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Seccion 1

INTRODUCCION

1.1 Objetivo y contenido de la monografia

La presente monografia tiene por objeto el estudio del comportamiento sismico
de estructuras de hormigén armado, sujetas a acciones sismicas severas. Debido
a los altos niveles de solicitacidn, la estructura incursionara en el rango inelastico
y, por consiguente, sus caracteristicas y propiedades estructurales se degradaran
durante el tiempo de actuacion de la accion sismica. Tal degradacion significa que
la estructura sufrird diversos niveles de dafio y, si se supera la capacidad maxima
de la estructura, se llegard a situaciones de colapso que provocara pérdidas de
vidas y pérdidas econémicas.

Uno de los campos de avanzada en la investigacion es la vulnerabilidad
sismica de las estructuras, especialmente de aquellas situadas en grandes zonas
urbanas. Los estudios de vulnerabilidad se dirigen a la estimacion del grado
de dafio que sufre una estructura o un grupo de estructuras, sometidas a un
terremoto de ciertas caracteristicas. Por lo tanto, si se desea predecir el grado o
nivel de dafio que sufrird una estructura, es necesario conocer a profundidad el
comportamiento de la misma frente a los terremotos. Es ésta la razon por la cual
la presente monografia se dedica al estudio de dicho comportamiento, con miras
a su modelacién tedrica y a una evaluacion del nivel del dano esperado, tanto en
términos de degradacién estructural, como en términos de pérdidas econdmicas.
Se incluye también un estado del arte de los modelos histeréticos y de dano, que
se utilizan para la estimacion teodrica de la vulnerabilidad sismica.

Otro aspecto interesante, y que es objeto de estudios muy recientes, es el
estudio de la vulnerabilidad sismica de aquellas estructuras que fueron diseniadas
antes de la aparicién de las primeras normativas sismo-resistentes fiables. En
efecto, debido a que el nimero de estructuras existentes es inmensamente mayor
al niimero de estructuras por construir, los estudios de vulnerabilidad sismica se
dirigen principalmente al estudio de las primeras y, por lo tanto, debe analizarse
cuidadosamente sus caracteristicas y propiedades estructurales, esperando que
las mismas no cumplan con los requisitos que disponen las actuales normativas de
disefio sismo-resistente. Asi mismo, es escencial el estudio del comportamiento
de este tipo de estructuras frente a solicitaciones sismicas severas, ya que las
mismas son, presumiblemente, las que mayor vulnerabilidad presenten.

En esta monografia se incluira el estudio, tanto de estructuras aporti-
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cadas con vigas (cuyo esquema resistente estructural son columnas, losas y vigas)
como estructuras aporticadas con losas planas (cuyo esquema estructural con-
siste en losas y columnas unicamente), las cuales presentan deficiencias en su
disefio sismico o, simplemente, aquellas en cuyo disefio no se consideraron car-
gas sismicas. Dentro de este dmbito se encuentra el estudio del comportamiento
de las conexiones viga-columna y losa-columna, regiones que pueden ser muy
criticas y decisivas en el comportamiento global de toda la estructura.

1.2 Aspectos generales

Las estadisticas muestran que los edificios de hormigén armado han provocado
un nimero bastante menor de victimas que los edificios pertenecientes a otras
tipologias, en lo que va del presente siglo. No obstante, como se describié an-
teriormente, la relacion entre el nimero de estructuras existentes de hormigén
y las de otras tipologias como, por ejemplo, las de mamposteria, generalmente
es pequena y, por ello, no puede establecerse una conclusién directa sobre la
bondad de las estructuras de hormigén. Lo que si se ha observado es, que la
fragilidad de la mamposteria ha inducido a preferir ampliamente al hormigén ar-
mado como material de construccién, atiin cuando la investigacién en elementos
de mamposteria reforzada y pretensada se ha desarrollado notablemente®?). En
muchos paises, la practica de la construccién en hormigén armado supera amplia-
mente a cualquier otra tipologia estructural, incluyendo el acero o la madera. Sin
embargo, las recientes experiencias con terremotos demuestran que de ninguna
manera el mero hecho de construir con hormigén armado garantiza un comporta-
miento satisfactorio de las estructuras. En varias ocasiones se ha observado que
edificios antiguos muy rigidos, de mamposteria, han sobrevivido con dafios mo-
derados o importantes, mientras que estructuras vecinas e incluso adyacentes, de
hormigén armado, han colapsado totalmente, tal como ocurrié en el terremoto
de Michoacan (México, 1985)®. Esto conduce a la idea de que, aquellas es-
tructuras de hormigén armado que no cumplen los actuales requisitos de disefio
sismo-resistente, pueden presentar un comportamiento muy deficiente ante sis-
INOS SeVeros.

