar
a = 1.25 la probabilidad de excedencia del valor de A, se reduce en un
orden de 3 a 4 veces.
Ao Aceleracién horizontal médxima del terreno expresada como una fraccién
de g. Se obtiene en los estudios de peligrosidad sismica.
3 Factor de magnificacién promedio indicados en la tabla 2.3
To.T* Periodos indicados en figura 2.8 y tabla 2.2

Tabla 2.2 Valores de T, T°.

SUELO TIPO T T
S1 (Duro) 0.10 0.4

S2 (Semiduro) 0.15 0.6
$3 (Blando) 0.25 1.0
S4 (Muy blando) 0.40 1.8

p Exponente que define la rama descendente del espectro, indicados en la

tabla 2.3
B =8*%a (2.43)
3* =8,(0.0853 — 0.739In() (2.44)
Tabla 2.3 Valores de 6. p.

SUELO TIPO o3} P

S1 (Duro) 1.0 0.8

S2 (Semiduro) 1.0 0.7

S3 (Blando) 0.90 0.6

S4 (Muy blando) 0.90 0.6

Los tres primeros tipos de suelo, son lcs que constan en el cddigo vigente
de construcciones de Venezuela®. Se afiade el tipo de suelo S4 que corresponde
a suelos muy blandos en zonas de baja sismicidad v toman en cuenta los sismos
lejanos de baja frecuencia®.

En la mayor parte de los cddigos se definen espectros de disenio elastico
para un valor determinado del coeficiente de amortiguamiento (., normalmente
para ( = 0.05 como en la normativa colombiana que se trata a continuacién.
En la especificacién PDVSA. JA-221(% se tiene la posibilidad de trabajar con
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cuzlquier valor de (. Exn consecuencia la forma espectral puede ser utilizada por
estructuras no solo de hormigdn armado. si no de acero o gue esten trabzjando
a diferentes esfuerzos cuya valor de { seaz arbitrario. Esta es una ventaja que
presenta la norma puesto que 2l estar restringuido el espectro eldstico para una
valor de { dado, se restringue su uso.

2.6.2 Norma Colombiana NSR-98

La nueva forma del espectro de diseno eldstico de Colombia®¥. se indica
en la figura 2.9 v estd definido para un coeficiente de amortiguamiento igual al
5% del critico. Las ecuaciones que definen el espectro, son:

F T, Ag =aAo{1.0 + 5.07) (2.45)
T,<T<T* Ay =2.504, (2.46)
, 1.2
T*<T<TH Ay =—QT—4°5- (2.47)
T>7TF Ag=22 (2.48)

El coeficiente de sitio S. estd en funcidén del tipo de suelo v se indica en
la tabla 2.4

Tabla 2.4 Valores del coeficiente de sirio S.

SUELO TIPO s

S1 (Duro} ! 1.0 j

S2 (Semiduro) ' 1.2 |

: S3 (Blendo) | 1.5 [
S4 {Muy blando) ! 2.0 %

Los velores de T™. y T~ vienen definidos por:
T* = 0485 T™ =24S (2.49)

El coeficiente de importancia varia entre 1.0 v 1.3 de acuerdo al uso de
la estructura. los valores del coeficiente de importancia ¢ se incican en la tabla
2.5 Lz normertiva venezolana COVENIN 1756-82% no realiza ésta clasificacién
para seleccionar el valor de . lo propio se tiene en la especificacidn PDVSA.
JA-221%%. En la medida que se tncremenia ¢l valor de o la probadilidad de
ezcedencia de la aceleracion mdézima del suelo 4,. disminuye.

De la comparacién de las dos formas espectrales descritas en cl presente
apartado. se tiene:
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Figura 2.9  Espectro elastico de diseiio de la Normativa Colombiana NSR-98(32).
Para un coeficiente de amortiguamiento del 5%.

Tabla 2.5 Valores del coeficiente de importancia o.

EDIFICACIONES o
IV (Indispensables) 1.3
IIT (Atencién comunidad) 1.2
I1 (Ocupacién especial) 1.1
I (Ocupacién normal) 1.0

e El valor de T, en la norma NSR-98 de Colombia es independiente del tipo
del suelo y vale 0.3 s. En cambio en la especificacién PDVSA, JA-221 es
funcién del perfil de suelo y varia de 0.10 s. para suelo duro a 0.40 s. para
suelo muy blando.

e La zona del espectro correspondiente a aceleracién constante comprendida
entre Tp y T de la norma NSR-98, tiene una longitud menor con respecto
a la especificacién PDVSA, JA-221 de Venezuela. En efecto los valores
de T* son menores para todos los tipos de suelo a ecepcién del perfil de
suelo duro. :

e La aceleracién espectral maxima para la normativa Colombiana NSR-98
tiene un valor de 2.5 a A, vy es independiente del tipo de suelo. En cambio
en la especificacién PDVSA, JA-221 de Venezuela este valor depende del
tipo de suelo y tiene un valor maximo de 2.3 o A, que corresponde a suelo
duro y semiduro, valor calculado para un amortiguamiento del 5%.

e La normativa NSR-98 tiene una cota inferior constante para la aceleracién
espectral correspondiente a periodos mavores de T . este valor es ads/2.
En la especificacién PDVSA, JA-221 de Venezuela no sucede esto.
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e Las aceleraciones espectrales de la normativa NSR-98 son para 5% de
amortiguamiento en cambio en la especificacién PDVSA, JA-221 de Ve-
nezuela, la formulacién es de tipo general para cualquier valor de (.

La clasificacién del tipo de suelo, puede realizarce en funcién de la ve-
locidad de la onda de corte V5 del estrato. Los suelos S1 tendran valores
de Vs > 750m/s cuando se trate de roca meteorizada o roca dura. La
Normativa Venezolana COVENIN 1756-82 con el préposito de facilitar la
identificacién del perfil de suelo recomienda lo siguiente: Es suelo tipo S3 si
la velocidad de la onda de corte es menor de 250 m/s. Si 250 < Vs < 450
es suelo tipo S2 y serd tipo S1 si es suelo duro o denso con valores de
300 < Vs < 700. En rocas Vs > 750m/s.

Cuando no se dispone de valores de Vs se pueden utilizar correlaciones
entre N v Vs, siendo N la resistencia a la penetracién en el ensayo S.P.T.

Tabla 2.6 Parametros maximos de movimiento del suelo. Sismo del 7-11-1981.

Estacion Tipo de Aceleracion, velocidad y
suelo desplazamiento en (g), (cm/s). (cm)
Papudo, long S1 0.603, 18.93, 7.43
La Ligua, long S2 0.469, 18.83. 4.49
Ventanas, trans. S3 0.268, 17.87, 8.04

Tabla 2.7 Parametros maximos de movimiento del suelo. Sismo del 3-3-1985.

Estacién Tipo de Aceleracién. velocidad y
suelo desplazamiento en (g), (cm/s), (cm)

Rapel, NOOE S1 0.467. 21.64, 6.54
Zapallar, N9OE S1 0.304. 13.46, 1.69
UTFSM, N70E S1 0.176, 14.60, 3.11
Papudo, S40E S1 0.231, 12.41, 1.60
Pichilemu, NOOE S1 0.259, 11.68, 3.73
Llolleo, N10E S2 0.712. 40.29, 10.49
San Felipe, N8OE S2 0.434, 17.77, 3.50
Melipilla, NOOE S2 0.686, 34.25, 12.02
Iloca, N9OE ) 0.278, 15.09, 1.39
Vina del Mar, S20W S3 0.363. 30.74. 5.42
Llay Llay. SIOW S3 0.352. 41.79. 8.43
El Almendral, N50E S3 0.297, 28.58. 5.78
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2.7 ANALISIS DE SISMOS REGISTRADOS EN CHILE

El tiempo de duracién, el contenido de frecuencias, el tipo de suelo y los
maéximos pardmetros del movimiento del suelo tienen un papel fundamental en
la definicién de la forma del espectro de disefio eldstico. Con este antecedente en
el presente apartado se determinan los periodos T* vy T, para 15 acelerogramas
correspondientes a dos terremotos registrados en Chile, el primero tuvo lugar
el 7 de noviembre de 1981(%), con una magnitud M; = 6.8 y el segundo fue
registrado el 3 de marzo de 198513, con un magnitud Ms = 7.8.

Los dos terremotos indicados son de alta frecuencia, v tuvieron una du-
racién de 35 s, el de 1981 y de 60 s, el de 1985, aproximadamente. Los maximos
valores de aceleracién, velocidad y desplazamiento del suelo, se indican en las
tablas 2.6 y 2.7. Los valores de los periodos T* y T+ que se obtuvieron al
utilizar la ecuacién (2.30) se indican en las tablas 2.8 v 2.9.

Tabla 2.8 Valores de los periodos T" v 7. Sismo del 7-11-1981.

Estacién y Tipo de Suelo T T+
Papudo. S1 0.201 2.466(®)
La Ligua. S2 0.257 1.498
Ventanas, $3 0.428 2.612(°®)

En las tablas 2.8 y 2.9 se ha utilizado la siguiente nomenclatura para in-

dicar con respecto a que normativa o propuesta de norma los periodos obtenidos
son mayores a los estipulados.

e Periodo mayor al estipulado en la Normativa Colombiana NSR-98.
ee Periodo mayor al estipulado en la especificacién PDVSA. JA-221 de Ve-
nezuela.

Si la Normativa Colombiana NSR-98 quisiera cubrir los valores de los
periodos que han sido presentados en las tablas 2.8 v 2.9 el valor de T* indicado
en la ecuacién (2.49) deberia ser: T* = 0.548.

& Con el objeto de comparar las aceleraciones espectrales elasticas que se
obtienen al aplicar la especificacién PDVSA, JA-221 de Venezuela v la
normativa colombiana NRS-98. se determina la aceleracién para un edifi-
cio de vivienda de hormigén armado que tiene un periodo fundamental de
1.0 s v esta situado en un suelo S3. en una zona cuya peligrosidad sismica
viene definida por A, = 0.25¢.

e Datos
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Tabla 2.9 Valores de los periodos T~ ¥ T*. Sismo del 3-3-1985.

Estacién y Tipo de suelo T T
Rapel, S1 0.297 1.898
Zapallar, S1 0.283 0.788
UTFSM, S1 0.532(® *®) 1.338
Papudo, S1 0.344 0.810
Pichilemu, S1 0.289 2.006
Liolleo, S2 0.363 1.636
San Felipe, S2 0.263 1.238
Melipilla, S2 0.320 2.205
Tloca, S2 0.348 0.579
Vifia del Mar, S3 0.543 1.108
Llay Llay, S3 0.761(® 1.267

El Almendral, S3 0.617 1.271 J

a=1.0 ¢=0.05 A, = 0.25¢g

o Especificacién PDVSA JA-221 de Venezuela

Para suelo S3 se tiene:

T, = 0.25s T* =1.0s. By = 0.90 p=06

B =83%a
B* =£1(0.0853 — 0.739(n()
3* =0.90(0.0853 — 0.739(n0.05) = 2.069
B =2.069 x 1.0 = 2.069
Ay =B A, = 2.069 x 0.25g = 0.517g
e Normativa NSR-98 de Colombia

Para suelo S3 se tiene S = 1.5 luego

T* = 0.485 = 0.48 x 1.5 = 0.72 T+ =245 =24x%x15=3.6

El periodo T se encuentra entre T* v T luego:
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_ 124,55 1.21.00.25¢1.5
=T 1.0

= 0.45¢

Para la estructura analizada. con la especificacién PDVSA JA-221 de
Venezuela, se obtiene un mayor valor de la aceleracién espectral con
relacién a la normativa colombiana pero los dos valores encontrados son
similares. Se destaca que ésta no es la aceleracién de disefio. todavia

falta dividir por el factor de reduccién de respuesta R. que se analiza en
el capitulo 5.

COMENTARIOS ADICIONALES SOBRE ESPECTROS DE
DISENO

Las estructuras se disefian considerando que van a sufrir dafio ante la
accién de un terremoto severo. Consecuentemente, se utiliza un espectro
de disefio ineldstico el mismo que se obtiene a partir del espectro de disefio
eléstico que se ha estudiado y considerando el comportamiento no lineal
de la estructura, temas que son abordados en los capitulos 3, 4 y 5.

Los espectros de disefio eldstico son condiciones “deformadas” de los es-
pectros de respuesta, por la forma general en que son formulados. Lo
mejor seria contar ademas del espectro de diseno elastico con espectros de
respuesta que se esperan en el sitio de interés. En ciudad de México®® han
desarrollado el Programa Z. que reporta algunos espectros de respuesta
para un sitio determinado de la ciudad. De esta forma el proyvectista es-
tructural tiene méas elementos de juicio para realizar el andlisis sismico de
la estructura que va a disenar.

Es conveniente empezar a contar con espectros de disefio de desplaza-
mientos en lugar de aceleraciénes para que el diseno no sea en funcién
de resistencia sino que se lo haga en base a la deformacién méxima que
se espera en la estructura toda vez que esta variable estd relacionada
directamente con el dafio que se espera en la estructura. Iwan'®®) ya
presenta espectros de deriva y lo hace no a partir de un sistema de un
grado de libertad. sino a partir de modelar un edificio como una viga
de corte. considerando como un sistema continuo. El espectro de deriva
est4 en funcién de los registros de velocidad y desplazamientos del suelo
y son muy necesarios considerarlos cuando la estructura se encuentra en
el campo cercano de una falla.

Con los espectros tradicionales se obtienen las fuerzas estaticas equiva-
lentes en funcién de la aceleracién maxima del suelo pero se ha reconocido
que este parametro es insuficiente para explicar el dano observado en las
estructuras(!®1®). Por este motivo se han planteado los espectros de ener-
gial®4)) Tanto este tipo de espectros como los de deriva se encuentran
en una fase de investigacién v se continua diseiiando las estructuras con
los espectros clasicos.
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CAPITULO 3

COMPORTAMIENTO NO LINEAL Y DUCTILIDAD

En la préctica, es muy comun €l uso de espectros de disenio para el andlisis
sismico de edificios. Para el efecto, primero se realizan estudios de peligrosidad
sismica en los que se determinan los parametros de movimiento del suelo para
una vida 1til de la estructura y con una probabilidad de excedencia dados; luego,
se determina la forma del espectro de disefio eldstico. Finalmente se pasa del
espectro elastico al espectro de disenio ineldstico aplicando reglas como la de
“igual energia” o de “igual desplazamiento”.

El paso del espectro elastico al ineldstico estd en funcién de un factor de
reduccién de respuesta o coeficiente de capacidad de disipacién de energia. el
mismo que depende de la ductilidad global de la estructura tema que es abordado
en el presente capitulo. También depende el factor de reduccién de respuesta
R de la sobrerresistencia del sistema estructural, de las irregularidades de la
edificacion en planta v elevacién, temas que se analizan en el presente capitulo
v enel 5. '

Se inicia el estudio presentando la ductilidad de un material. luego se
pasa a describir la ductilidad por curvatura de una seccién para posteriormente
tratar el cdlculo de la ductilidad global de una estructura mediante la técnica
del pushover. Se realiza un ejemplo de aplicacién en el que se ilustra el grado de
habitalidad de una edificacién, se destaca cual es la reserva de energia sismica
- que tiene. Luego se indican valores de ductilidad global establecidos por algunos
codigos.

Por otra parte, se presentan ecuaciones que relacionan la ductilidad por
curvatura de los elementos con la ductilidad global de la estructura, tanto para
vigas como para columnas: las mismas que han sido calculadas para el meca-
nismo de colapso estipulado en el cédigo que indica que las rétulas plasticas se
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formen dnicamente en las vigas y no en las columnas para lo cual se disefia con
e. criterio de columna fuerte-viga débil; para que se complete el mecanismo se
pormite articulaciones plésticas en los pie de eolumna del primer piso.

Otro tema que se aborda es el control de la deriva o distorsién de piso
que es fundamental tener en cuenta si se desea tener un comportamiento dictil
de la estructura. Se presenta lo establecido en algunos cédigos publicados en
diferentes afios y se hace notar como la tendencia es construir estructuras mas
rigidas. Para lograr este propésito en los tltimos cédigos se restringue cada vez
més la deriva méxima permitida.

Para que la estructura tenga un comportamiento diictil adecuado es nece-
sario controlar que el dafio se presente en primer lugar en los pisos superiores de
la edificacién y no al revés, para esto se presentan algunas recomendaciones que
han sido formuladas por varios investigadores y acogidas por ciertos cédigos.

Se habla de dafio en la estructura pero normalmente no se evaliia éste dafio
v es necesario que el proyectista estructural conozca cual es el Indice Global de
Dafio que espera tenga su proyecto estructural cuando la estructura alcance
la ductilidad global con la que ésta disefiada, éste tema también se estudia en
el presente capitulo, utilizando los modelos numéricos de cilculo de Roufaiel v
Meyer, quienes evaltan el dafio en funcién de los desplazamientos, Hasselman et
al que obtienen el dafio global en base al cortante, Aguiar que encuentra el indice
de dafio global mediante la evaluacién de las energfas y Ayala que determina el
dafio en funcién de los periodos. Todo ésto mediante un anslisis pushover.