Es bien conocido que, para que las estructuras de hormigén armado so-
brevivan a un terremoto fuerte es necesario que posean ductilidad. A pesar de
que dicho concepto fue enunciado hace algunas décadas, los primeros cédigos
que lo reglamentaban aparecen recién en 1971. Por lo tanto, puede pensarse, sin
estar muy lejos de la realidad, que todas las estructuras construidas hace mas
de 20 afios en muchas partes del mundo son sismicamente muy vulnerables, con-
clusion que estd siendo corroborada constantemente después de la ocurrencia de
terremotos destructores, como lo fueron los de Northridge (1994), Kobe (1995),
China (1996), etc.(*® Es, por ello, muy importante el estudio de la vulnerabilidad
sismica de estructuras pertenecientes a esta tipologia.

A diferencia de las estructuras de mamposteria no reforzada, existen desde
los afios 50 y 60 un considerable niimero de investigaciones acerca del compor-
tamiento sismico, lineal y no lineal, del hormigén armado como material, lo cual
facilita en gran medida el anélisis y la aplicacién de métodos y procedimientos
para la interpretacién y modelizacién de dicho comportamiento!”. Para estable-
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cer mecanismos de evaluacion de la vulnerabilidad de estructuras de hormigén
armado, se requiere un analisis previo de su comportamiento general ante ac-
ciones sismicas. Por ello, en esta monografia se realizara una descripcién de los
aspectos mas importantes relativos al mismo.






Seccion 2

RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

DEL HORMIGON

El hormigén es un material heterogéneo, de comportamiento complejo, el cual
ha sido investigado principalmente con ayuda de la experimentacién. Se han
realizado ensayos a compresion, a traccidn, a flexién, a esfuerzos alternados, etc.
y se han identificado ciertos parametros desde el punto de vista dindmico, que
influyen en su comportamiento sismico. Dichos pardmetros son(®:

2.1 Resistencia a compresiéon y traccién no confinada

Por lo general, la resistencia a la compresién f. del hormigén se obtiene del en-
sayo de cilindros con una relaciéon altura/didmetro igual a 2, a la edad de 28
dias®. Existen diversos factores que afectan a dicha resistencia, entre ellos su
dosificaciéon (especialmente la relacién agua/cemento), condiciones de curado,
etc.’”). Las curvas que se obtienen de los ensayos a compresiéon bajo carga
monoténica son similares a las de la figura 1V, en las cuales puede observarse
que, mientras f, aumenta, la deformacién méxima disminuye y el médulo de
elasticidad inicial F aumenta. Esta aparente fragilidad del hormigén de alta re-
sistencia debe ser considerada a efectos de la aplicacién de criterios de ductilidad
en el disefio de estructuras. La deformacién al esfuerzo méximo €, es del orden
de 0.002, deformacién considerada como aquella en la que se pierde la totalidad
del hormigén de recubrimiento?; el médulo E puede evaluarse mediante(!)

Ec=33w +/fl (psi) (1)

donde w es el peso especifico del hormigén, que para valores normales (1400-2500
kg/m3), transforma la ecuacién (1) en13)

Ec = 57000\/f! (psi) (2)

mientras que la deformacién maxima alcanzable €., puede evaluarse mediante
la ecuacién (3)

B 3.0+eofé.

E50u - f[ . 1000’ fé(pSl) (3)
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Figura 1. Relaciones esfuerzo - deformacion obtenidas de ensayos en cilindros de hormigon

a compresion uniaxial 1D,

tomando €., valores cercanos a 0.003.

Por otro lado, las pruebas bajo cargas ciclicas compresivas de alta inten-
sidad realizadas por Sinha et al.'® y por Karsan y Jirsa(*®), han proporcionado
curvas como las de la figura 2, concluyendo que la curva envolvente de la histéresis
de carga era muy similar a la obtenida mediante un ensayo a carga monotonica.
Este resultado es de suma importancia para la modelacion del comportamiento

dindamico del hormigén.
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2 .
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Figura 2. Relaciones esfuerzo-deformacién obtenidas en ensayos de cilindros de hormigén a
compresioén uniaxial bajo carga ciclica(10),