El objetivo del presente capitulo es que el proyectista estructural tome
conciencia de lo que implica pasar del espectro de disefio eldstico al ineldstico.
Del compromiso que adquiere en el disefio v detallamiento de los diferentes
elementos de hormigén armado para lograr que la estructura que est4 analizando
y disenando tenga la ductilidad global que espera.

3.1 DUCTILIDAD

En forma intuitiva se dice que el vidrio es un material fragil. en cambio el
acero es una material ductil ya que permite una gran deformacién en el rango
inelastico.

En el rango elastico, la estructura o el material que se analiza no sufre
dano el momento en que dejan de aplicarse las cargas. En cambio cuando una
estructura o un material ingresa al rango no lineal. en el momento en que se
deja de aplicar las cargas esta presenta una deformacién permanente es decir
sufre dano.

Se define ...la ductilidad™ como la capacidad que poseen los componentes
de un sistema estructural de hacer incursiones alternantes en el dominio ine-
ldstico, sin pérdida apreciable de su capacidad resistente... En la definicidn
presentada es importante resaltar las palabras ...incursiones alternantes... esto
se refiere a que el sismo en un momento ocasiona que la estructura se mueva
para un determinado lugar y posteriormente la estructura se mueva en sentido
contrario.

Cuando se habla de ductilidad en las estructuras, es importante tener
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presente las definiciones de ductilidad a nivel de materiales. ductilidad a nivel
de seccién que se puede medir en funcién de la rotacién o de la curvatura y lo
que se denomina ductilidad global de la estructura que se obtiene en funcién de
los desplazamientos laterales. Estos temas son abordados a continuacién.

3.1.1 Ductilidad y Tenacidad del material

La ductilidad del material se indica en el presente apartado mediante el
andlisis del comportamiento de una cabilla de acero. En la figura 3.1 se presenta
la curva esfuerzo deformacién para una varilla de acero sometida a un ensayo
de traccién. En la curva se notan tres regiones a saber: el rango eldstico que va
hasta la deformacién de fluencia €y, una recta horizontal denominada plataforma

de fluencia que termina en la deformacién €4 v la zona de endurecimiento que
finaliza en la deformacién €gy.
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Figura 3.1 Modelo numérico de célculo, para la curva esfuerzo deformacién del
(2)
acero'”’.

Donde €y, €55 Y €su. SOn las deformaciones en el punto de fluencia del
acero, al inicio de la zona de endurecimiento y en la rotura del acero: fy y fsu
son los esfuerzos a nivel de fluencia v de rotura del acero.

Se define la ductilidad del material 4 como la relacién entre la deformacién
a nivel de rotura con relacién a la deformacién a nivel de fluencia.

p= (3.1)
€y

Para calcular €sy, Ahmad v Shah® recomienda el uso de la ecuacién (3.2),
en la cual fy viene dado en KSI. (1 KSI =6.9 MPa).

esu = 0.0867 — 0.00023 fy (3.2)
En zonas sismicas es conveniente utilizar aceros que tengan gran ductili-
dad, primero para que den facilidad en la construccién cuando se tengan que
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realizar dobleces de mds de noventa grados v segundo para que permitan a la
estructura disipar la mayor cantidad de energfa cuando ingrese en el rango no
lineal. En la medida gue el limite de fluencia se increm :nta la ductilidad del
material disminuye, de ahi que no es conveniente utilizar aceros con valores de
fluencia muy altos, en zonas sismicas.

Por otra parte, una definicién muy importante en el anélisis sismico de
estructuras, es el de la ... Tenacidad que se define como el drea bajo la curva
esfuerzo deformacidn hasta la rotura... Sea T, la variable utilizada para medir
la tenacidad, para el caso del acero aqui tratado, se tiene(®):

T = fo  fods (3.3)

La tenacidad es la capacidad de absorver energia de deformacién hasta la
rotura. Si el esfuerzo del material se mide por ejemplo en —% La tenacidad

T, vendri en —% es decir en —L3—— Por lo tanto. la tenacidad es la energia
por unidad de v volumen

3.1.2 Ductilidad de una seccién

A nivel de seccién de un elemento estructural, la ductilidad puede medirse
por ejemplo por medio de las relaciones momento-curvatura cuya forma tipica
es la presentada en la figura 3.2 para una viga.
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Figura 3.2  Puntos notables del diagrama momento-curvatura de una viga‘3®
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donde M,, ¢, son el momento y la curvatura cuando el hormigdn alcanza su
deformacién méxima a traccién. My, ¢y son el momento y la curvatura cuando
el acero llega al limite de fluencia y My, ¢y son el momento y la curvatura
cuando el hormigén llega a la deformacién méxima 1til a compresién. Existen
dos puntos notables adicionales en la relacién momento-curvatura, que son: @s
que corresponde al punto cuando el acero alcanza la deformacién €gp al inicio
de la zona de endurecimiento. El otro punto notable es el punto de falla, que se
obtiene cuando el acero o concreto llegan a la rotura o cuando pandea el refuerzo
a compresién'®). Se define la ductilidad por curvatura g4 como:

=%

s (3.4)

Ho

Evidentemente la ductilidad por curvatura depende de la ductilidad de
los materiales, concretamente del hormigén y del acero y la ductilidad de la
estructura depende de la ductilidad por curvatura. En forma general la ducti-
lidad del material es mucho mayor que la ductilidad por curvatura y esta a su
vez es mayor que la ductilidad de la estructura.

3.1.3 Ductilidad de una estructura

Se puede encontrar la demanda de ductilidad de una estructura!®, rea-
lizando un andlisis no lineal. Para ello, en base a la geometria y armado de
sus elementos estructurales se impone un modelo constitutivo que contemple
deterioro de rigidez, deterioro de resistencia y efecto de cierre de grietas. La
demanda de ductilidad se calcularia para un determinado evento sismico a nivel
de elementos. Este es un procedimiento complejo valido para un solo evento
sismico. Evidentemente que en el laboratorio se puede determinar experimen-
talmente la ductilidad global de una estructura, que no viene al caso comentar
en el presente capitulo.

Para encontrar la ductilidad global p5 de una estructura, en forma ge-
neral, es decir que no sea funcién de un determinado sismo, se cuenta con el
procedimiento denominado en la literatura anglosajona como ... “pushover”... el
mismo que se expone brevemente a continuacién. En el capitulo 4 se presenta un
programa de ordenador para encontrar la curva de capacidad resistente de una
estructura empleando la técnica del pushover y en el capitulo 5 se indica como
obtener la sobrerresistencia y la reserva de energia que tiene una estructura en
la curva de capacidad resistente, temas que tienen que ver con la ductilidad y
serviciabilidad de una estructura.

3.1.3.1 Comportamiento no lineal de las estructuras

En la figura 3.3 se presenta el comportamiento no lineal. obtenido me-
diante el andlisis dindmico, de una estructura bien disenada ante la accién de
cargas ciclicas. Se notan que los lazos de histéresis son estables » no existe
degradacién de resistencia. La envolvente de ésta curva que une los puntos
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mazimos y en la figura se presenta en lineas entrecortadas. es muy semejante a
la curva de capacidad resistente que se obtiene mediante la técnica del pushover.

Figura 3.3 Comportamiento de una estructura sometida a cargas ciclicas.

En estructuras mal disefiadas existe pérdida de resistencia y la curva
de capacidad resistente tiende a decaer una vez que se alcanza su resistencia
méxima. Al construir la envolvente de los lazos de histéresis de la figura 3.7
se aprecia lo expuesto con la estructura mal disenada v con la estructura bien
disefiada, uniendo los puntos 1.3 v 5.

Es importante notar que la curva de capacidad resistente se presenta en
el primer y tercer cuadrante. En el primer cuadrante se tiene cuando se aplican
las fuerzas laterales en un sentido y en el tercero cuando se aplican en el sentido
opuesto.

3.1.3.2 Técnica del Pushover

La estructura ya disefiada se somete a cargas laterales actuando a nivel
de pisos. Se puede considerar una carga constante o una variacién de carga
triangular con un valor maximo en el tope del edificio. Fajfar” recomienda una
distribucién de carga en funcién de las formas modales. Estas cargas se aplican
a la estructura en forma monotdnica v en forma incremental.

La rigidez a flexién (EI) de sus componentes estructurales. se determina
del diagrama momento curvatura de acuerdo al nivel de esfuerzos a que estd
sujeta la seccién. Lo que vé cambiando es la rigidez a flexién de los elementos
de acuerdo al grado de dano que sufren v se realiza un andlisis estético no lineal.

La respuesta que interesa es la relacién entre el cortante basal V), v el
desplazamiento maximo en el tope del edificio D;. En esta grafica se acos-
tumbra indicar los puntos que van ingresando en el rango no lineal. Estricta-
mente la estructura empieza a incursionar en el rango ineléstico cuando supera
el punto A, figura 3.2 pero en la préctica se acostumbra considerar compor-
tamiento ineldstico cuando se supera el punto Y.
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El incremento de las cargas laterales se realiza hasta cuando se alcanza
el ...punto de fallo... de la estructura. Existen varios criterios para definir el
punto de fallo o punto de colapso de una estructura. Para Roufaiel y Meyer® el
colapso de la estructura se alcanza cuando Dy = 0.06 H, siendo H la altura total
del edificio. Para otros investigadores'® el colapso se da cuando D; = 0.10 H.
En fin. existen varios criterios de colapso en funcién de la altura del edificio.
Por otra parte, si las articulaciones plasticas se forman todas en cabeza y pie
de columna de un mismo piso se tiene lo que se denomina: ...mecanismo de
traslacién de columna o piso blando... con el colapso inevitable'®. En definitiva
existen varios criterios para definir el punto de fallo de una estructura.

& Con el objeto de ilustrar lo expuesto en el presente apartado, se obtiene
en primer lugar la relacién corte basal-desplazamiento maximo en el tope,
V, — Dj para la estructura porticadal ') indicada en la figura 3.4.
En la figura 3.4 se observa que el colapso de la estructura se ha considerado
cuando se formé la articulacién pléstica 22 asociada a un desplazamiento
lateral en el tope del edificio de 77 cm, que corresponde a 0.06 H. Siendo
H = 12.50 m.

Existen varios criterios para considerar cuando la estructura ingresa en el
rango no lineal. Uno de ellos®**” es considerar un modelo elasto perfectamente
pléstico para la relacién V, — Dy para lo cual a partir del punto de colapso
se traza una linea horizontal, por otra parte se traza una tangente a la curva
de rigidez eléstica, el punto de cruce de estas dos rectas define la coordenada
del desplazamiento de fluencia o limite eldstico. Bertero presenta una ligera
modificacién a este procedimiento trabajando con una rigidez secante para el
rango eldstico para esto usa el criterio de igualar las areas que estdn sobre v
bajo el diagrama V, — Dj. ‘

Otro criterio para definir cuando la estructura ingresé al rango no lineal,
que es el que se utiliza en el presente capitulo. es ver cuando se formo la primera
rétula pléstica, en la figura 3.4 se observa que esto se di6 cuando la estructura
tenfa un desplazamiento horizontal de 4 cm.

Se define la ductilidad de la estructura g como la relacién entre el despla-

zamiento lateral Dy, con relacién al desplazamiento lateral a nivel de fluencia
Dy,,.
Y

#thu
s~ D

f = Dy =4 Dty (3.3)
Y

En el siguiente numeral se presentan valores de ductilidad de las estruc-
turas. Los mismos que son funcién del nivel de disenio v de la tipologia estruc-
tural.

Para la estructura analizada se puede considerar que la ductilidad global
ps = 6. En consecuencia, se tiene:

Dy =6 x4 = 24cem

Cuando la estructura estudiada tiene desplazamientos menores a 4 cm.
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Figura 3.4 Geometria de la estructura porticada de 5 pisos y curva de capacidad
resistente(}1}

ésta trabaja en el rango eldstico. Por otra parte, cuando se presenta un
sismo con una aceleracién maxima en roca igual a A,. capitulo 1, los
desplazamientos laterales maximos de la estructura bordean los 24 cm.
En éstas condiciones es factible reforzar la estructura luego del evento
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sismico, la edificacién se encuentra en condiciones de habitabilidad.

El desplazamiento lateral méximo de colapso es de 77 cm. Consecuente-
mente el drea de la curva de capacidad resistente comprendida entre los
24cm y 77 cm es reserva de energia sismica que tiene la estructura.

En la evaluacién de la peligrosidad sismica existe una probabilidad de
excedencia, que en la vida 1til de la estructura se supere el valor de A,.
Si ésto sucede la estructura tendrd un desplazamiento lateral mayor a los
24 cm. Ahora el deterioro de la estructura es notable ¥ en la medida que
el desplazamiento lateral tienda a los 77 cm se perderd la posibilidad de
recuperar la edificacién, cuando estd alrededor de los 77 cm se presentara
el colapso.

3.1.4 Ductilidad global estipulada en cédigos

Se presentan valores de ductilidad global dados por algunos cédigos. con

el objeto de analizar los valores que recomiendan y las condiciones que se es-
tablecen para adoptar diferentes valores de ductilidad.

3.1.4.1 Cédigo Venezolano 1982

En la Tabla 3.1 se presentan los valores maximos del factor de ductili-

dad que estdn estipulados en el Cédigo Venezolano'*), para distintos tipos de
estructuras y niveles de disefio. A la ductilidad global la denominan D.

Tabla 3.1 Ductilidad global estipulada en la normativa Venezolana-1982(1%).

NIVEL DE DISENO

ND3 ND2 ND1
TIPO 1

6 4.5 2.5
TIPO 2

3 3.75 2
TIPO 3

4 3 1.5
TIPO 4

1.5 1.25 1.0
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En el nivel de disefio 1 (ND1) no se requiere aplicar prescripciones para
construcciones sismo resistentes, en cambio en el nivel de disefio 3 (ND3) se
aplicardn todas las prescripciones establecidas para que la estructura disipe la
mayor cantidad de energia de tal forma que tenga un buen comportamiento
inelastico.

Las estructuras Tipo 1 est4n constituidas inicamente por vigas y colum-
nas, las Tipo 2 por pérticos y muros de corte. En las cuales los pérticos por si
solos deberdn estar en capacidad de resistir por lo menos el 25% de las fuerzas
sismicas. Las estructuras tipo 3 deben ser capaces de resistir la totalidad de la
accién sismica con pérticos diagonalizados o muros de corte; si los pérticos de
las estructuras tipo 2 no son capaces de resistir por sf solos el 25% de las fuerzas
sismicas totales pasan al tipo 3. Finalmente, las estructuras tipo 4 son aquellas
que estdn sustentadas por una sola columna.

3.1.4.2 Normativa antisismica de Mendoza 1997

La propuesta de la Norma Antisismica para la provincia de Mendoza!!®,
Argentina, establece un ...valor mdzimo de la ductilidad global de 5.0 ... para
porticos dictiles, siempre y cuando satisfagan las siguientes condiciones:

i) Las columnas pueden deformarse libremente en su altura.

ii) Las vigas de todos los niveles tienen suficiente rigidez como para inducir
que el punto de inflexién de los momentos flectores en las columnas de
todos los pisos queden comprendidos dentro del tercio central de la altura
de la columna, v

iii) Las rétulas plasticas se formarén en las vigas. razén por la que se disefiarg
con el criterio de columna fuerte-viga débil.

En estructuras en las cuales las rétulas plésticas se forman indistintamente
en vigas y columnas, pero que cumplen con los otros dos numerales indicados
en el parrafo anterior la ductilidad global es 3. Pero se debe garantizar que no
se va a formar un mecanismo de piso es decir que no se van a formar rétulas
plasticas en cabeza y pie de columnas de un mismo piso, si este es el caso se
considerard que la ductilidad global vale 1.0

Para edificios de Hormigén Armado, de méximo 3 pisos de altura y con
alta probabilidad de rotulacién en columnas. la ...ductilidad global serd de 3 ....
siempre que se verifique:

1) Los requerimientos de ductilidad local en las columnas donde el o los
mecanismos de colapso indiquen comportamiento ineléstico, v
1i) Cumplir con las condiciones de disefio v de detalle para garantizar ductil-

1dad.

Por otra parte, la relacién entre la ductilidad global s v la ductilidad
local de las columnas p para el caso de mecanismo de piso, vale:

H
Ho =1+ 7-(pg—1) (3.6)
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siendo H la altura total del pértico, desde su base al dltimo nivel; k; es la altura
donde se encuentra la columna y p es la ductilidad de curvatura de la seccién
critica de la columna del piso .. ...Si no se realiza el control con la ecuacion
(3.6) se adoptard como mdzimo una ductilidad global de 2...