En cuanto a la resistencia a traccion del hormigén fi, a partir de ensayos
a traccién directa o indirecta se han obtenido valores cercanos o menores al 20%
de f!. La expresién adoptada para su determinacién tiene la forma

fi=Ky/fe (psi) (4)
donde K adopta valores entre 7y 13(®). Debido a los bajos valores de f;, a menudo

se desprecia en el disefio, especialmente cuando se realiza un disefio sismo-
resistente. Sin embargo, cuando se toma en cuenta en los calculos dindmicos,
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puede modelarse su curva esfuerzo-deformacién como una linea recta, con simi-

lar médulo de elasticidad que la curva a compresion y con un valor limite superior
de 0.12 flA118),

2.2 Resistencia del hormigén confinado

Cuando el hormigoén se confina mediante refuerzo transversal, cominmente en
forma de espirales o aros (estribos) de acero, ligeramente espaciados, el hormigén
se vuelve un material ductil y, cuando estd sometido a grandes deformaciones, se
apoya en el acero de refuerzo, el cual reacciona confinando al hormigén, mejo-
rando su comportamiento considerablemente. La figura 3 presenta esquematica-
mente la influencia del refuerzo transversal, tanto en resistencia como en ducti-
lidad, para diferentes tipos de confinamiento®.

A Confinamiento mediante
prensa hidraulica —

©]
o PSS
=
—
g Ref i 1 /7 -
P efuerzo circular
E;g = o en espiral
/ _ Refuerzo rectangular
P sl iRy con pequefio espaciamiento
- gt
/ ~
fji. ~~__ O
/‘/‘ E
/{ . Hormigon sin refuerzo

//‘ ® /- por confinamiento

.

.
.

Deformacion

Figura 3. Relaciones esfuerzo-deformacién del hormigén y tipos de confinamiento(®).

El perfil de las curvas de la figura 3 a deformaciones elevadas depende
de muchas variables, siendo las principales la relacién volumétrica del acero
transversal respecto al volumen del nucleo confinado de hormigén pg, las carac-
teristicas de fluencia del acero utilizado, el espaciamiento del refuerzo transversal,
el diametro de las varillas de refuerzo y su relacién con las varillas longitudinales,
la cuantia del refuerzo longitudinal y la resistencia del hormigén. Existen mu-
chos modelos propuestos por diversos investigadores que describen toda la curva
esfuerzo-deformacién, tales como las propuestas por Bazant y Bhat(!”, Sheikh
y Uzumeri®®, Mander et al.(*%?%, Paulay y Priestley®?), etc. Algunos de ellos,
incluso proponen relaciones esfuerzo-deformacién en tres dimensiones?”). Uno
de los modelos mds aceptados es el propuesto por Kent y Park(®?, el cual se
describe a continuacion.

El modelo de Kent y Park (figura 4) propone para la regién AB, es decir,
para deformaciones menores a €, que la resistencia fc del hormigén responde
a una parabola de segundo grado y supone que el acero de confinamiento no
afecta a esta region. A pesar de que algunos trabajos han reportado un relativo
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A
fe
. B
felb—m———
\
\
’ o tan ®
| f'c
f
i
0.5f¢ - ———— T - Eaon _—Hormigon confinado
| |
[ | |
\ |
0.2f'c S A —|—~——/@ ‘C D
\ | |
‘ Hormigo/n no coqfinado \
\ ! ! \
A ) €50u €50c €20c £

Figura 4. Relacién esfuerzo-deformacién del hormigén confinado, propuesta por Kent y

Park(?2),

aumento en el valor de f., dicho aumento puede despreciarse, con excepcién del
caso de secciones de columnas circulares con refuerzo en espiral, en el cual el
aumento podria llegar a ser significativo; para este tltimo caso, Park y Paulay(®
han propuesto la relacion

foe = f + 2.05psfy (5)

donde f!. es el esfuerzo de compresién confinado del hormigén y fy es el esfuerzo
de fluencia del refuerzo transversal.

La ecuacion que rige el tramo AB de la curva en el modelo de Kent y Park
es

e ()] 0

€o €o
mientras que, para el tramo BC de la curva, correspondiente a valores de defor-

macién ¢. comprendidos entre €, y ¢, , las expresiones que la definen son(*?

20c?

fe=fell = Z(ec — €o)] (7)

7 o 0.5 )

€50u T Esop, — €0

3 bll
€son — ZPS g (9)

donde b" es el ancho del ntcleo confinado medido al exterior de los estribos
y s, es el espaciamiento del refuerzo transversal. 7Z representa la pendiente
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del perfil descendente de la curva, e, representa la deformaciéon maxima del
hormigén no confinado definido por la ecuacién (3) y €, toma en cuenta el
efecto de la ductilidad adicional, producto de la presencia del refuerzo transversal.