De las dos normativas presentadas el mayor valor de ductilidad global
establecido es 6. Si se considera éste valor en la curva de capacidad resistente
de la estructura de la figura 3.4; el desplazamiento lateral maximo de disefo es:
Dyy = ps Dty = 6 x4 =24cm. Para éste valor, en la figura 3.4 se observa
que se espera la formacién de 13 rétulas plasticas; las vigas y columnas de los
cuatro primeros pisos sufren dafo.

En la mayor parte de los cédigos**®) la accién sismica de disefio se ob-
tiene reduciendo las aceleraciones espectrales eldsticas, por medio del factor de
reduccién de respuesta R, con lo que se obtiene el espectro inelastico. De ésta
manera se espera que la estructura ingrese al rango no lineal y sufra dafio ante
la accién de un sismo severo pero el edificio no colapsa.

3.2 CONTROL DE DERIVA

Aspecto fundamental a tener en cuenta en el disefio sismico de edificios
es el que tiene que ver con el control de la deriva que se define!'® como ...el
desplazamiento horizontal relativo entre dos puntos colocados en la misma linea
vertical, en dos pisos o niveles consecutivos de la edificacion...

Lo que se persigue es que cuando la estructura incursione en el rango
no lineal ésta no experimente desplazamientos laterales excesivos por varios
motivos, a saber: i) Pueden generar gran dafo en los elementos no estructurales,
ii) Producen sensacién de inseguridad en las personas que habitan en ella. y iii)
El desplazamiento lateral considerable trae consigo el riesgo de colapso parcial
o total de la estructura.

Hay varias interrogantes que se plantean sobre la forma de calcular la
deriva de piso, entre las que se pueden sitar las siguientes:

e Con que espectro elastico o ineldstico se debe proceder a calcular los
desplazamientos laterales?

e Que rigideces se considera en el célculo de la deriva? Se trabaja con
rigideces agrietadas o con rigideces sin agrietar?.

o Es adecuado a partir de un analisis eldstico predecir el desplazamiento
ineléstico de una estructura?.

Se daran respuesta a las interrogantes planteadas presentando la forma
de célculo prescrita en algunos cédigos.

3.2.1 Deriva: Normativa Colombiana 1998

En la normativa sismo resistente de Colombia'’®’ se obtienen los desplaza-
mientos laterales en base al espectro eldstico. Sea ;4 ; €l desplazamiento total
en una direccién determinada en la planta j.
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5tot,j =| 5cm,j | + I 5t,j , + I 5pd,j l (3~7)

En la ecuacién (3.7) el subindice j hace referencia al piso J- Luego dem
es el desplazamiento horizontal del centro de masa en la direccién analizada, ; ;
es el desplazamiento debido a la torsién accidental y 5pd, ; es el desplazamiento
adicional causado por el efecto P — A.

Es conveniente que en el anilisis sismico se consideren tres grados de
libertad por planta, dos corrimientos horizontales v una rotacién de piso con
respecto a un eje vertical; considerando que la losa es completamente rigida en
su plano. En éste contexto Ocm,j s €l corrimiento horizontal en una direccién
de andlisis.

Para cuantificar el desplazamiento debido al efecto P— A, se debe calcular
primero el Indice de Estabilidad de Piso Q; v luego el factor de amplificacién
f, pd-

P; Aem
Q; . (3.8)
Acm —5cm,j — bem j—1 (3.9)
N
=Y W; (3.10)
=i
ot = (311)
0pd =bem fpd = bem {1 ?ZQ} (3.12)

siendo P; la suma de la carga vertical total, incluyendo muerta y Viva, que existe
en el piso i y todos los pisos localizados por encima, se evalta con la ecuacién
(3.10) en la cual N es el niimero de pisos v W es el peso del piso j. No se debe
mayorar los coeficientes de carga. Acm, es la deriva del piso ¢ en la direccién
bajo estudio medida en el centro de masas del piso i. Vi es la fuerza cortante
del piso 7 en la direccién analizada, hp; es la altura del piso : medida desde
la losa (diafragma horizontal) del piso ¢ hasta la superficie de la losa del piso
inmediatamente inferior ; — 1.

...El indice de estabilidad de piso Q; dese ser menor a 0.30 de acuerdo a
la normativa colombiana NSR-98%%) ... cuando excede éste valor la estructura
es potencialmente inestable y debe rigidizarse.

Por otra parte, ...cuando el indice de estabilidad Q; es mayor de 0.10
se deben multiplicar el corte de cada piso V; por el factor (14 foa) = ﬁz Y
recalcular las fuerzas laterales de los pérticos. ..

La deriva méxima en cualquier punto del piso i. se calcula como la dife-
rencia entre los desplazamientos horizontales maximos del punto en el piso 7. v

los desplazamientos horizontales totales maximos de un punto localizado en el
mismo eje vertical del piso 7 — 1.
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2
% . - 2
Abz= 1Y (5;%]. - 5;&}].) (3.13)

j=i

La deriva mdzima permitida por la normativa colombiana®® para estruc-
turas de hormigon armado es 1% de hp; (0.010hy;)

Cuando se calcule con rigideces agrietadas, las derivas deben multiplicarse
por 0.7 previo al control de que la deriva sea menor del 1% de hpi

3.2.2 Deriva: Normativa Venezolana 1982

De acuerdo a la normativa sismorresistente de Venezuela COVENIN 1756-
82032 ¢] célculo de la deriva de piso se realiza a partir del espectro de diseho
ineldstico. a diferencia de la normativa NSR-98 de Colombia en que trabajan
con el espectro elastico.

Se denomina ...deriva de piso, a la dera dividida por la altura de piso...
El célculo se realiza en forma similar al planteado por la normativa colombiana
pero teniendo en cuenta que ahora se calculan desplazamientos eldsticos y que
los corrimientos ineldsticos se obtienen multiplicando estos desplazamientos por
la ductilidad global en el sentido de analisis que denominan D

[5t°t’j]inel = [5t°t~j]elas & (3.14)

La ecuacién (3.8) varia, puesto que el cortante de piso obtenido V; a partir
del espectro ineldstico debe multiplicarse por la ductilidad global.

_ Pilem

= VD hy;

(3.15)

La normativa Venezolana!'? considera como valor limite de Q; el valor
estipulado por el ATC-3-06!'" de 0.08. consecuentemente para valores mayores
a 0.08 el cortante de cada piso se debe multiplicar por (1 + f,g). Este limite
para la normativa NSR-98 es 0.10 Por otro lado. la normativa venezolana no
estipula un valor méximo de @; como lo hace la norma NSR-98 que considera
como tope 0.3.

Se sabe que para valores menores de 0.3 el piso es estable y para valores
mayores a 0.5 el piso definitivamente es inestable. La normativa NSR-98 indica
las formas de disefio para diferentes rangos de variacién de Q);.

De acuerdo a la normativa Venezolana!'?) los valores méximos de la deriva
de piso vienen dados en la tabla 3.2

D Existen elementos no estructurales que pueden ser dafiados por las defor-
maciones de la estructura.

ND Cuando los elementos no estructurales estan unidos a la estructura de

forma que no sufran dahos por las deformaciones de la estructura (No
suceptibles de sufrir dano).
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Tabla 3.2 Valores limites de la deriva de piso. Normativa Venezolana 1982.

CONDICION GRUPO A GRUPO B
D 0.015 0.018
ND 0.020 0.024

Las construcciones del ... Grupo A... son edificaciones que contienen insta-
laciones esenciales, de funcionamiento vital en caso de emergencia, o cuya falla
puede dar lugar a cuantiosas pérdidas humanas, y/o de larga vida til.

Las construcciones del ... Grupo B... son edificaciones de uso piiblico tales
como: viviendas, edificios de apartamentos, bancos, almacenes y depésitos, plan-
tas e instalaciones industriales.

3.2.3 Deriva: Normativa de Mendoza

Es muy similar a la normativa Venezolana*®) 1982 tnicamente difiere en

los valores médximos permitidos de deriva de piso, los mismos que se indican en
la tabla 3.3

Tabla 3.3 Valores limites de la deriva de piso. Normativa de Mendoza 1997(13).

CONDICION GRUPO A GRUPO B
D 0.01 0.011
ND 0.01 0.015

Se han presentado los valores méximos permitidos de deriva de pisos
de tres cédigos que han sido publicados en diferentes fechas. El cédigo de
Colombia de 1998, la normativa de Mendoza en 1997 y la normativa de venezuela
de 1982. Se observa que ...la tendencia es construir estructuras cada vez mds
rigidas... que no tengan grandes desplazamientos laterales. Las méximas derivas
permitidas, de las tres analizadas, corresponden a la norma de Venezuela v el
caso contrario se presenta con la norma NSR-98 de Colombia.

Es importante destacar que en la normativa colombiana de 1984(%) la
deriva méxima permitida era del 1.5% de la altura de piso, valor que se ha

bajado al 1% por el elevado dafio que provoca en las estructuras una deriva del
1.5%.
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Cuando se desea calcular los desplazamientos laterales con rigideces agri-

etadas se puede trabajar con los siguientes momentos de inercia, estipulados
por el ACT-95(18).

e En vigas 0.35 I

e En columnas 0.70 I,

e En muros no agrietados 0.70 I

o En muros agrietados 0.35 I

e En placas planas y losas planas 0.25 Iy

siendo I, el momento de inercia de la seccién total de hormigén. Los momentos
de inercia deben dividirse para (1 + B4). Para marcos no contraventeados 4 es
la relacién de la méxima carga axial sostenida factorizada, a la carga axial total
factorizada. .

Por otra parte, se debe indicar que es motivo de controversia la forma de
calcular los desplazamientos ineldsticos a partir de los desplazamientos obteni-
dos de un anélisis elastico. Por la complejidad misma que implica el andlisis no
lineal. En este contexto la ecuacién (3.14) es muy aproximada, como lo es la
que proporciona el cédigo UBC-911* indicada a continuacién.

[‘stot,j]z-nel = [6tot,j] s ng (3.16)

siendo Ry, el factor de reduccién por ductilidad.

Existen trabajos en los cuales la relacién entre el desplazamiento inelastico
con respecto al desplazamiento eldstico esta en funcién del periodo caracteristico
del movimiento Ty, del periodo propio del sistema T' y sobre todo de la ductilidad
global 5. Uno de esos trabajos es el desarrollado por Miranda(®® quien presenta
la siguiente ecuacién analitica.

T T T 2
Ainel g g g -
—inel _ p=d _ 28 —dlin=L - 1
o a+ T c T eTp n T € (3.17)

La ecuacién (3.17) es valida para edificaciones que se encuentran en suelo
blando. Las constantes a.b.c.d v e dependen del nivel de la deformacién inelastica
v se obtienen de anilisis estadisticos. En la figura 3.5 se indica la relacién de
desplazamientos promedio encontrados por Miranda(?®) para la zona del centro
de México.

No es el objetivo analizar la forma de las curvas de la figura 3.5, lo que se
pretende es hacer ver que el paso de los desplazamientos elasticos a los inelésticos
involucra a una serie de variables. Es complejo el asunto.
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Figura 3.5 Valores medios de desplazamiento ineldstico con respecto al eldstico,
obtenidos por Miranda(?®) para el suelo blando del centro de México.

3.3 DUCTILIDAD LOCAL DE LOS ELEMENTOS

En este numeral se presentan las relaciones que existen entre ductilidad
global de una estructura y la ductilidad de curvatura o ductilidad local de los
elementos. Se destaca que la ductilidad por curvatura es funcién directa de la
ductilidad de los materiales utilizados.

Las secciones de una estructura sometidas a mayvores esfuerzos durante un
sismo, son los extremos de los elementos, por ésta razén es que alli se evaliia la
ductilidad por curvatura, pero no debe realizarce el célculo inicamente en una
seccién determinada del elemento sino en dos debido a que el dafno sismico se
presenta en una regién en lugar de una seccién. Por lo tanto. en los extremos
de los elementos se deben calcular la ductilidad por curvatura en dos secciones
proximas que tengan diferente armado v encontrar la ductilidad promedio.

Para lograr ductilidades globales adecuadas en una estructura es necesario
que la falla en los elementos sea por flezion en lugar de corte. Por lo tanto. en
el disefio de vigas y columnas debe primar el disefio por capacidad antes que el
de resistencia. en consecuencia las solicitaciones por corte son obtenidas de la
capacidad a flexién del elemento.

3.3.1 Ductilidad local en columnas

Para una columna en voladizo empotrada en su base v sujeta a una carga
lateral concentrada en su extremo libre. se deduce mateméaticamente**’ que la
relacién entre la ductilidad por curvatura u, v la ductilidad global g viene dada
por la siguiente ecuacion.
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ps—1
= 3.18
Ho =1+ 3T (1= 05Lp) (3.18)
LP
_ 1

siendo Lp la longitud equivalente de la articulacién plastica, en la columna, que
va a ingresar al rango no lineal y L la longitud total de la columna. La tabla

3.4 presenta los requerimientos de ductilidad local para diferentes valores de
ductilidad global.

Tabla 3.4 Valores de ductilidad local en columnas(?!).

DUCTILIDAD GLOBAL Lyr =0.10 Lpr =0.20
3 8.0 4.70
4 11.5 6.60
5 15.0 8.40
6 18.5 10.30

Del analisis de la tabla 3.4 se desprende: i) Mientras menor es el valor
de Lpr que relaciona la longitud que va a sufrir dafio con la longitud total
de la columna, mayor es la demanda de ductilidad local por curvatura en el
elemento, v, ii) Para tener un valor de L, = 0.10 se necesita que la ductilidad por
curvatura sea aproximadamente tres veces la ductilidad global. Para L, = 0.20
éste valor se encuentra entre 1.5 v 1.7

Para determinar una relacién similar a la indicada en la ecuacién (3.18)
para el caso de una estructura de varios pisos. el problema es mas complejo va
que influyen més variables como la tipologia de la estructura, el mecanismo de
colapso, la conexién de los elementos estructurales componentes, etc.

LLopiz®") presenta varias ecuaciones que relacionan la ductilidad por cur-
vatura en una columna en funcién de la ductilidad global de la estructura, todas
ellas obtenidas a partir de un mecanismo de colapso estético.

Es principio de disefio sismico de edificios de hormigén armado. que las
vigas ingresen al rango no lineal y mds no las columnas, por éste motivo se
disefia con el criterio de columna fuerte-viga débil. En la figura 3.6 se presenta
el comportamiento ideal de una estructura en el rango inelastico.

Nétese que una vez que han ingresado en el rango no lineal, la mayor
parte de las vigas, se espera que en pie de columna se formen rétulas plasticas.
Para este caso concreto, cuando las columnas del primer piso van a ingresar al
rango no lineal, se tiene!®’ que la ductilidad por curvatura p, en funcién de la

ductilidad global pg, vale:
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Figura 3.6 Comportamiento no lineal de una estructura pdrticada.

6n —2

———— 29
18 n Lpr (3.—'0)

po =1+ (ps—1)

siendo n el nimero de pisos y Lpr la relacién definida en la ecuacién (3.19).
Del anédlisis de la ecuacién (3.20), se desprende: i) La ductilidad por curvatura
en las columnas depende del niimero de pisos de la edificacién. vy, ii) Mientras
menor es el dafio que se espera (Lpr méas bajo) mayor serd la ductilidad por
curvatura de la columna.

La ductilidad por curvatura de una columna depende del nivel de carga
axial que gravita sobre ella y si se desea tener la mayor ductilidad posible en
columnas ...es conveniente que el nivel de carga azial actuante sea menor que
la carga azial para la condicién balanceada...

3.3.2 Ductilidad local en vigas

Para el comportamiento ineléstico descrito en la figura 3.6, se tiene*") que
la ductilidad por curvatura de las vigas es aproximadamente igual a:

Pphi = 1+ (pg — 1)6a (3.21)

donde a es la relacién entre la curvatura de las vigas v la curvatura de las
columnas al momento de fluencia de las vigas. Bastante dificil resulta calcular
el valor de a por lo que se restringue el uso de la ecuacién (3.21) pero lo
fundamental es conocer que la ductilidad por curvatura de las vigas depende del
comportamiento de las columnas.

Lo cierto es que la ductilidad por curvatura de las vigas es mayor que
la ductilidad global por desplazamientos. ...En sistema de pdrticos'’) es comin
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considerar que la ductilidad por curvatura de las vigas sea por lo menos tres
veces la ductilidad global...

Pphi = 3Hs (3.22)

3.4 COMPORTAMIENTO DEL PORTICO

En la figura 3.7, tomada de referencia (1) se presenta una estructura con
diferente detalle de la armadura. El pértico de la izquierda fue disefiado para que
la estructura ingrese moderadamente al rango no lineal. En cambio el pértico de
la derecha fue disefiado para que la estructura tenga un gran comportamiento
en el rango ineldstico o no lineal. Por lo tanto, las dos estructuras tendran
diferentes valores de ductilidad global. Grases'V) a la estructura de la izquierda
le aproxima una ductilidad global de 3 en cambio a la estructura de la derecha
le asigna una ductilidad global de 7.
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Figura 3.7 Influencia de los detalles de armado en los diagramas fuerza-despla-
zamiento en estructuras porticadas(!).