Finalmente, para el tramo CD de la curva se tiene que

fe=02f! (10)

expresion que representa la capacidad del hormigéon de soportar ciertos esfuerzos

a deformaciones muy altas(*?. Este tramo de curva es usualmente despreciado

en los analisis dindmicos(1¢:23:24),






Seccion 3

RELACIONES ESFUERZO-DEFORMACION

DEL ACERO

La principal fuente de ductilidad de las estructuras de hormigéon armado es la
gran capacidad del acero de resistir ciclos de cargas repetitivos sin una dismi-
nucion significativa de la resistencia, ain cuando se encuentra en niveles muy al-
tos de deformacién. La figura 5 muestra relaciones esfuerzo-deformacion tipicas,
obtenidas de ensayos a traccién con carga monotonica, para aceros de distinto
esfuerzo de fluencia fy. Este comportamiento es muy similar en los ensayos a
compresiéon(®. Las figuras muestran un perfil lineal eldstico inicial, cuyo médulo
de elasticidad Es toma valores de alrededor de 200 GPa (29000 ksi), hasta alcan-
zar el esfuerzo de fluencia el cual se mantiene (plataforma de cedencia) hasta una
cierta deformacién (usualmente un 3%), a partir de la cual el acero aumenta su
resistencia debido al endurecimiento del material, llegandose a valores maximos
de esfuerzo fsy equivalentes a 1.4 o 1.5 veces el esfuerzo de fluencia. El perfil
final de la curva es decreciente hasta llegar a la rotura del material.

A
800 + fy=520 MPa

;s\
= BO0- fy=400 MPa
N
5400 4
o
2 fy=300 MPa
M 200 -

0 f : -

0 005 010 015 020 025

Deformacion unitaria

Figura 5. Relaciones esfuerzo-deformacién tipicas del acero, para diferentes niveles de es-

fuerzo de fluencia(?),

Puede observarse que, tanto el esfuerzo de resistencia maximo como el
tamano de la plataforma de cedencia y el valor de la deformacion al inicio del en-
durecimiento por deformacién disminuyen conforme fy aumenta. Por esta razon,
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los aceros de alta resistencia son menos ductiles que los aceros de resistencias mas
bajas®®). Asi mismo, el método de fabricacién puede incidir en las propiedades
del acero. Se ha observado que el acero laminado en caliente presenta plataforma
de cedencia, al contrario del acero laminado en frio.

Bajo cargas ciclicas, cuando el acero se encuentra en el rango no-lineal, la
plataforma de cedencia desaparece y las relaciones esfuerzo-deformacion presen-
tan el efecto Bauschinger (figura 6), en el cual la respuesta inelastica se desa-
rrolla a deformaciones mucho mas bajas que la de fluencial’. La figura 6 pre-
senta dos tipos de ensayos bajo cargas alternas. En la figura 6a las incursiones
inelasticas presentan deformaciones por traccion exclusivamente, mientras que en
la figura 6b, las excursiones se encuentran en tracciéon y compresion alternada-
mente, mostrando una histéresis simétrica. Para estos tipos de comportamiento,
se ha observado que la curva bajo cargas monotdnicas resulta una envolvente de

las curvas bajo cargas ciclicas(®).

ESFUERZO
(MPa)

Figura 6. Relaciones ciclicas esfuerzo-deformacién del acero, fy = 55 ksi(1),

Esfuerzo
FSU—+
ESH
FS—+
\ES
| —
i P EPSH Deformacion
Simeétrico

Figura 7. Modelo adoptado para el acero de refuerzo(16:23),
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Existen diferentes modelos para representar la curva esfuerzo-deformacion
del acero sometido a cargas monotonicas. Por lo general, dicha curva se simplifica
idealizandola con dos rectas, ignorando el endurecimiento por deformacion, como
la utilizada por el cédigo ACI 318-89(*%), Esta representacién es adecuada para
el caso de aceros de baja resistencia. Si el valor de fsy es considerablemente
mayor a fy, para el analisis no-lineal de estructuras este aspecto resulta de gran
importancia, con lo cual se prefieren modelos trilineales como el de la figura
7, en los cuales Eg), representa el modulo de elasticidad por endurecimiento del
acero evaluado de forma aproximada mediante

Es

B == .
sh = g0 °

Es(ksi) (11)






Seccion /

COMPORTAMIENTO HISTERETICO DE

ELEMENTOS INDIVIDUALES

El hormigén armado es un material heterogéneo formado por dos componentes,
acero y hormigén, los cuales interactdan entre s{ por medio de la adherencia,
combinando sus comportamientos individuales. Esto permite que el producto
sea un material adecuado para resistir tensiones y deformaciones de cualquier
naturaleza, entre ellas las provenientes de cargas sismicas. A partir del conoci-
miento del comportamiento de cada material aislado es posible, mediante ciertas
hipétesis, determinar las relaciones de comportamiento que rigen el hormigén
armado. Estas hipdtesis son discutidas en los préximos apartados.

4.1 Elementos sujetos a flexién sin carga axial —vigas—

Las vigas son elementos prismaticos de hormigén armado sujetos a flexién uni-
axial con practicamente ninguna fuerza axial. Los ensayos realizados sobre este
tipo de elementos son abundantes y sus resultados son tipicamente presentados
en forma de diagramas fuerza-deflexiéon (F — §), momento-rotacién (M — 6) o
momento-curvatura (M — ¢). Dichos ensayos se han separado en dos grupos:
ensayos sobre elementos con seccién transversal y refuerzo simétrico y ensayos
sobre elementos de seccién y armado antisimétrico®?.

a) Elementos con seccién transversal y refuerzo simétricos

A pesar de que las secciones transversales y armado simétrico son caracteristicas
de los elementos columna, se han realizado muchos ensayos a cargas laterales so-
bre vigas con tal configuracién, como los realizados por Saatcioglou y Ozcebe(*®),
Ang et al.*), etc., obteniéndose resultados similares a los de la figura 8. Puede
observarse, que en la primera rama de carga el agrietamiento por flexién precede
a una respuesta gradualmente suavizada. Después de la fluencia, la resistencia
del elemento sigue incrementdndose debido a dos aspectos: a) la disminucién de
la profundidad del eje neutro, provocada por la gran deformacién post-fluencia
del acero en traccién, lo que induce un aumento del brazo resistente interno de la
seccién y b) el inicio del endurecimiento por deformacién del acero en traccin.
Al iniciar la descarga, la rigidez es inicialmente alta, del mismo orden que la
eldstica; la rama de descarga se suaviza y la rigidez disminuye gradualmente,
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de manera especial cuando las fuerzas se acercan a cero. Esta disminucién es
parte de la denominada degradacion de la rigidez, caracteristica del comporta-
miento ciclico de los elementos de hormigén armado. Cuando la carga se anula,
se observa una deformacion remanente producto de las deformaciones inelésticas
permanentes del acero en tension y de algunos deslizamientos por adherencia
residuales entre el refuerzo y el hormigén. Por esta razén, las grietas residuales

permanecen abiertas bajo carga nula®”.

Figura 8. Relaciones fuerza-deformacién de vigas con seccién transversal simétrica y dis-

tribucién del refuerzo simétrico(26:27).

La rama de recarga, obtenida por la reversién de la carga en la direccién
opuesta, es inicialmente muy suave, mas que la parte terminal de la anterior
fase de descarga; la razon es que las cargas reversas causan la abertura de las
grietas en la nueva cara a traccion de la viga, antes de que las grietas residuales
de la fase anterior se cierren. Esto puede dar lugar a que el brazo resistente
de las secciones transversales esté formado tnicamente por el par de fuerzas
provenientes de los refuerzos en traccion y compresién. Conforme aumenta la
recarga, las grietas en las zonas comprimidas se cierran gradualmente, hasta que
el hormigoén se reactiva, usualmente después de que las varillas de refuerzo fluyen
en compresion. Este gradual cierre de grietas provoca una progresiva rigidizacién
de las secciones, resultando un estrechamiento del ciclo de histéresis denominado
efecto pinching. La curva de recarga contintia con un nuevo suavizamiento, mas
gradual que el ocurrido en el primer tramo de carga, debido a la fluencia del acero
en traccion correspondiente, que pudo haber fluido en compresién en el tramo
anterior de carga, exhibiendo el efecto Bauschinger. El comportamiento puede
también ser diferente al primer tramo de carga, debido al posible desprendimiento
del recubrimiento del hormigén o al endurecimiento por deformacién del acero
en la nueva cara tensionada.