En el comportamiento histerético que se indica en la figura 3.7 se observa
que la estructura de la izquierda tiene mayor deterioro de resistencia y rigidez
en la descarga con relacién a la estructura de la derecha.

En definitiva el grado de detallamiento de los elementos estructurales
tiene que ver directamente con el comportamiento sismico y con la ductilidad
global...
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Las estructuras se disefian de tal forma que el dafio se produzca en las
vigas, mas no en el nudo, ni en la columna. Por éste motivo se disenia con el cri-
terio de nudo fueste-viga débil(*¥22:23); columna fuerte-viga débil'®?2). Ademés
que prima el disefio de capacidad sobre el de resistencia para que la falla en
caso de producirse sea por flexién y no por corte.

Existen una serie de trabajos?*?” en los que se establece como modelar
el deterioro de resistencia. pérdida de rigidez y efecto de cierre de grietas debido
a un armado defectuoso en el nudo, para realizar un anélisis no lineal, que
en este contexto no interesa todavia como cuantificarlo. Lo que interesa por
ahora es reconocer que si en una estructura no se han disefiado los nudos, si no
se han realizado las verificaciones de comportamiento ineldstico enunciados en
los parrafos anteriores, la ductilidad global de la estructura serd pequefia v la
reduccidén de fuerzas del espectro de disefio eldstico seréd baja.

3.5 RELACION ENTRE RIGIDECES DE PISO

Es criterio de disefio sismico de edificios que el piso inferior sea mds
fuerte que el piso superior con el objeto de que el dafio se produzca en los pisos
superiores vy paulatinamente este dano vaya bajando a los pisos inferiores. Si el
dano se produce directamente en los pisos inferiores por que son mds debiles es
probable que el edificio colapse sin que los pisos superiores hayan ingresado al
rango no lineal, pues estos habrédn estado vibrando como cuerpo rigido.

En la normativa sismo resistente de Colombia NSR-98(:) el factor de re-
duccién R que permite pasar del espectro elastico al ineldstico, lo multiplican
por dos valores que son: ¢, para irregularidades en altura y ¢, para irregulari-
dades en planta. Concretamente, cuando se tiene un piso inferior méas debil este
factor vale ¢ = 0.9 v se dé en el siguiente caso. Sobre el factor de reduccién
de respuesta R en el capitulo 5 se trata con detenimiento.

~]
I
N
l
|
~l

Figura 3.8 Irregularidad en planta. El piso C es mas flexible(!®).
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®q = 0.9 silarigidez del piso C denominada K. es menor que 0.7 veces la rigidez
del piso D. O también si la rigidez de piso C es menor que 0.8 del promedio de
ia rigidez de los tres pisos superiores

K. <0.7K (3.23)

K. <0.8 3

(3.24)

La normativa colombiana®® presenta una serie de casos de irregularidades
en planta y elevacién para los cuales se debe reducir el factor R. Lo importante
era ver que ...una forma de cuantificar que un piso es mas fuerte que otro es por
medio de la rigidez de piso..., la misma que puede evaluarse con las férmulas
de Wilbur®, En forma muy elemental y por cierto muy aproximada puede
evaluarse la rigidez de piso como la sumatoria de las rigideces t de las columnas,
utilizando la ecuacién (3.25)

R L " 12EI;
Rz‘ — Z ;= Z 73 L (3.25)
=1 =1

donde Kj; es la rigidez del piso i, n es el numero total de columnas del piso i, E
es el médulo de elasticidad del material, I; es la inercia a flexién de la columna
en la direccién analizada y H es la altura del piso i.

& Con relacién a la estructura indicada en la figura 4.8 del capitulo 4, que

colapsé durante el sismo de Bahia de Caraquez®® se desea encontrar el
valor de ¢, de acuerdo a la normativa NSR-98 tinicamente evaluando las
rigideces de piso y utilizando las ecuaciones (3.23) y (3.24).
Las rigideces de piso se han obtenido utilizando la ecuacién (3.25). Las
columnas de los tres primeros pisos tienen la misma seccién transversal
en sus respectivos ejes, disminuyen en los dos siguientes y en el piso 6 que
es el Ultimo piso hay una nueva reduccién de la seccién transversal. La
altura del primer piso es 4.14 m y la altura de los restantes pisos es 2.88
m. El cambio de altura asociado al hecho de tener secciones iguales en
los primeros pisos hace que la primera planta sea més debil que las otras.
Interesea evaluar las ecuaciones (3.23) y (3.24) en los cuatro primeros
pisos. En consecuencia, las rigideces de éstos pisos se indican en la tabla
3.5

K, <0.7K, 17639.2 < 36677.6
% .
K, <0.8 (K9 + f‘; + Ky)

17639.2 < 32181.4

Por lo tanto ¢ de acuerdoc al pardametro evaluado es 0.9 Este valor significa
que por tener piso inferior més debil que el piso superior la disipacién de
energia de la estructura se reduce en un 10%.
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Tabla 3.5 Rigideces de los 4 primeros pisos(ss) .

PISO RIGIDEZ DE PISO
T/M

17639.2
52396.6
52396.6
15887.1

W N =

Otra forma de ver que el piso inferior es m4s fuerte que el piso superior es
encontrando la relacién: ...capacidad soportante de una columna C con relacién
a la solicitacion actuante S... Esta relacién C/S debe evaluarse para todas las
columnas de un determinado piso y encontrar su valor promedio. Luego deberd

C

verificarse que:
C
- > = 3.26
(S>p1 (5 )ps ( )

donde el subindice pz corresponde al piso inferior y ps al piso superior. El célculo
de la solicitacién debe realizarse para las cargas mayoradas y en la capacidad
encontrar la superficie de interaccién considerando los factores de reduccién de
capacidad de carga. El cdlculo se lo hard considerando flexién biaxial.

En el capitulo 5 a la ductilidad global us se lo denomina p, debido a que
es muy utilizada ésta nomenclatura.

3.6 INDICE DE DANO GLOBAL

Comportamiento no lineal o ineléstico significa dafio en la estructura. En
consecuencia, es necesario evaluar el Indice de Dafio global Ip; que tiene una
edificacién. Existen una serie de metodologias®®® para calcular el dafio sismico
de estructuras de hormigén armado, unas calculan primero el indice de dafio
local en cada uno de los elementos estructurales y luego mediante funciones de
ponderacién determinan el dafio global de la estructura.

Por otra parte existe, otra corriente que evalda directamente el dafio global
de la estructura sin necesidad de utilizar funciones de ponderacién. Esta linea
es la que se seguira en el presente capitulo pero utilizando la curva de capacidad
resistente para evaluar el indice de dano global de la estructura.

En la curva de capacidad resistente, se determina el punto en el cual la es-
tructura ingresa al rango no lineal (y) y el punto de colapso de la estructura ( f).
El indice de dafio estd en funcién de la solicitacién, de la respuesta estructural.
Lo que nos interesa por ahora es evaluar el dafio cuando la estructura alcanza la
ductilidad global 15, es decir cuando llega al punto (u). Nétese que el punto (u)
no es el punto de colapso de la estructura. Con los valores hallados se obtiene
el indice de dafo global GDP (global damage parameter) de la estructura.
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3.6.1 Indice de dafio en funcién de los desplazamientos

Roufaiel y Meyer®® calculan el fndice de dafio global en funcién de los
desplazamientos mediante la siguiente ecuacién:

Dmax — -Dty -~
In =————— < 3.27.1
Dt =D, Dy ( )
D} — Dy
Iy ==L 3.27.2
Dt =D, ~ Dy ( )

la ecuacién (3.27.1) tiene el caracter de general y la ecuacién (3.27.2) tiene el
caricter de particular; en la ecuacién (3.27.1), Dmax es el desplazamiento lateral
méximo de la estructura para una accién sismica dada, en cambio en la ecuacién
(3.27.2) D}, es el desplazamiento lateral asociado a la ductilidad global de la
estructura, Dyy v Dyy son los desplazamientos laterales méximos en los puntos
de fluencia y de colapso de la estructura.

En la forma presentada® el indice de dafio global varia entre 0 y 1, el
valor de 0 corresponde a la estructura trabajando en el rango eléstico y el valor
de 1 corresponde al colapso de la misma

& Con relacién a los datos del ejemplo realizado con la estructura de la
figura 3.4, se desea calcular el Indice de Dafio Global de la misma cuando
ésta tiene un desplazamiento lateral de 24 cm.

e Datos
D;s = TTcm Dy, = 24cm Diy = 4cm

o Indice de dafio global

ID‘t D;’U—Dty
Dis — Dyy
W

Ipt — :
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3.6.2 Indice de dafio en funcién de cortantes

Hasselman et al®® plantea el célculo del indice de dafio global en forma
similar a la planteada por Roufaiel y Mever pero en funcién del cortante.

_ Viax — Vty

Ipg = (3.28)

";f - V;,‘y

Unicamente se presenta la ecuacién general del célculo del indice de dafio global.
El significado de las variables es el siguiente: Vipax cortante basal para el cual
se desea evaluar el indice de dafio. Viy, V;s cortantes a nivel de fluencia y a
nivel de colapso.

3.6.3 Indice de dafio en funcién de la energia

Los anteriores modelos evaliian el indice de dafio va sea en funcién de los
desplazamientos o en funcién del cortante basal. Se propone evaluar el indice de
dafio global en funcién de las dos variables indicadas v ésto se lo logra mediante
la evaluacién de la energia que no es mas que el drea bajo la curva corte basal-
desplazamiento lateral. En forma general, se tiene:

Emax — Et
Ipg = —— ¢ (3.28
D= F " E, )
donde Emax es la energia para una solicitacién arbitraria, Eyy, E; 5 son las
energias en el rango eléstico y en el punto de fallo del sistema.

3.6.4 Indice de dafio en funcién del periodo

Conforme la estructura se deteriora la rigidez del sistema disminuye v el
periodo fundamental se incrementa. de ésta forma la edificacién se va haciendo
mas flexible. Ayala y Xiangno®” evaltian el dafo global es funcién de los
periodos con la ecuacién (3.29).

Thinal — To
Ips = T, — T, (3.29)
donde T, es el periodo en el rango elastico, Ty es el periodo definido en el
punto de fallo v Tqpa) es el periodo de la estructura danada asociada a un nivel
de desplazamiento lateral dado. En un programa que determine la curva de
capacidad soportante se debe incrementar unas subrutinas que determinen los
periodos de vibracién para poder utilizar el modelo de Ayala v Xiangno.
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ASPECTOS FUNDAMENTALES A CONSIDERAR

Para encontrar las fuerzas sismicas de diseno. el provectista estructural
se impone una ductilidad global de la estructura y con ésta base pasa
del espectro elédstico al inelastico. Al final del diseno es fundamental con-
trolar las ductilidades locales por curvatura de sus elementos v ver si la
estructura estd en capacidad de incursionar en el rango no lineal con la
ductilidad global que se impuso.

No es suficiente disefiar una estructura siguiendo los lineamientos pre-
scritos en los codigos sismo resistentes. Es necesario tener un conoci-
miento mas profundo del comportamiento no lineal de la edificacién. La
curva de capacidad resistente proporciona informacién muy valiosa que el
proyectista estructural debe conocer.

La construccién de las curvas de capacidad resistente de la estructura, que
relacionan el cortante basal V,, con el desplazamiento lateral maximo en el
tope del edificio Dy, permite ver la secuencia de formacién de las rétulas
plasticas en la estructura. Si esta secuencia concuerda con los criterios de
disefio adoptados.

La curva de capacidad resistente permite visualizar el desplazamiento
lateral méximo asociado a la demanda de ductilidad v comparar este valor
con el desplazamiento en el punto de fallo de la estructura. Con éstos
valores se puede calcular el Indice de Dafio Global de la estructura v
tomar decisiones sobre si se quiere o no minimizar el dafo en la misma.
La tendencia de los cédigos actuales es disenar estructuras mds rigidas, el
valor méximo permitido es de alrededor del 1% de la altura de piso. Todo
esto con la forma cldsica de construccién. Existe la posibilidad de cons-
truir estructuras flexibles utilizando aislamiento de base®®!), disipadores
de energ{a®? o sistemas de control.
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CAPITULO

CAPACIDAD RESISTENTE DE LAS
ESTRUCTURAS

Se presenta el programa CEINCI2 que permite encontrar la curva de
capacidad resistente de marcos planos; que relaciona el cortante basal con el
desplazamiento lateral méximo en el tope del edificio, mediante la aplicacién de
cargas incrementales monoténicas. Uno de los archivos que reporta el programa
es el denominado ...ROTULAS.OQUT... en el que se indica la secuencia de
formacién de las rétulas plasticas en cada uno de los elementos de la estructura.
Para cada instante de incremento de carga lateral, se obtiene el cortante basal,
el desplazamiento lateral méximo y el periodo fundamental de la estructura.

Otro de los archivos que reporta es el derominado ... DANIO.QUT... en
el cual se indica el indice global de dano, para diferentes valores de desplaza-
miento en el tope de la estructura. Se evalta el dano global empleando los
modelos de Roufaiel y Meyer. que encuentra el indice de dafio en funcién de
los desplazamientos; Hasselman. Eguchi y Wiggins, que consideran el cortante
basal para evaluar el dafio v el de Aguiar que obtiene el dafio global en funcién
de la energia. Las ecuaciones de célculo de los diferentes modelos se indican en
el capitulo tres. Se considera que el punto de fluencia queda definido cuando se
forma la primera articulacién pléstica.

El programa considera el modelo trilineal para el comportamiento del
acero, que contempla: zona elastica, plataforma de fluencia y zona de endu-
recimiento. Para el hormigén se trabaja con el modelo de Kent v Park que
contempla el incremento de resistencia y ductilidad debido al confinamiento que
tiene por efecto del refuerzo transversal.

Se realiza un andlisis no lineal estdtico, variando la rigidez a flexién de
los elementos de acuerdo al nivel de dafio que experimentan en cada uno de los
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incrementos de carga. La rigidez a flexidn se obtiene del diagrama momento
curvatura. En los elementos verticales de una estructura. la relacién momento
curvatura, depende del nivel de carga axial, razén por la cual se evalda en cada
incremento de carga ésta relacién. En los elementos horizontales Ginicamente se
calcula el diagrama momento curvatura al iniciar el an4lisis.

Es fundamental la construccién de la curva de capacidad resistente de las
estructuras, una vez que el proyectista estructural tenga todos los elementos
disefiados, con el objeto de que observe cual es el probable comportamiento que
tendréd la misma cuando sea sometido a la accién de un sismo severo. Podra
apreciar si estd cumpliendo con los criterios de disefio adoptados y lo fundamen-
tal cual es el grado de dafio para la ductilidad global adoptada. De igual forma
podra conocer la sobrerresistencia y reserva de energia que tiene la estructura.

Se consideran cinco modelos numéricos de cilculo para la variacién de
rigidez en los elementos una vez que estos han ingresado al rango no lineal. Se

trabaja con modelos de plasticidad extendida y con modelos de penetracién de
cedencia.

4.1 RELACION MOMENTO CURVATURA

En la figura 3.2 se present$ el diagrama momento curvatura para una
viga simplemente armada y se indicé los puntos notables de la misma. En
la practica™ es frecuente utilizar un modelo trilineal para definir el compor-
tamiento no lineal de un elemento, como lo ilustra la figura 4.1

MO L U
My Ly E
A [ 1

<+

MA - ; :
- A ! 1
%) 2 @ 1 | !
:U 7Y IA 1“ ,‘ - ——
¢ i i O @y 8y ©
: Y A
! i
] I
i Y M>
UI St MG

Figura 4.1 Modelo numérico adoptado del diagrama momento curvatura de una
viga.

Es importante tener en cuenta el doble signo el diagrama: esto se debe a
la forma como estd trabajando el elemento en el sentido de que s1 es céncava



MODELAJE DE LOS ELEMENTOS 81

o convexo. En la figura 4.1 se observa. en la parte superior. que la armadura
inferior estd trabajando a traccién As v la superior a compresién A;; en éste caso
la elastica de deformacién es céncava vy en el programa CEINCI2 se le asigné
el signo negativo para el caso contrario de curvatura se considerd positivo. En
realidad esto es arbitrario pero lo fundamental es tener la existencia del doble
signo en los diagramas momento curvatura. Para el modelo numérico de célculo

adoptado se tienen tres rigideces a flexién para cada una de las ramas del modelo,
que son:

M, Ebh?
= = 4.1
(BDy =52 = =5 (4.1
(B =L (42
Oy — Pa
(EI)s =Ml (4.3)
Oy — Oy

No se ha colocado el signo + para darle el caracter general. Los subindices
(a, y, w) corresponden a los puntos de agrietamiento-del hormigén, fluencia del
acero y deformacién méxima til a compresién del hormigén. Para la primera
rama que corresponde al rango eléstico la rigidez (EI); es igual al momento de
agrietamiento M, dividido para la curvatura de agrietamiento ¢, pero también
es igual al médulo de elasticidad del material E multiplicado por la inercia a
flexién (b—IhTS)

Cuando se inicia el proceso de carga, la seccién del elemento analizado.,
tiene una rigidez a flexién (EI); y se mantiene con esta rigidez hasta cuando el
momento actuante supera el valor de M, en que disminuye la rigidez a flexién
al valor de (EI)9 con este valor permanece hasta que el momento actuante sea
mayor que My en que la rigidez disminuye notablemente al valor de (EI);.