Los ciclos de carga subsiguientes responden a las mismas caracteristicas,
pero con mayor suavizamiento del comportamiento. La rigidez global de las
ramas de recarga decrece con el incremento de la magnitud de la deformacién
maxima alcanzada en el ciclo previo. Se manifiesta entonces una mayor degrada-
cion de la rigidez debida a los ciclos. También se observa una disminucién de la
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resistencia maxima ciclo a ciclo, aun alcanzando el mismo nivel de deformacién
que ciclos anteriores. Este fendmeno, conocido como reduccidn de resistencia, se
debe a miltiples fenémenos, de los cuales los mas importantes son: a) la apertura
y cierre alternos de las grietas que producen una degradacién de la rigidez y re-
sistencia del hormigén en compresion, debido a que las superficies de las mismas
no llegan a estar en perfecto contacto en los cierres por la existencia de ligeros
desplazamientos relativos por cortante entre las grietas; b) el deterioro ciclico de
la adherencia a lo largo de las varillas, que incrementa gradualmente el espesor
de las grietas y c) el deterioro gradual del comportamiento ciclico a cortante
(interaccién de los agregados, etc.), junto con el deterioro de la transferencia de
cortante a través de las grietas abiertas, especialmente en los instantes en los que
los refuerzos a compresion y tracciéon constituyen el par de fuerzas resistentes,
causando deslizamientos a lo largo de las varillas y el consiguiente deterioro de
la adherencia y degradacion de la resistencia (figura 8a).

En vigas correctamente disenadas y detalladas, la degradacién de la re-
sistencia es muy leve. Mas atn, si dichas vigas son sometidas a ciclos de ampli-
tud constante de cargas o de desplazamientos, tal deterior sélo se verifica entre
el primero y el segundo ciclo, disminuyendo a casi cero en ciclos posteriores,
permitiendo de esta manera un ciclo de histéresis estable y una capacidad de
absorcién y disipaciéon de energia notable (figura 8b). La falta de esta estabi-
lizacion es una caracteristica de un fallo inminente. Por otro lado, la degradacién
de la resistencia decrece con el incremento de refuerzo transversal, ya que mejora
el comportamiento por cortante y confina el hormigén en compresién. Por el
contrario, cuando la cuantia de refuerzo longitudinal aumenta, la degradacién
tanto de la rigidez como de la resistencia se incrementa con los ciclos.

Las vigas a flexion ciclica pueden presentar mayor o menor ductilidad, de-
pendiendo de muchos factores como son la resistencia del hormigén y del acero,
las cuantias del refuerzo longitudinal y transversal, el endurecimiento por de-
formacion del acero, las fuerzas cortantes actuantes y la adherencia entre el
hormigén y el acero(®'*3%. Por ejemplo, se conoce que un aumento en la cuantia
del acero en tracciéon disminuye la ductilidad, mientras que un aumento en la
cuantia del acero en compresion la aumenta. Un aumento en la resistencia a la
fluencia del acero disminuye la ductilidad, mientras que un aumento en la re-
sistencia del hormigoén la aumenta. Por lo tanto, un correcto disefio de las vigas,
intentando evitar a toda costa los fallos por cortante e induciendo los fallos por
flexion, puede proporcionar una adecuada manera de proveer de ductilidad y
aumentar la capacidad de absorcion y disipacion de energia de una estructura.
Como se vera mas adelante, el suministrar ductilidad a las vigas es mucho mas

facil que suministrar ductilidad a las columnas de un edificio®!?),

b) Elementos con seccién transversal y refuerzo antisimétricos

Las vigas de pérticos de hormigon armado presentan usualmente secciones trans-
versales antisimétricas. Las secciones de forma T o L son muy comunes debido
a que existe una parte contribuyente de la losa a la viga, cuando ambas se
encuentran monoliticamente unidas. Esta parte contribuyente aumenta con el
incremento de los momentos y las deformaciones, especialmente después de la
fluencia de las varillas longitudinales®®. Adicionalmente, la cuantia del refuerzo
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en traccion excede a la de compresion, con lo cual la seccién se vuelve totalmente
antisimétrica. Sobre estas secciones también se han realizado ensayos como los
de Darwin y Nmai®, Hwang y Scribner®®, etc. La principal diferencia entre
los resultados de estos ensayos y los discutidos en el anterior apartado, es la no

simetria de los ciclos de histéresis, como puede observarse en los ejemplos de la
grafica 903435,