4.2 MODELAJE DE LOS ELEMENTOS

Sea (EI)g, (El)o. (EI)} la rigidez a flexién de un elemento de seccién
constante o variable en el nudo inicial. centro de luz v nudo final. Cuando éste
se encuentra trabajando en el rango elastico el modelo numérico de cédlculo es
el nimero (1) de la figura 4.2, para el caso de un elemento de seccién constante.

~ Ante acciones sismicas. son los extremos del elemento los que estdn sujetos
a mayores esfuerzos. En consecuencia, es muy probable que esas secciones
ingresen al rango ineldstico o no lineal. Su rigidez a flexién va a disminuir.
Existen varios modelos numéricos de célculo que se han planteado al respecto,
los mismos que se comentan a continuacién y se indican en la figura 4.2

‘e Elmodelo (2) de la figura 4.2 es empleado en el programa IDARC : Inelas-
tic Damage analysis of Reinforced Concrete, Version 1.0 desarrollado por
Park et al®®). Este modelo considera que la variacién de rigidez es lineal
en el elemento. Los términos de la matriz de flexibilidad son deducidos
para cuando existe punto de inflexién v para cuando no lo hay.
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Figura 4.2 Modelos numéricos empleados para el analisis lineal ¥ no lineal de
elementos sometidos ante acciones sismicas.

e En el modelo (3) de la figura 4.2 la variacién de rigidez a flexién no
se considera lineal y es utilizada en el programa IDARC Version 3.0°°.
Los elementos de la matriz de flexibilidad del elemento se obtienen por
integracién numérica. En los dos modelos indicados no se considera la
longitud de las rétulas plésticas.

e El modelo (4) es utilizado en el programa SARCF : Seismic Analysis of
Reinforced Concrete Frames. implementado por Chung et al™. En éste
modelo se calcula la longitud de la rétula pldstica Ay L y A\p L en funcién
de los momentos actuantes y considerando que ante acciones sismicas el
diagrama de momentos es triangular.

e Elmodelo (5) de la figura 4.2 considera la longitud de las rétulas plésticas
v permite que el centro de luz también pueda ingresar al rango no li-
neal. Este modelo es utilizado en el programa IDARC Version 4.0 y fue
desarrollado por Valles et al®). Los términos de la matriz de rigidez del
elemento fueron deducidos por Lobo? e incluyen el efecto del corte.

4.3 MATRIZ DE FLEXIBILIDAD

El sistema base a partir del cual se genera la matriz de rigidez de un
elemento en coordenadas locales vy globales. es el indicado en la figura 4.3. Para
este sistema de coordenadas se indicard en este apartado la matriz de flexibilidad
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f para cada uno de los modelos numéricos de célculo indicados en la figura 4.2.
La forma de la matriz f es la siguiente

- ] =

1
>

LA
Y

ing L

COORDENADAS DE MIEMBRO

= CURVATURA INELASTITA

-= CURVATURA ELASTICA

DISTRIBUCION DE CURVATURA

Figura 4.3 Sistema base de coordenadas de un elemento v distribucién de cur-
vatura.

Invirtiendo la matriz f descrita en la ecuacién (4.4) se obtiene la matriz de
rigidez para el sistema de coordenadas base y luego por medio de las matrices
de transformacién de coordenadas, se encuentra en primer lugar la matriz de
rigidez del elemento en coordenas locales y luego en globales.

e Modelo (1)

Para cuando se realice un anélisis lineal. los elementos de la matriz de
flexibilidad, son:

fii=foo = (1+0) (4.5)

3FEI,
fie=far=-

6EIO(1 - 29) (4.6)

donde ¢ es un factor adimensional que mide el efecto del corte**’.

e Modelo (2)

Kunnath et al® consideran dos casos. el primero cuando el punto de
inflexién se encuentra dentro de la longitud del elemento, en éste caso se tiene
doble curvatura y el segundo cuando el punto de inflexién se encuentra fuera del
elemento, caso de simple curvatura. El 1ltimo caso se presenta cuando ambos
extremos del elemento han pasado el limite de fluencia. Para el caso de coble
curvatura los elementos de la matriz de flexibilidad de miembro. son:
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fu =l2(éI)a (B~ d0® +0%) 4 ED; ot 3~ o)
+ -IE(EIT)O(:; —3a + a?) (4.7)
fio = fon =gyrpp (26" + &) + (-1t et ol - o)
+ﬁ]1517(—1 —a+a’) (4.8)
f22 =12(;;’1)a“3 + 12(2[)6 (8-a-a’-a?)
+ #EI)O(I +a+a?) (4.9)
AM,

C=AM, 1+ AN, (4.10)

donde AM, y AM, son los incrementos de momento en el nudo inicial y final
respectivamente. Una de las formas de controlar que el elemento no tiene punto
de inflexién, es chequeando que AM, = AM, = 0 en este caso se han formado
rétulas pldsticas en sus extremos. En referencia (6) se considera que si el valor
de o es menor a 0.2 se tomard a = 0.2 y si el valor de a es mayor a 0.8 se
considera a = 0.8. Por otra parte para el caso de simple curvatura, se tiene:

1 1
=gz, * wED, (4.11)
1 1 |
o=t ==5En, ~ e, (4.L2)
1 1
2 =1En, * 1E, (4.13)

e Modelo (3)

Cuando se considera que la variacién de la curvatura a lo largo del ele-
mento es no lineal, la variacién de la rigidez a flexién deja de ser lineal, es no
lineal. Kunnath et al® consideran la siguiente variacién de rigidez a flexién en
el elemento:

(EI)z = (ED)q + %[(EI)I, —(EI)q] (4.14)

Donde (EI); es la rigidez a flexién en el punto x. La ecuacién (4.14)
establece que el valor de (ET), es igual a la semisuma de las rigideces a flexién
en los extremos del elemento.
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5 rlo1 . oF xz\ AU
Firm) s (1 -2k —lds 4.15)
n= (EI): L I17;™ '
. 2
L i z F
", :‘{‘.)1: ——— dz (4.186}
il =0 /o (EI;:< I 1) (=200

17

s

{

Para los modelos de plasticidad extendida, Lobo'*® presenta la formu-
lacién de los elementos de la matriz de flexibilidad pero incluvendo el efecto de
corte. Las ecuaciones resultantes, son:

S

f Ly * : 2 (Bag — 402 + al) + - ol
TR (EDe T \(Bl)e (El)o) ¢ T T T\(EDy (Bl °

o7 28]
fo=33 !_(;)o B ((ElI)a - (ElI}o) (20 ~e2) - ((ElI)b - (Elz)o> (20 - Q'g}
, m (4.19)
=i {(;})o B ((Elf)b ) (;m) (62 = doj + ) + ((Eiva - <Elz>o> |

La rigidez al corte GA- se determina del respectivo diagrama histerético.
Con el objeto de evitar problemas de inestabilidad numérica cuando los elemen-
tos estén sujetos a grandes esfuerzos de fexidn ¥ corte. las ecuaciones (4.18} a
(4.20) han sido reescritas como sigue:

W= A {4.21.1)
Y TIED (EDe (EI’Y T GA-L
r r -Z— ,.’ l =
Ji2 = 121 =357 = Ji2 = {£.21.2}
17KEI)0 (EI)Q {El 15 - G.%.;L
p—— A (4.21.3)
U 12EI), (El)e (BT GA:L
donde
fi1 =4EI@)e (ED}y + ((ED)o — (EINeEI)3 (600 — 407 + 0p)
+ ((EI)o = (EI);)}{ED)ac} (4.99)
! @ { I SR
Flo=—2AEIj {EIly + ({EI}e —(E@o HEI} (205 — o))
— {EDo — (EDI M EIe{26% — o} /293
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las variables ag ¥ @y se obtienen corn las ecuaciones siguientes:

Ms— My,

Qg =——
My~ Mp

_ jrﬁ[B = .3/./[ B or
J/f B~ .M_.-g

W
(V)
Ot
;,_.I
N

ap

—~—
=N
1\
(S]]
o

e’

M 4 ¥ Mp son los momentos actuantes en el nudo inicial ¥ final, respectivamente.
Por otra parte, M4 ¥ Mp, son los momentos a nivel de agrietamiento!!3%
que resisten la seccidn inicial v final del elemento.

e Modelo (4)

La 101’. 1tud de 18,5 rétulas Dla'stica.s )\a L ¥ Ay L se obtienen con las sigu-
ko - 7] S
ientes ecuaciones en el Drograma SAE{CP’:T>

M; — My,

M; + M;
b= .?Xffz' - }J] (

S
Q
I
N
V)
D

1
WV}
~

M;. M ; son los momentos actuantes en los extremos del elemento v My el mo-
mento de fluencia en la seccién respectiva. El programa SARCF considera que
el elemento ingresa al rango no lineal cuando el momento actuante es mayor
que My, hipdtesis aceptada en la mayor parte de programes. Este programa
trabaja con inercia constante. en el nudo inicial. centro de luz v nudo final.
La formulacién de los términos de le matriz de flexibilidad fue realizada por
Roufaiel®.

1 - ) N \
n “3(EI) L2 {Q; = L)% L)® —{Q; — 1)L — xo L + Q;L%] (4.28)
1 ; *\/ % - = R a7 ,
](22 ZB(EI) .[2 :_(O.,z - i}§>\a 1}3 - (Q] - .’.)(L — /\0 L)) —QJI,)_I (-4:29)

I l H PN /e -
J12 =f~_1 = 3{EI}112~\Q'7 — ;}‘z/\o L) (i.o.z, —)\b L=
(@ = 1jthe LPP(L3L = Xa L) + 5] (4.30;

(;.Q; son las relaciones entre las rigideces 2 fexidn eléstica con relacién a la
rigidez ineldstica en el nudo inicial v final respectivamente. Cuando el momento

actuante es mayor que My, los vaiores de las relaciones de rigidez. son:
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ERCEN (£.31)
(B3 ’
_ Bl (4.52)

) T{EI)s;

e Modelo 5

£l modelo 5. corresponde al denominado modelo de peretracién de ceden-
ciat®, en el cual se determina la longitud de dafio en el nudo inicial ag L ven el
nudo final o L. El célculo de las variables ag v @ se realiza con las ecuaciones
(4.25.1) v (4.25.2) El modelo considera dos casos: el de simple curvatura y el
de doble curvatura.

¢ Simple curvatura M sMp >0
En este caso, se reconocen cuatro subcasos. que son:

1) Momentos actuantes més pequefios que los de agrietamiento.

(Mgl <1 Maeiy | Mpl< | Mo )

Qqa =0 PETO &g 2 Camaz (4.33-1}

ap =0 pero ap > Qpmar (£.33.2)
UEIao (El)po .

(EI), =———/e0 4333
e = a0 + Bl e

2) Momento actuante en nudo inicial mayor que el de agrietamiento ¥ mo-
mento actuante en el nudo final menor que el de agrietamiento.

(i M4 | > Mger | ¥ | Mp| < i Mper i)

My—M ) N

Qg =————Mja — .\/:?;T S L pero &g Z Cagmaz {_:-34--1)

ap =0 pero ap 2 Qpmer (4.34.2)
2(EI)ao (EZ

(ED)o == Jao (ET)so (4.34.3)

(Ef)ao - (Ej)bo

3} Momento actuante en el nudo final mayor que el de agrietamiento ¥ mo-
mento actuante en el nudo inicial menor que el de agrietamiento.

(Mgl Mar |y 1 Mp > | Mo )

P/
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Cea =0 DETO &g Z Qaemer (4.35 1)
Mp—M .
== _ JFer % 10 pero oy 2 Gusngs (£.35.2]

AV S V)
2E@o (EI)

(EI\;O = (L\I)GO \EIzbO

" {Eljeo+ (El),

!I\
(V]
(S]]
w

4} Momentos actuantes en nudo inicial ¥ final son mavores que los momentos
le agrietamiento.

(1 Mal>{Mper | y | Mp > Mper )

ag =0.5 (4.36.1}

oy =0.5 (4.36.2)
2(EI)

(ED)p =2 ELe (ED) (4.36.3)

(EDa + (E)

donde (ET)qo ¥ {ET)p, son las rigideces eldsticas en los extremos del elemento.
e Doble curvatura ;Mg < 0
Aqui también se tienen cuatro subcasos. a saber:

1} Momentos actuantes més pequefios que los de agrietamiento.

(IMal<iMuoly {Mp|<| Mg |)

=1
.
ot

g =0 pero ap > Cemer

|
[V IIIV)
-1 "
RV

& A

ap =0 pero a3 > Gpmezr
( AEI)go (EI)
(EI)O___!\ .GGT ! )\60
(El)ao = {ET},

th
L
=i
W

2) Momento actuante en nudo inicial mavor que el de agrietamiento v mo-

mento actuante ex el nudo final menor que el de agrietamiento.

(FMpgi> My | y {Mp | < Mpe, )

Qg =—— = < 1 perto ag 2 amar {£.38.1}
V4 —_-‘VJB

ap =0 pero oy 2> Cpmer (£.38.2)
2€AE1)zo (EI,

ey
5

I
i
(V]
(0]
(V]



PROGRAMA CEINCI2 89

3) Momento actuante en el nudo final mayor que el de agrietamiento y mo-
mento actuante en el nudo inicial menor que el de agrietamiento.

(IMA‘SIMAcrl y | Mp > | MBer |)

aq =0 pero ag > aamaz (4.39.1)
ap _Mp — Mper < 10 pero ap 2 Qpmar (4.39.2)
B— My
2(EI)ao (EI)bo
ElNo, = 4.39.3
1o =E)ao + (BDho 4399

4) Momentos actuantes en nudo inicial y final son mayores que los momentos
de agrietamiento.

(|Ma|>|Mper | y | Mp > | Mper |)

My—M
Qg =ﬁ pero aq > Camaz (4.40.1)
Mp-M
ap =ﬁ Pero ap 2 Opmax (4.40.2)
2(EI)g (EI)
El, = 4.40.3
EDe =(En. + EDy A)

Se destaca que los momentos a nivel de agrietamiento, son dependientes
del signo de los momentos aplicados. Cuando aq + a3 es mayor a 1 se debe
reajustar el cilculo de la rigidez a flexidn en el centro de luz de acuerdo a las
rigideces de los extremos.

Una vez que se ha obtenido (EI), se utilizan las ecuaciones (4.21) indi-
cadas para el modelo de plasticidad extendida.

4.4 PROGRAMA CEINCI2

El programa CEINCI2, escrito en fortran permite encontrar la curva de
capacidad resistente de marcos planos, mediante un andlisis no lineal estatico
v empleando la técnica denominada “Pushover”. El usuario puede seleccionar
cualquiera de los modelos de célculo indicados en la figura 4.2 para el compor-
tamiento lineal y no lineal de los elementos. El archivo de datos del programa
se describe a continuacién:

e Titulo del problema
Se dispone de 80 caracteres alfanuméricos para identificar el problema.

e Datos Generales, formato libre
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libre NN = Ntumero de nudos.

libre NE = Ndmero de elementos.

libre NPISO = Nudmero de pisos.

libre NAN = Cédigo para identificar el modelo numérico que se adopta para el
comportamiento de los elementos, varia de 1 a 5 de acuerdo a lo indicado
en la figura 4.2

NAN =1 Anilisis estético.

NAN = 2 Variacién de inercia lineal.