Figura 9. Relaciones fuerza-deformacién de vigas con seccién transversal simétrica y dis-
(26,27)

tribucién del refuerzo no simétrico

El perfil de las curvas fuerza-deformacién en el cuadrante de carga que
representa la direccion de mayor resistencia del elemento es similar al de las
curvas del anterior apartado. Sin embargo, las principales diferencias pueden
notarse en el resto de cuadrantes. Durante la recarga en la direccién menos re-
sistente, cuando las grietas de la cara ahora en compresién estdn atin abiertas,
la fluencia del acero en traccién no es suficiente para causar la fluencia de las
varillas en compresién, ni tampoco para cerrar dichas grietas. Por este motivo,
dependiendo de cudn intensa fue la fluencia durante la excursién en la direccién
anterior, en esta fase de recarga las grietas permanecen abiertas, provocando que
el par resistente de la seccion lo constituya las fuerzas provenientes de los refuer-
zos en traccion y compresion, con lo cual presenta una baja rigidez, sin aquella
rigidizacion gradual observada en los anteriores ensayos que proporcionaban el
cierre de las grietas y, por tanto, en esta fase no se presenta el pinching. El efecto
pinching aparece a partir de la recarga en la direccién de mayor resistencia, fase
en la cual el refuerzo menor, ahora en compresién, fluye y las grietas en la cara
comprimida van cerrandose provocando un estado de rigidizacién, incluso cuando
el refuerzo en traccién aun podria permanecer en el rango elastico®”.

Estas dos mitades diferentes de histéresis pueden experimentar diferentes
modos de fallo. Un fallo con la direccién de mayor resistencia tensionada es
tipicamente gradual, seguida de una progresiva degradacién de las zonas com-
primidas y un posible aplastamiento del hormigén en esa zona. Por el contrario,
un fallo con la direccién de menor resistencia en tensién puede ser fragil, con
fracturaciones del refuerzo tensionado precedido por una caida significativa de
resistencia.
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4.2 Elementos sujetos a flexiéon con carga axial —columnas—

En las dos décadas pasadas se ha realizado una considerable cantidad de ensayos
sobre columnas, disenadas y detalladas de acuerdo con los requisitos sismo-
resistentes actuales. En general, las secciones de columnas son constantes en
toda la altura, el refuerzo longitudinal es simétrico y adecuadamente distribuido
alrededor de la seccion transversal, su cuantia no es alta, los estribos se en-
cuentran poco separados y bien anclados, el acero es bastante dictil con una
plataforma de cedencia claramente definida, y los valores de la fuerza a com-
presién normalizada v = N/(Acf.) son relativamente bajos; A. es el drea trans-
versal de la columna y N la fuerza axial. Existe una falta de informacién ex-
perimental acerca del comportamiento histerético de columnas que no cumplan
estos requisitos®”).

Las pruebas experimentales sobre columnas se diferencian por el tipo de
cargas actuantes, distinguiéndose entre ensayos ciclicos uniaxiales bajo carga
axial constante o variable y ensayos biaxiales con carga axial constante o variable.
En esta seccion se describiran algunos de ellos.

a) Comportamiento a flexién uniaxial bajo carga axial constante

Existen muchos ensayos de este tipo, como los realizados por Priestley y Park(®*®),

Saatcioglou y Ozcebe®® | Bousias et al.*”, Rabbat et al.*®), Ang et al.*, Park
et al.®® etc. Ejemplos de relaciones esfuerzo-deformaciéon se presentan en la
figura 10149,

Figura 10. Curvas momento-rotacién de columnas sometidas a flexién uniaxial y bajo dis-

tinta magnitud de carga axial(40),

Las diferencias con las histéresis presentadas por las vigas pueden des-
cribirse de la siguiente manera. Durante la fase final de descarga del primer
ciclo, después de haber experimentado la columna el desplazamiento maximo
post-fluencia y el primer estado de recarga en la direccion opuesta, la carga a-
xial actuante ayuda a cerrar las grietas, posiblemente acelerando la fluencia del
refuerzo en compresion, el cual previamente ha fluido en traccion. Como resul-
tado, las grietas pueden cerrarse, evitando de esta manera que inicamente las
fuerzas provenientes de los refuerzos en traccion y compresion constituyan el par
resistentes de las secciones y, por tanto, no exhiben el efecto pinching. Por otro
lado, la degradacion de la resistencia con los ciclos puede incrementarse, conforme
el valor de v aumenta, especialmente cuando v toma valores cercanos a 0.4. Sin
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embargo, este ultimo efecto es contrarrestado por el efecto de confinamiento del
hormigén, siempre que la columna posea refuerzo transversal poco espaciado y
adecuadamente anclado, y que el refuerzo longitudinal esté bien distribuido y
arriostrado mediante estribos en la seccién transversal de la columna.