NAN = 3 Variacién de inercia no lineal

NAN = 4 Considera longitud de rétula pléstica e inercia constante.
NAN = § Considera longitud de rétula plastica e inercia lineal.

libre NVAN = Ndmero de vanos.
libre NDEL = Cédigo para considerar efecto P-Delta
NDEL =1 Si se considera el efecto P-Delta.
NDEL = 0 No se considera el efecto P-Delta.
libre IJCARGA = Ntdmero de incrementos de carga que se van a considerar.

e Datos del Hormigén, formato libre

Se emplea el modelo de hormigén confinado propuesto por Kent v Park(*?
el mismo que se indica en la figura 4.4. El usuario puede calcular el valor de
la pendiente Z de la rama descendente del hormigén(®'% o en su defecto dejar
que el programa CEINCI 2 lo calcule para el efecto debers colocar cero en ésta
variable. De igual forma, el usuario tiene la posibilidad de asignar el valor de
la deformacién maxima 1til e, el valor de cero. En este caso el programa lo
obtiene de la siguiente manera:

0.8
€y = €0 + A (4.25)

3 .
Y Hormgon no confimado
H /
f /‘,./:ge-::ssh v'm”e

s e ‘5s>\ /———wan serfies
lada BN

tg 8 & Es : 0z ec |/ (
& L& : it i : — —P¢
€, Esn £si, 0 Esp € ¢ <
Soc 20¢
Modelc Trilimeal del Acero Modelo de Kent y Park dei Hormigor

Figura 4.4 Modelos constitutivos del acero v hormigén utilizados en el programa
CEINCI2.
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libre EC2 = Médulo de Elasticidad del hormigén. (T/M2)

libre GC= Médulo de corte del hormigén. (T/M2)

libre FC2 = Resistencia f, del hormigén. (T/M2).

libre EPS0 = Deformacién ¢, del hormigén, asociada a f;

libre EPSU = Deformacién méxima ttil del hormigén €y.

libre Z = Pendiente de la zona descendente del hormigén confinado. Si el

usuario coloca €y = 0 v Z = 0 el programa CEINCI2 calcula estas vari-
ables.

e Datos del Acero, formato libre

libre EA = Médulo de Elasticidad del acero. (T/M2).

libre FY = Limite de Fluencia del acero, fy (T/M2).

libre FSU2 = Méxima resistencia a la rotura del acero, fsu. (T/M2).

libre ESH2 = Médulo de Elasticidad del hormigén al inicio de la zona de en-
durecimiento Egp. (T/M2).

libre EPSH2 = Deformacién del acero correspondiente al inicio de la zona de
endurecimiento, €gp,.

e Coordenadas de cada nudo, formato (i5,5x,2f10.0,6i5)

1-5 J = Numero de nudo.
11-20 XJ = Coordenada X del nudo J. (M).
21-30 YJ = Coordenada Y del nudo J. (M).
31-35 NIQ = Nimero de nudo inicial para generacién en sentido X.
36-40 NJQ = Nimero de nudo final para generacién en sentido X.
41-45 1JQ = Incremento de la numeracién para la generacién en sentido X.
46-50 NKQ = Nimero de nudo final-inicial para generacién en sentido Y.
51-55 NLQ = Numero de nudo final para generacién en sentido Y.
56-60 IKQ = Incremento de numeracién para la generacién en sentido Y.

¢ Linea en blanco de separacion

e Secciones Tipo, formato libre
libre NMAT = Ntmero total de secciones tipo.
e Geometria de cada seccién, formato (i5,5x,5{10.0)

1-5 J = Nimero de seccidn tipo.
11-20 BAS = Base de la seccién transversal del tipo de elemento. (M).
21-30 ALT = Altura de la seccién transversal del tipo de elemento. (M).
31-40 C1 = Longitud del nudo rigido inicial. (M).
41-50 C2 = Longitud del nudo rigido final. (M).
51-60 DC = Longitud del recubrimiento. (M).
e Columnas rectangulares y vigas.

e Armadura de la seccién inicial del elemento. formato (10x,5{10.0)

11-20 AT1 = Armadura inferior de la seccién. (CM2).
21-30 AT2 = Armadura superior de la seccién. (CM2).
31-40 DH = Didmetro del refuerzo transversal, estribo. (CM).
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41-50 SH = Espaciamiento del refuerzo transversal. (CM).
51-60 CEFF = Confinamiento efectivo de los estribos.

¢ Armadura de la seccién central del elemento, formato (10x,5f10.0)

11-20 AT1 = Armadura inferior de la seccién. (CM2).

21-30 AT2 = Armadura superior de la seccién. (CM2).

31-40 DH = Didmetro del refuerzo transversal, estribo. (CM).
41-50 SH = Espaciamiento del refuerzo transversal. (CM).
51-60 CEFF = Confinamiento efectivo de los estribos.

* Armadura de la seccién final del elemento, formato (10x,5f10.0)

11-20 AT1 = Armadura inferior de la seccién. (CM2).

21-30 AT2 = Armadura superior de la seccién. (CM2).

31-40 DH = Didmetro del refuerzo transversal, estribo. (CM).
41-50 SH = Espaciamiento del refuerzo transversal. (CM).
51-60 CEFF = Confinamiento efectivo de los estribos.

Para cada seccidn tipo se indicaran cuatro filas de datos. la primera con-
tiene la geometria de la seccién y las tres restantes con informacién de la ar-
madura en el nudo inicial. centro de luz y nudo final respectivamente. En la
figura 4.5 se indica la nomenclatura utilizada para el refuerzo transversal de una
columna rectangular.

ZN
s

Confinamiento minimo Canfinamiento nominal Bien eonf]i'owdo
CEFF=0.5 CEFF=0.66 CEFF=1.

Figura 4.5 Diferentes formas de confinamiento de una columna rectangular.

Para el caso de columnas rectangulares se tiene que AT1 = AT2 y es
igual a la mitad de la armadura longitudinal total. Para el caso de vigas, la
nomenclatura utilizada se indica en la figura 4.6.

o Informacién de los elementos, formato (9i5)

1-5 I = Ntmero del elemento.

6-10 IA = Nudo inicial del elemento.

11-15 IB = Nudo final del elemento.

16-20 IMAT = Tipo de seccién del elemento estructural

21-25 NIG = Numero de elementos iguales a generarse.

26-30 II = Incremento de numeracién para los elementos, en la generacion.
31-35 INA = Incremento en la numeracién para el nudo inicial del elemento.
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A2 2

At

Figura 4.6 Nomenclatura utilizada para el caso de una viga rectangular.

INB = Incremento en la numeracién para el nudo final del elemento.
IRCO= Cédigo para identificar el elemento.

Para Columnas rectangulares.
Para Columnas circulares.
Para vigas rectangulares.

Linea en blanco de separacin,

Restricciones de nudos, format (6i5)

K = Nidmero de nudo restringuido.

LRN1 = Restriccién de movimiento horizontal o nimero del nudo al cual
se encadena. (Tiene el mismo grado de libertad).

LRN2 = Restriccién de movimiento vertical o ntimero del nudo al cual se
encadena. (Tiene el mismo grado de libertad).

LRN3 = Restriccién de rotacién o numero del nudo al cual se encadena.
(Tiene el mismo grado de libertad).

J = Ntimero de nudo final con restricciones iguales para generacién.

L = Incremento de numeracién de nudo que debe seguir para generacién.

Linea en blanco de separacion,

Masas y Fuerzas actuantes a nivel de piso. formato (i5,5x.3f10.0)

J = Numero de piso.

XPISO = Masa del piso. (T S2/M).

CAMO = Coeficiente de amortiguamiento para los modos principales.
XXFUE = Fuerza Horizontal total actuante a nivel de piso.

Para el anélisis de un marco plano, se puede considerar que las vigas son

axialmente rigidas, en consecuencia existe un grado de libertad horizontal por

piso.

El programa CEINCI2 numera primero estos grados de libertad y luego

numera los restantes grados de libertad que son el corrimiento vertical y rotacién
de cada nudo. Para el pértico plano de dos pisos de la figura 4.7 se indica la
numeracién de los grados de libertad.

Para el ejemplo indicado en la figura 4.7. el usuario deberd indicar los
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Figura 4.7 Grados de libertad en una estructura de dos pisos.

dos primeros coeficientes de amortiguamiento. Para el cdlculo de la capacidad
resistente, tema que se estd tratando, ésta informacién no es importante. Sirve
para obtener la matriz de amortiguamiento.

Coédigos para crear e imprimir archivos auxiliares [0,1]. formato
(3i5)

Con el niimero 0 no crea e imprime el archivo respectivo y con el niimero

1 lo crea e imprime.

1-5

6-10

11-15

4.5

MK = Cédigo para crear e imprimir archivo auxiliar K.OUT Contiene las

inercias en el nudo inicial, centro de luz y nudo final, al igual que presenta’
la matriz de rigidez de la estructura, en cada incremento de carga lateral.

MC = Cédigo para crear e imprimir archivo auxiliar C.OUT Contiene las

frecuencias naturales, modos de vibracién y matriz de amortiguamiento

de la estructura, en cada incremento de carga lateral.

MM = Cédigo para crear e imprimir archivo auxiliar MC.OUT Presenta

la relacién Momento-Curvatura en el nudo inicial, centro de luz y nudo

final en cada instante de incremento de carga.

USO DE PROGRAMA CEINCI2

El 4 de Agosto de 1998, un violento sismo de magnitud 7.1, afecté a
la ciudad de Bahia de Cardquez!’®). TUn edificio de 6 plantas. colapsé,
el mismo que tiene 9 columnas en total. En la figura 4.8 se indica la
distribucién en planta de las columnas.
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Figura 4.8 Distribucién en planta de un edificio que colapso durante el sismo de

Bahia de Caraquez del 4 de agosto de 1998.
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Figura 4.9 Geometria del Pértico C.

4.,5.1 Pértico C

95

Se obtiene la curva de capacidad resistente para el pértico C del edificio
que se analiza. La geometria del mismo se indica en la figura 4.9. Se
destaca que el primer piso tiene mayor altura que los restantes pisos ¥ la
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seccién de las columnas es la misma para los tres primeros pisos, por lo
tanto el primer piso es més debil que los pisos superiores. Por otra parte.
las vigas estaban perdidas en la losa que tiene una altura de 35 cm.
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Figura 4.10 Numeracién de los nudos y elementos del pértico analizado.
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Figura 4.11 Secciones tipo del pdrtico analizado.

De acuerdo a los planos estructurales, el hormigén tiene una resistencia
de 21 MPa vy el acero un limite de fluencia de 420 MPa. La numeracién
de los elementos y nudos de la estructura se indica en la figura 4.10 ¥
en la figura 4.11 se indican los elementos tipo del marco analizado. Las
columnas tienen 8 hierros longitudinales v estribos dobles como el indicado
en la figura 4.5 para el caso de CEFF =1
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Las vigas tienen igual cantidad de refuerzo tanto en la parte superior como
en la inferior. Tienen una armadura base constituida por 3016 mm en
la parte superior e inferior. Las vigas de los tres primeros pisos tienen
un refuerzo adicional de 2620 mm:; las del cuarto y quinto piso tienen un
refuerzo extra de 2616 mm y las del tdltimo piso no tienen refuerzo extra.
El didmetro de los estribos utilizados es de 8 mm. En la Tabla 4.1 se
indica la armadura para cada uno de los elementos tipo.

4.5.2 Archivo de datos

PORTICO C DEL EDIFICIO QUE COLAPSO EN EL SISMO DE BAHIA DE
1998

2130622047

2100000. 840000. 2100. 0.002 0.004
21000000. 42000. 73220. 855400. 0.0091
10.0.

24.80.

312.200.0

4004.14

548414

6 12.20 4.14

19 0.0 18.54

20 4.8 18.54
2112.20185446119213

6

10.70 0.40 0.175 0.175 0.05
15.20 15.20 0.8 10.0 1.0
15.20 15.20 0.8 20.0 1.0
15.20 15.20 0.8 10.0 1.0
2 0.60 0.30 0.175 0.175 0.05
12.56 12.56 0.8 10.0 1.0
12.56 12.56 0.8 20.0 1.0
12.56 12.56 0.8 10.0 1.0
3 0.60 0.35 0.20 0.20 0.05
13.63 13.63 0.8 10.0 0.5
13.63 13.63 0.8 20.0 0.5
13.63 13.63 0.8 10.0 0.5
4 0.60 0.35 0.20 0.20 0.05
10.05 10.05 0.8 10.0 0.5
10.05 10.05 0.8 20.0 0.5
10.05 10.05 0.8 10.0 0.5
5 0.60 0.35 0.20 0.20 0.05
6.03 6.03 0.8 10.0 0.5
6.03 6.03 0.8 20.0 0.5
6.03 6.03 0.8 10.0 0.5
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6 0.30 0.300.175 0.175 0.05
12.56 12.56 0.8 10.0 0.5
12.56 12.56 0.8 10.0 0.5
12.56 12.56 0.8 10.0 0.5
114121111
447121111
7710121111
101013221111
131316221111
161619211111
181821600001
1945311113
2178311113
231011311113
251314411113
271617411113
201920511113

111131
540061
870091
111000121
141300151
171600181
201900211

12.00 0.05 2.73
2 2.00 0.05 5.19
3 2.00 0.05 7.65
4 2.00 0.05 10.11
5 2.00 0.05 12.03
6 1.86 0.05 9.57
001

4.5.3 Curva de Capacidad Resistente

Cuando la estructura tiene un desplazamiento lateral méximo en el tope
del edificio de 10 cm, aproximadamente, las vigas del tramo de 7.40 m de longitud
colapsan en los pisos uno y dos. simultaneamente, toda vez que el momento
actuante es mayor que la capacidad resistente dltima de las vigas. El colapso
se da en el eje uno. Por ésta razén la curva de capacidad resistente finaliza con
este desplazamiento lateral. En la figura 4.12. se indica la curva de capacidad
resistente obtenida.

Se utilizé el modelo nimero 2 para la variacién de rigidez del elemento.
Por otra parte, para la aplicacién de las cargas laterales se determiné la primera
forma modal de la estructura y las cargas laterales se aplicaron a nivel de piso
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Tabla 4.1 Refuerzo longitudinal y transversal del pértico C

SECCION ARMADURA ESTRIBO
TIPO LONGITUDINAL 1¢8@ 10 cm
1 8 ¢ 22 mm Doble
2 8 ¢ 20 mm Doble
3 3¢016mm + 2¢22mm Simple
4 3616mm + 2¢16mm Simple
5 3¢16mm Simple
6 4¢018mm Simple

de acuerdo a ésta forma modal. de acuerdo a lo recomendado por Fajfar y
Gaspersic®®. En el capitulo 5 se determina la sobrerresistencia que tiene la
estructura analizada.

4.6 RECOMENDACION

Es fundamental que una vez finalizado el disefio estructural de un edificio

de hormigén armado, se proceda a la verificacién del comportamiento estructural
utilizando el programa CEINCI2, para ver si en realidad se estd cumpliendo con
los siguientes principios de diseno:

Las articulaciones plasticas se forman en vigas. En un disefo en el cual no
se cumple el criterio de columna fuerte viga debil, es muy probable que las
primeras rétulas plésticas se formen en columnas, contrario al principio
de-diseno.

Las articulaciones plésticas se formen primero en los pisos superiores.
De igual forma puede suceder que en un disefio inadecuado las rétulas
plésticas se inicien en los pisos inferiores.

Es importante conocer el indice de dafio global de la estructura. cuando
ingresa en el rango no lineal con el objeto de que el proyectista estruc-
tural conozca hasta que nivel de desplazamiento lateral la estructura es
reparable.

El programa reporta el periodo de vibracién para el rango no lineal, el
mismo que se incrementa con respecto al periodo de vibracién elastico.
Este incremento del periodo hace que la estructura sea mas flexible; mien-
tras menos resistente es la estructura el incremento del periodo en el rango
no lineal es mayor. Con el programa se puede controlar éste incremento
del periodo y optimizar el comportamiento estructural.

El programa le facilita el célculo de la sobrerresistencia y reserva de en-
ergia sismica del sistema estructural. El proyectista estructural debe cono-
cer la sobrerresistencia, ductilidad v el grado de dano que espera en su
estructura.
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Curva de capacidad resistente del pértico C.
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CAPITULO 5

ESPECTROS INELASTICOS

Se presenta primero la filosofia de disefio de edificios sismo resistentes.
Posteriormente se analiza las curvas de capacidad resistente de las estructuras
desde varios puntos de vista, como es la determinacién de la sobrerresistencia
de una edificacién, de la reserva de energia que ésta tiene y sobretodo como
se obtiene el punto de fluencia de una estructura para definir el modelo elasto
pléstico.

Tanto la sobrerresistencia como la ductilidad de la estructura son factores
fundamentales para que una edificacién tenga un buen comportamiento en el
rango no lineal ante un terremoto severo. No se puede pensar que nicamente
la ductilidad de la estructura es fundamental en el comportamiento ineléstico ya
que estructuras que tienen una ductilidad adecuada pero una sobrerresistencia
muy baja son muy vulnerables ante acciones sismicas. De ahi la importancia de
conocer la curva de capacidad resistente de la edificacién.

Es importante conocer las fuentes que contribuyen a la sobrerresisten-
cia de las estructuras asi como también las fuentes que contribuyen al efecto
contrario. Edificaciones que se encuentran en zonas de alta peligrosidad sismica
deben tener factores de sobrerresistencia. ductilidad y reserva de energia sismica
muy altos.

En base al modelo elasto plastico se determina las ecuaciones que definen
las reglas de igual desplazamiento y de igual energia que se utilizan para pasar
del espectro de diseno eldstico al espectro de diseno ineldstico. Finalmente se
presenta la forma de célculo del factor de reduccién de respuesta. contemplados
en algunos cédigos con el objeto de analizar las variables que éstos contemplan.
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5.1 FILOSOFiA DE DISENO

Dependiendo del uso de la edificacién, se tienen diferentes filosofias de
disefio para las estructuras, las mismas que toman en cuenta la peligrosidad
sismica, la seguridad de las edificaciones y el costo de las mismas. Para edifica-
ciones comunes como viviendas, oficinas, escuelas, etc, la filosofia de diseno es
la siguiente:

o Ante sismos frecuentes la estructura debe comportarse en el rango elésti-
co; en consecuencia, no se admite ningin tipo de dado. No estd definido
por todos la aceleracién méxima en roca para lo que se denomina sismo
frecuente, sin embargo se puede indicar que estd alrededor de 0.07 g

o Ante sismos moderados la estructura como tal debe comportarse en el
rango eléstico pero se admite dafio en los elementos no estructurales como
la mamposterfa. En los estudios de peligrosidad sismical®) se lo define a
este sismo como el sismo més probable y tiene una aceleracién que varia
entre 0.15 y 0.20 g.

e Finalmente ante sismos severos, con aceleracién maéxima en roca mayor
a 0.20 g. se admite dafio en la estructura pero esta se mantiene en pie,
es decir no colapsa. Los mapas de peligrosidad sismica presentados en el
capitulo 1, son los que corresponden a este tipo de sismos. Lo importante
es reconocer que la estructura va a ingresar en el rango no lineal; en el
capitulo 3, se indicaron los principios de disefio sismico que deben tenerse
en cuenta para que la estructura tenga un comportamiento ddctil. El
andlisis sismico de las estructuras se realiza empleando un espectro de
disefio ineldstico tema del presente capitulo.

5.2 COMPORTAMIENTO NO LINEAL DE LAS ESTRUCTURAS

Ante un sismo severo se espera que la estructura sufra dano. es decir que
ingrese al rango no lineal. Por lo tanto. las estructuras deberian ser analizadas
ineldsticamente ante la accién sismica, ésto todavia no realiza el proyectista
estructural, inicamente se lo efectiia en las universidades en los proyectos de
investigacién, aunque se vislumbra que en un futuro cercano el andlisis no lineal
ser mas utilizado, programas como el SAP2000 muy conocido mundialmente,
va incluye el andlisis no lineal.

Es bastante complejo el andlisis no lineal y ésto se lo ve en la gran cantidad
de modelos constitutivos que existen para definir el comportamiento no lineal
del material. Unicamente por citar los modelos publicados en los afios sesenta ¥
setenta se mencionan a los modelos de Clough®. Fukada!®. Aoyama®, Kustu!®,
Tanil”, Takeda®, Park®, Iwan(®), Takayanagi'. Muto"*?, Atalay(*® Naka-
ta(1®), entre otros.

Uno de los trabajos clésicos en los que se comparan los resultados obte-
nidos en una estructura, empleando un analisis eldstico y un anélisis inelastico.
es el desarrollado por Clough v Penzien® en 1975. quienes analizaron una
estructura de 20 pisos ante el sismo de El Centro de 1940. Los resultados
relevantes del estudio, se presentan a continuacion:
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Andlisis Lineal

El objetivo era comparar las respuestas obtenidas al emplear un ... Andliszs
Eldstico... wutilizando las fuerzas laterales recomendadas por el codigo
UBC y un ...Andlisis Dindmico... mediante el método de superposicion
modal. Se destaca que en ésta etdpa se realiza un Andlisis Elastico y
se compararon los resultados méximos alcanzados en durante el tiempo
de respuesta. De los resultados alcanzados se desprenden las siguientes
observaciones:

Los desplazamientos y esfuerzos obtenidos al aplicar el c6digo son mucho
menores de los que se obtienen del analisis dindmico. En promedio los
valores obtenidos con el cédigo son 4 veces menores a los reportados por
el an4lisis dindmico. En la época actial en que se cuentan con sofisticados
ordenadores es conveniente hacer un andlisis dindmico para encontrar las
fuerzas estdticas equivalentes.

Para la solicitacién analizada la estructura va a ingresar al rango no li-
neal, ésto fue lo que obtuvieron Clough y Penzien en 1975, cuando en una
primera etapa analizaron la estructura elasticamente. Los resultados que
encontraron cuando realizaron andlisis ineldstico se indican a continua-
cién.

Andlisis no lineal

Se consideré un modelo muy elemental para el comportamiento no lineal
del material el mismo que solo contemplaba deterioro de rigidez en la zona
de endurecimiento (post fluencia). La rigidez a flexién de ésta rama de
la curva histerética es 0.05 de la rigigidez a flexién elastica. El modelo
no considera deterioro de rigidez en la descarga, ni pérdida de resistencia
ni efecto de cierre de grietas. Se trabajé con un valor de ¢ = 0.10. Los
momentos de fluencia para las columnas y vigas son 6 v 2 veces los valores
de disefio segin el cédigo UBC, respectivamente. Se realizé un analisis
dindmico paso a paso, considerando aceleracién lineal en la respuesta.

Se comparan los resultados obtenidos de las respuestas como un ...Sisterna
Eldstico... con resistencia infinita y la respuesta del ...Sistema Ineldstico.
Los principales resultados son los siguientes:

Los méximos desplazamientos laterales del sistema eldstico e inelastico
son similares. Este resultado v otros del mismo estilo han llevado a la
formulacién de la regla de “igual desplazamiento”para estructuras que
tienen un periodo alto. mayor a T*.

La demanda de ductilidad se concentra en las vigas de los pisos inferiores
v superiores. Los pisos superiores presentan demandas de ductilidad ma-
vores que 5; en los pisos inferiores la demanda de ductilidad es del orden
de 3. Las columnas en general no entran al rango inelastico. Todo ésto es
debido a que la estructura fue disenada con los principios de vigas débiles
v columnas fuertes, principio que tiende a concentrar la energia disipada
en las vigas, protegiendo a las columnas.

Hasta aqui se ha presentado una parte del trabajo desarrollado por Clough
v Penzien por considerarlo de interés para el tema que se aborda en el
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presente capitulo.

En la practica se realiza un andlisis sismico lineal utilizando un espectro

de diseno ineléstico. Este procedimiento da buenos resultados sin embargo se
destaca las siguientes criticas que se han emitido con relacién al uso de los
espectros de disefio en general:

5.3

o El espectro encuentra la respuesta maxima en un instante de la respuesta

estructural, en el punto méximo para el comportamiento eldstico. En
consecuencia, no se toma en cuenta el tiempo de duracién del evento
sismico. El tiempo de duracién del sismo influye de diferente manera en el
namero de ciclos de la respuesta estructural. Los edificios de periodo corto
tendrdn un mayor nimero de ciclos y los edificios de periodo largo tienen
un menor nuimero de ciclos. Existen algunos trabajos de investigacién
como el de Giuliano et al®® en los que se pretenden incorporar estas
variables en el espectro de disefo.

En la prictica del espectro de respuesta eldstico se pasa al espectro de
respuesta ineldstico aplicando reglas como la de “igual energia” o de “igual
desplazamiento”, que se exponen en los siguientes numerales. El paso del
espectro eldstico al ineldstico en la forma como lo estipulan la mayor parte
de los cédigos es muy incierto debido a que el problema es muy complejo.

MODELO ELASTOPLASTICO

Los cédigos incorporan el comportamiento no lineal o inelastico de las

estructuras mediante el modelo elastopléstico, que es un modelo elemental en
un sistema de un grado de libertad. El mismo que se indica en la figura 5.1
adaptado de referencia (16) porque es muy ilustrativo.

F Fy = Fe / Ry F
&y = Ay
Fe E Fe E
/ /
/ /'
/| /
;] /!
Y ! v Fyl ¥ u
! |
| |
| |
ol ay ae av o] &y ou=ae
Wam.mcu:ny=(zu—1)wl lb)IGJALMTO:Ryx.uJ

Figura 5.1 Modelo elastoplastico ideal, adaptado de referencia (16).

donde Y. U son los puntos de fluencia (cedencia) y agotamiento. la linea OY de-
fine el rango eléstico con rigidez constante, la linea YU define el rango inelastico
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o no lineal con rigidez nula. F, Fe son las fuerzas a nivel de fluencia y la
maxima fuerza generada en un sistema eléstico, Ay, Ay son los desplazamien-
tos a nivel de fluencia y a nivel limite, p la ductilidad del sistema y R, define
la relacién entre Fe y Fy.

Fe A

== 5.1
Ry Fy Ay (O )
Ay
p=—c (5.2)
Ay

e Igual Energia

La ecuacion (5.3) se obtiene igualando las energias en la relacién fuerza
desplazamiento de la figura 5.1.a. En efecto, se tiene que el drea bajo la curva
tanto para el sistema eldstico e ineldstico vale:

Fe Ae _FyAy
2 2

-

+ Fy(Ay — Ay)

reemplazando F, = Fy R, y simplificando Fy, se tiene:

Byfe Dy 1
20y Ay 2
ahora sustituyendo Ry = %j, se obtiene

1_o 1
5=t 3

Ry=y2p-1

nétese que Ay es mayor que A,
e Igual Desplazamiento

La ecuacién (5.4) se obtiene de la figura 5.1.b, por triangulos semejantes,
de la siguiente manera:

Fe _ Da
Fy B Ay
de donde:
.=y

nétese que Ay = Ay
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En forma similar a lo realizado por Clough y Penzien en 1975 Chopra v
Newmark™) en 1980 realizaron andlisis en el tiempo con varios sismos, con una
dur: i6n moderada y obtuvieron las siguientes conclusiones:

e En la zona de periodos muy cortos menores a 0.05 s, se tiene que:

e Con relacién a las figuras 2.8 y 2.9 del capitulo 2, se tiene que para la
zona de periodos moderados T, < T < T* se absorve la misma energia,
luego:-

Ry=/2u—1 (5.3)

e Para la zona de periodos mayores a T*, se tiene que:
Ry=p (5.4)

Para la zona de periodos comprendidos entre 0.05 s. y T, hay que inter-
polar entre 1 y la ecuacién (5.3).

Estos resultados encontrados por Chopra v Newmark en 1980 han sido
empleados para pasar del espectro eldstico al ineldstico. Se destaca que el
factor de reduccién de respuesta Ry es funcién del periodo de la estructura.

5.4 SOBRERRESISTENCIA DEL SISTEMA

En el apartado 3.1.3 se hablé sobre la ductilidad de una estructura, la
misma que se puede obtener de la curva que relaciona el cortante basal V, con
el desplazamiento lateral maximo de la estructura D;, que se obtiene mediante la
técnica denominada pushover. En la figura 3.4 se presenta, a manera de ejemplo,
ésta grifica para un marco plano de cinco pisos. Ahora, en base a ésta curva de
capacidad resistente se determina la sobrerresistencia de las estructuras.

Blume®) en 1977, presenta la sobrerresistencia que tienen las estruc-
turas. Posteriormente Housner y Jennings®”) en 1982 presentan los resultados
obtenidos de sobrerresistencia al analizar 14 edificaciones de hormigén armado
en las que se pone de manifiesto que la capacidad real de cortante basal, que
tienen las edificaciones son dos o tres veces més que el cortante basal de disefio.
En consecuencia pueden soportar sismos con aceleracién mayor a la de disefio.
Bertero®V a ésta sobrerresistencia que tienen las estructuras la denomina ...la
bendicion... porque realmente es un factor de seguridad adicional como se vera
posteriormente. Osteraas y Krawinkler®® en 1989 explican el buen compor-
tamiento que tuvieron los edificios de periodo corto de ciudad de México, du-
rante el sismo de 1985, debido a la sobrerresistencia que éstos tenian.
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5.4.1 Definicién de sobrerresistencia

Se define la sobrerresistencia de una estructura Rs como la relacién entre
el cortante basal dltimo V4, que es capaz de resistir la edificacién con relacién
al cortante a nivel de fluencia Vy.

Ry = = (5.6)

En la préctica se analiza las estructuras en el rango elastico, es decir bajo
la curva definida por Vj pero al continuar deformandose la edificacién cuando
ingresa al rango no lineal ésta puede soportar mayores fuerzas, razén por la cual
se habla de la sobrerresistencia Rj.

...En el modelo elastopldstico presentado en la figura 5.1 la sobrerresis-
tencia Rs = 1... pcro realmente las estructuras tienen sobrerresistencia y ésto
es lo que se va a calcular a continuacién:

e V, es el médximo cortante basal que resiste la estructura, el mismo que
depende del criterio de colpaso que se adopte. En efecto si se considera
el criterio de Roufaiel y Meyer(™®, el valor méximo del desplazamiento
en el tope D¢ es 0.06 de la altura total del edificio H. En consecuencia.
asociado a este valor de D; se tendra un valor de Vy. Por otra parte, si
se considera el criterio de Stephens y Yao!'® el colapso estéd definido por
Dy = 0.10H, con lo cual el valor de V se incrementa ligeramente. Por
la forma de la curva, el cambio en el valor de Vy, no es significativo pero
existe.

e Hay varios criterios para determinar Vj. los mismos se indicaron en el

capitulo 3, ahora se los presenta en forma gréfica en las figuras 5.2 v 5.3

|
|
|
|
|
Il
Dty Ot
q) PRAMERA ROTWLA b) RIGIDEZ TANGENTE — HORIZONTAL

Figura 5.2 Criterios a) y b) para determinar el punto de fluencia de una estruc-
tura.
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El criterio mas elemental, consiste en definir el valor de Vy asociado al
cortante en que se produce la primera rétula pléstica, como lo ilustra la
figura 5.2.a. El desplazamiento asociado a Vy se denomina Dyy,. El ATC
3(2® utiliza éste criterio para determinar el desplazamiento de fluencia.
En el segundo criterio se determina primero Dty como la interseccién
de las rectas de rigideces como lo ilustra la figura 5.2.b, una vez que se
determina Dy, queda definido el cortante V;. Una variante al segundo
criterio consiste en la forma como se traza la tangente a la curva como lo
sefala la figura 5.3.c).

Vo

ot

Figura 5.3 Criterios ¢) y d) para determinar el punto de fluencia de una estruc-

tura.

Los criterios a) ¥ b) son utilizados en la normativa de Nueva Zelanda(®®
para la determinacion del desplazamiento en el punto de fluencia. De la
aplicacién de los dos criterios se obtiene el que reporta mayor valor de
Dy,

El cuarto criterio es mas elaborado y consiste en igualar las dreas externa
e interna de la curva de capacidad resistente como lo indica la figura 5.3.d.
Este criterio es mas utilizado en estudios experimentales.

A manera de ejemplo se determina la sobrerresistencia Rs para la es-
tructura indicada en la figura 4.12. aplicando el criterio c). El resultado
obtenido se muestra en la figura 5.4

El cortante tltimo Vy, tiene una magnitud de 31.5 T. v el cortante a nivel
de fluencia Vj; vale 26.4 T. En consecuencia la sobrerresistencia de éste
marco es de:

V315 g

Rs = V, 264

La idealizacién del modelo elasto plastico que se presenta en la figura 5.1,
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en las estructuras se da una vez que se ha definido el punto Y, de coordenadas

5.4.2 Factores que aportan a la sobrerresistencia

En el apartado anterior se ha calculado la sobrerresistencia de una estruc-

tura en base a la geometria, calidad de materiales y armado que ésta presenta.
Ahora se presentan algunos factores que contribuyen a que las estructuras ten-
gan sobrerresistencia.

i)

iv)

Existe sobrerresistencia en los materiales. En efecto, se disena una es-

tructura para una determinada resistencia del hormigén fé, la misma que
se incrementa conforme pasa el tiempo. Por otra parte, en el disefio no se
contempla la zona de endurecimiento del acero, se considera un modelo
eldsto perfectamente pléstico, con un esfuerzo maximo igual al de fluencia
fy pero en la zona de endurecimiento el esfuerzo del acero fs es mayor que
fy. Con los dos casos anotados se hace ver que existe una sobrerresistencia
en los materiales que conforman el hormigén armado.

Se tiene sobrerresistencia en el diseio. Del diseno por capacidad y re-
sistencia de una estructura se determina la armadura que necesita As mas
en la préctica se acostumbra colocar una mayor cantidad de refuerzo de
acuerdo a los hierros comerciales. De igual manera se puede hablar que
pensando en el sistema constructivo se uniformizan las secciones de los
elementos de hormigén armado siempre por el lado de la seguridad. Luego
se tiene una estructura con mayor resistencia a la cual fue calculada.

En los modelos numéricos de anélisis tinicamente se consideran los ele-
mentos estructurales clasicos como vigas, columnas, muros de corte, una
4rea cooperante de la losa para la accién sismica y ocasionalmente la
mamposteria. Existen una serie de elementos més que conforman la edi-
ficacién que se denominan no estructurales que si aportan aunque en
pequeiio grado a incrementar la resistencia estructural. La incorporacién
en el andlisis de éstos elementos complica el calculo pero si aportan a una
mayor sobrerresistencia.

Existe una diferencia marcada entre el anilisis v disefio de un elemento
de hormigén armado, por ejemplo cuando se analiza una viga o columna
se considera un mayor valor de la deformacién maxima 1til del hormigén
€y que cuando se disefa y éste valor se incrementa en el andlisis cuando
se considera el confinamiento del hormigén el cual no se considera en el
disefio. Entonces, se tiene que en la realidad los elementos de hormigén
armado tienen mayor capacidad soportante con relacién a los cuales fueron
disenados.

Se puede continuar presentando otras fuentes que contribuyen a que las

estructuras tengan una sobrerresistencia pero también es importante indicar,
que si no existe un control en el dibujo de los planos estructurales, en la calidad
de los materiales utilizados y sobre todo en el proceso constructivo se puede
tener el efecto contrario a la sobrerresistencia que se estd analizando.
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Finalmente, se debe indicar que existen varios trabajos!!¢?” en los que
se ha determinado el valor de la sobrerresistencia R el mismo que estd com-
prendido entre 1.0 v 3.0 para estructuras porticadas. En forma experimental en
Tsukuba, Japén %) se construyé un edificio a escala natural de 7 pisos y otro a

escala reducida en los cuales se determiné sobrerresistencias en el orden de 3.0
a4.0

5.5 DUCTILIDAD GLOBAL D

En la versién de 1927 del Uniform Building Code UBC, se prescribia un
coeficiente sismico ¢ que variaba entre el 7.5% y el 10% para el disefio sismico de
edificios. El coeficiente sismico ¢ relaciona el cortante basal con respecto al peso
total del edificio. El valor de ¢ para el cédigo de la ciudad de los Angeles en 1933
era del 8%. Consecuentemente, las edificaciones de la costa oeste de los Estados
Unidos de principios del siglo XX fueron disenadas para una aceleracién pico
menor o igual a 0.10 g. algunas de las cuales todavia permanecen en pie a pesar
de haber sopotado sismos con aceleraciones muy fuertes como el de California de
1984, Morgan Hill cuya @mqz = 1.29¢, California de 1986, North Palm Spring
con amaz = 0.97¢g o el sismo de Northridge de 1994, cuyas aceleraciones méximas
y espectros se indican en la figura 2.2. Estas estructuras permanecen en pie a
pesar de que la accién sismica para la cual fueron disenadas era mucho menor.
Algo similar se puede indicar con edificios construidos en otros paises, Osteraas
y Krawinkler lo comprobaron en ciudad de México, luego del sismo de 1985.

Una de las razones por que dichas estructuras han soportado sismos ma-
vores a los que fueron disefiados es por la sobrerresistencia que ellas tenian.
Por lo tanto, es importante que una estructura a mas de tener una adecuada
ductilidad tenga una buena sobrerresistencia mientras més alta ésta sea, mucho
mejor.

Se define*® la ductilidad global D, como el producto del factor de sobre-
rresistencia Rg por la ductilidad del sistema p.

D =R p (8.7)

En los cédigos®'??) no se presenta en forma explicita la sobrerresistencia
que tiene el sistema. se entiende que el valor D incluye el factor Rs, esto se
debe en parte a que la ductilidad del sistemna se obtiene en ensayos de labora-
torio y muchas veces se realiza una aproximacién con los valores obtenidos. Es
conveniente que en los futuros cédigos se incluya en forma ezpresa la sobrerre-
sistencia del sisterma estructural.

En base a la definicién dada en la ecuacién (5.7), la ecuacidén (5.2) se
modifica de la siguiente manera:

Ay=D Ay (5.8)

En la figura 5.5 se presenta la curva de capacidad resistente de una es-
tructura y en ella se aprecia la ...reserva de energia... que tiene la estructura,
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tema que es abordado a continuacidn.

En la figura 5.5, se indica las dos nomenclaturas que se han venido uti-
lizando para los desplazamientos laterales. En efecto se ha cambiado Dyy por
Ay y Dy, por Ay. Cuando la estructura trabaja en el rango eldstico, es decir
no presenta dafio los desplazamientos son menores a Ay; en cambio, cuando

los desplazamientos superan Ay, la estructura ingresa en el rango no lineal y
presenta dafio.

Dt

Figura 5.5 Reserva de energia de una estructura.

Para sismos severos, cuya peligrosidad sismica ha sido calculada para
una vida 1util de 50 afios y con una probabilidad de excedencia del 10%, en el
caso de edificios, se espera que la estructura tenga un desplazamiento méximo
Ay. Como se aprecia en la figura 5.5, para éste desplazamiento lateral Ay
la estructura estd muy lejos del colapso, es factible realizar una reparacién
v reforzamiento estructural de la misma; en otras palabras la estructura es
habitable.

Existe la posibilidad de que en la vida ttil de la estructura se presente
un sismo cuya aceleracién maxima del suelo es mayor que la obtenida en los
estudios de peligrosidad sismica, porque se calcula con un 10% de probabilidad
de excedencia. Cuando se de este sismo, la estructura ingresard en el 4rea
achurada y estard consumiendo la energia de reserva, claro estd que el dafio
es muy severo y sera muy dificil, por no decir imposible, reparar y reforzar la
estructura. Es importante destacar que la estructura no colapsa se mantiene en
pie pero no puede ser habitada. La estructura colapsa cuando el desplazamiento
lateral del edificio alcanza Dy, cuando el indice de dafo global es la unidad.
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5.6 FACTOR DE REDUCCION DE RESPUESTA R

En el andlisis sismico de estructuras es muy generalizado el uso de espec-
tros de disefio inelasticos, los mismos que se obtienen a partir de los espectros

de disefio eldsticos y del factor de reduccién de respuesta R, tema que se trata
en el presente apartado.

5.6.1 Coédigo Colombiano NSR-98

La normativa colombiana NSR-983V) define el factor de reduccidén de res-
puesta R, de la siguiente manera:

R= SaPpRo (5.8)

donde al valor de R, lo denominan coeficiente de capacidad de disipacién de ener-
gia bésico definido para cada sistema estructural y cada grado de disipacién de
energia del material estructural; @, es el coeficiente de reduccién de la capacidad
de disipacion de energia causado por irregularidades en altura de la edificacién;
@p es el coeficiente de reduccién de la capacidad de disipacién de energia causado
por irregularidades en planta de la edificacidn.

El valor de R, depende de la capacidad de disipacién de energia que tiene
la estructura; a mayor capacidad de disipacién de energia mayor seré el valor
de R,. La normativa NSR-98, establece tres niveles de disefio correspondientes
a tres niveles de capacidad de disipacién de energia, que son:

o Capacidad especial de disipacién de energia DES.
o Capacidad moderada de disipacién de energia DMO.
e Capacidad minima de disipacién de energia DML

El mayor valor de R, que reporta el cédigo NSR-98 es de 8.0 para un
sistema estructural dual, que es un sistema estructural que tiene un pértico
espacial resistente a momentos y sin diagonales, combinado con muros estruc-
turales o pérticos con diagonales. Para que una estructura se clasifique como
dual debe cumplir, lo siguiente:

a) El pértico espacial resistente a momentos, sin diagonales. esencialmente
completo, debe ser capaz de soportar las cargas verticales.

b) Las fuerzas horizontales son resistidas por la combinacién de muros es-
tructurales con la combinacién de muros estructurales o pérticos con dia-
gonales. El pdrtico resistente a momentos, actuando independientemente,
debe ser capaz de resistir el 25% del cortante basal.

La normativa colombiana NSR-98 emplea la ecuacién (5.1) para encontrar
las fuerzas sismicas reducidas de diseno. Con la nomenclatura utilizada en el
presente capitulo. Estas fuerzas se evalian de la siguiente forma:

Fo=g

(5.9)
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donde Ry estd definido en la ecuacién (5.8), la normativa NSR-98 lo denomina
R. El valor de F, se obtiene del espectro de diseno eldstico. En resumen la
normativa colombiana utiliza la regla de “igual desplazamiento”.

5.6.2 Incorporacién de Sobrerresistencia

Varios investigadores han incorporado la sobrerresistencia en la reduccién
de respuesta R, del espectro eléstico al ineldstico. Entre ellos se tiene a Fischin-
ger y Fajfar, quienes definen R de la siguiente manera:

La ecuacién (5.10) también la presenta J. Herndndez(!® quien ademds
incorpora el trabajo de Chopra y Newmark!” para encontrar el espectro de
disefio ineléstico, llegando al resultado indicado en la tabla 5.1 El valor de Ae
corresponde a la aceleracién que se obtiene del espectro de disefo eléstico.

Tabla 5.1 Factor de reduccién de respuesta R y aceleracién de diseio(t®).

PERIODO FACTOR R | ACELERACION DE DISENO
T <0.05 R. &=
005<T<T, Interpolar Interpolar
T.<T<T* R\2u—-1 =
T*<TET* Interpolar Interpolar
T>T* Rsu -

5.6.3 Normativa Venezolana

En la norma COVENIN 1756-82(*%) vigente, el factor de reduccién R, varia
linealmente entre 1 y D (ductilidad global) para el intervalo comprendido entre
0 £ T <0.15 y seiguala a D para el resto de periodos. En consecuencia. se ha
utilizado la regla de igual desplazamiento.

En la norma PDVSA JA-221%% el factor R varia entre 1 y /2D — 1 para
estructuras cuyo periodo estdn comprendidas entre 0.05 y T, y R = /2D —1
para las edificaciones cuyo periodo -es mayor que T,. Para estructuras con
periodo menor a 0.05 s. el factor R = 1. Se aprecia que prima la regla de
1gual energia.
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Es importante comparar las dos normas desde el punto de vista de seguri-
dad estructural. Al aplicar la norma COVENIN 1756-82, las fuerzas de disefo
que se obtienen son mas bajas que las reportadas por la norma PDVSA JA-221,
que son mas conservadoras.

5.6.4 Recomendaciones del ATC

La “Applied Technology Council®®”, ha servido de base para la formu-
lacién de varios cédigos en América Latina, razén por la cual es importante
analizar el factor de reduccién R que han propuesto. Se destaca que el factor
R depende de la ductilidad global del sisterna estructural, no considera sobre-
rresistencia. El factor R ha sido determinado en laboratorio y en base a las
experiencias de terremotos pasados.

Una sintesis de los valores de R que recomienda el ATC®® ha sido reali-
zada por Bozzo y Barbat!®®’ la misma que se indica en la tabla 5.2

Tabla 5.2 Coeficiente de reduccién por ductilidad R segin ATC(?%),

SISTEMA ESTRUCTURAL R
Pérticos ductiles espaciales capaces de
resistir el 100% de la carga lateral y vertical: - 7
Pérticos espaciales de ductilidad intermedia capaces de
resistir el 100% de la carga lateral v vertical: 4

Muros de corte o pdrticos arriostrados que
transmiten el 100% de la carga lateral.

Muros o poérticos arriostrados transmiten la carga vertical: 4

Pérticos espaciales transmiten la carga vertical:

(<4}

Sistema estructural dual formado por muros de corte y
pérticos dictiles espedales capaces de transmitir
por lo menos el 25% de la carga lateral.

Las fuerzas horizontales resisten muros de corte: 8

Sistema de péndulo invertido apoyados en pérticos
ductiles espediales trabajando principalmente
como una gran viga en voladizo

o
ot

L))
(S
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5.6.5 Recomendaciones del UBC

El Uniform Building Code UBC®" al factor R lo denomina Ry, v es una
medida de la ductilidad del sistema y de su redundancia estrutural o hiperestati-
cidad. En consecuencia, el factor Ry, de alguna manera involucra la sobrerre-
sistencia del sistema estructural. La tabla 5.3 presenta un resumen del valor del
coeficiente de reduccién de cargas sismicas Ry, y la altura maxima en metros en
funcién del sistema estructural. Esta tabla es tomada de la referencia (26).

Se destaca que en los pérticos espaciales diictiles con o sin muros de corte
no existe limite en cuanto a la altura del edificio. Pero es importante destacar
que para tener el valor de Ry, = 12 deben haber un ntimero adecuado de lineas
resistentes, deben tener una sobrerresistencia mayor a 1.5

Tabla 5.3 Coeficiente de reduccién por ductilidad R., y la altura méxima Hpme: segin el

UBC
SISTEMA ESTRUCTURAL R. Hpoo
MURO DE CARGA
Muros de corte de hormigén: 6 48
Muros de albanileria: 6 48
Pérticos arriostrados de acero: 6 48

ESTRUCTURA APORTICADA

Porticos dictiles especiales de hormigén: 12 NL
Pérticos de hormigén de ductilidad intermedia: 8 -
Estructura aporticada con muros de corte de hormigén 8 72
SISTEMA DUAL
Muros de corte con pdrticos dictiles especiales: 12 NL
Muros de corte con pérticos de ductilidad intermedia: 9 48
Albaiiileria con pérticos ductiles especiales: 8 48

5.7 ESPECTROS DE DISENO

En la figura 5.6 se indica el espectro eldstico y el espectro de disefio el
mismo que se obtiene dividiendo el espectro eléstico para el factor de reduccién
de respuesta R. ...El espectro de diserio es el espectro ineldstico...

& En el capitulo 2 se encontrd la aceleracién espectral eldstica para una
edificacién que tiene un periodo de 1.0 s. situada en un suelo S3 v en
una regién con peligrosidad sismica A, = 0.25g. La Aceleracién espectral
eléstica se determiné utilizando la normativa colombiana NSR-98 v la
especificacién venezolana JA-221. Ahora se desea encontrar la aceleracién
de diseno si la edificacién tiene una ductilidad global de 6. se considera
ademads que la estructura es completamente regular en planta v elevacién.



COMENTARIOS 119

ESPECTRO ELASTICO

Figura 5.6 Forma del espectro elastico v del espectro de disefio.

e Datos
Se denomina A. a la aceleracién espectral elastica determinada en el
capitulo 2. '
Ae = 0.45¢ NSR—98
Ae = 0.52¢g JA— 221

e Normativa NSR-98 de Colombia

e Especificacién JA-221 de Venezuela

" .
Ag=—392 _ _ 5156
V2x6—-1

La aceleracién de disefio obtenida con la normativa NSR-98 es la n.ﬁfad
de la obtenida con la especificacién JA-221.

5.8 COMENTARIOS

El objetivo central del presente capitulo era el analizar como se pasa del
espectro elastico al ineldstico. que es el espectro que se utiliza en el andlisis
sismico de edificios. El paso se lo realiza por medio del factor de reduccién de
respuesta R, sobre éste topico se realizan los siguientes comentarios:

e Las reglas de igual energia o de igual desplazamiento que se utilizan para
obtener el factor de respuesta Ry, las mismas que han sido acogidas por
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la mayor parte de cédigos. Son obtenidas de un modelo elésto pldstico en
el cual la sobrerresistencia es la unidad. De tal forma que se cuenta con
un factor de seguridad en el disefio toda v_z que la sobrerresistencia real
de las estructuras es mayor que la unidad.

e El factor de respuesta R, es funcién de la sobrerresistencia del sistema

Rs. En consecuencia, los cédigos deben especificar claramente los valores
de Rs que tienen los diferentes sistemas estructurales.

e La sobrerresistencia mas la ductilidad de la estructura, son los factores

que permitiran a la edificacién tener un comportamiento adecuado en
el rango no lineal. Una estructura que tenga un valor alto de dictilidad
pero un valor bajo de sobrerresistencia no tendréd un buen comportamiento
en el rango no lineal. Las dos variables deben ser altas para garantizar
que el dafio sea minimo. Las edificaciones sin sobrerresistencia son muy

vulnerables.

e El proyectista estructural debe cuantificar la sobrerresistencia de su es-

tructura. Es recomendable que ésta tenga un valor minimo de 1.5 Para
lograr una mayor sobrerresistencia en la estructura es conveniente contar

con mayor numero de lineas resistentes, es decir un mayor ntmero de ejes
de columnas.

e El confinamiento transversal de los elementos resistentes incrementa la

sobrerresistencia del sistema, al igual que un gran detalle de la armadura.

e En base a las normativas colombiana y venezolana, lo més aconsejable

seria definir el factor de respuesta R de la siguiente manera:

e Es importante que el proyectista estructural conozca la reserva de energia

que dispone para soportar un terremoto que tenga una mayor aceleracién
a la especificada en los estudios de peligrosidad sismica, ésto se lo obtiene
de la curva de capacidad resistente. Es més ésta curva permite conocer
el grado de serviciabilidad que tiene una estructura que ha sobrepasado
el desplazamiento Ay, evaluando el indice de dafio global en la forma
indicada en el capitulo 3.
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