Puede observarse también, que la capacidad de disipacién de energia se
reduce conforme aumenta el esfuerzo de compresiéon. Asi, la figura 10a, obtenida
sin carga axial, disipa mayor energia que las curvas histeréticas de las figuras
10b y c. Incluso puede llegarse a fallos fragiles, como el de la figura 10b(?).

b) Comportamiento a flexién uniaxial bajo carga axial variable

Los momentos de vuelco inducidos en pérticos bidimensionales sujetos a cargas
laterales se transforman en fuerzas axiales en las columnas, compresivas en un
extremo y de traccién en el extremo opuesto. Estas fuerzas son mayores en las
columnas externas de los pisos inferiores de los pérticos. Dependiendo de la
magnitud de las cargas laterales, de las fuerzas por carga gravitatoria y de las
dimensiones del portico, la variacién de las fuerzas axiales pueden afectar sig-
nificativamente el comportamiento inelastico de las columnas. Por esta razon, se
han realizado muchos estudios experimentales bajo este tipo de cargas, como los

442 Abrams(*®), etc. En la figura 11 se presentan los

realizados por Ristic et al.(
perfiles de las curvas momento-rotacién obtenidas por Abrams(*®, pertenecientes

a columnas de seccion transversal constante y refuerzo longitudinal simétrico.

(2)

100 kN—-M

Figura 11. Curvas momento-rotacién de columnas sometidas a flexién uniaxial y carga axial

variable(#3)

Comtunmente se ha observado, a partir de los diagramas de interaccién
carga axial-momento y de los ensayos bajo carga axial constante, que los mo-
mentos de cendencia y ultimo bajo carga monotdnica, asi como las ordenadas de
la curva envolvente de los ciclos de histéresis bajo carga ciclica, se incrementan
junto al valor de la carga axial aplicada, al menos mientras dicha carga no supere
la carga balanceada. Lo mismo ocurre con las rigideces tanto de la primera rama
de carga, como de la descarga y de la recarga (figuras 10 b y c). Sila carga
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axial no es constante, pero varia alrededor de un valor promedio proporcional al
momento flector, entonces el efecto de dicha carga es una rigidizacion gradual
del perfil de la curva, acelerando el suavizado de las curvas en la primera rama
de carga y en la de recarga, cuando decrecen las fuerzas axiales, y disminuyendo
el suavizado cuando las fuerzas axiales se incrementan. Si la carga axial varia
con el momento y no con los desplazamientos, entonces la fuerza axial permanece
practicamente constante después de la fluencia en la rama de carga y en la de
recarga, lo que causa que la columna fluya a diferentes valores de momento de
fluencia, como en la figura 11a. Por el contrario, si la carga axial varia con las
deformaciones laterales, la columna alcanza el nivel de fluencia bajo valores de
carga axial decrecientes, produciéndose posteriormente una caida del diagrama
M — 6, debido a que el momento de fluencia disminuye con el incremento de los
desplazamientos, como en la figura 11b743),

La fluencia de la columna precede a una caida significativa de resistencia
entre ciclos, como puede verse en la figura 11. Esta reduccion es mas pronunciada
si las fuerzas axiales dependen de las deformaciones. Este aspecto es una clara
manifestacion de la proximidad de un fallo, en cualquiera de los dos casos.

c¢) Comportamiento a flexiéon biaxial vajo carga axial constante o
variable

El comportamiento de columnas sometidas a esfuerzos biaxiales con carga axial
es muy importante, no solamente por el hecho de que la respuesta real de las
estructuras ante los terremotos es tridimensional, sino fundamentalmente porque
los momentos flectores biaxiales reducen la capacidad de las columnas e incre-
mentan el deterioro de la rigidez y de la resistencia con los ciclos. Sin embargo,
el interés de los investigadores en el comportamiento inelastico tridimensional de
las columnas es relativamente reciente y las pruebas experimentales limitadas.
Esta es la causa de que el conocimiento del comportamiento no-lineal biaxial de
las columnas esté muy por debajo del conocimiento acerca del comportamiento
uniaxial.

Existen algunos ensayos de este tipo, como los realizados por Takizawa y
Aoyama**), Kobayashi et al.(**), Saatcioglou y Ozcebe®®, Bousias et al.*"), Zahn
et al.*9) etc. La mayoria de ellos bajo carga axial constante y algunos bajo carga
axial variable. Las dificultades en la experimentacion son las principales razones
de la falta de estudios en este campo y, debido a ello, existen muchas preguntas
abiertas acerca de este tipo de comportamiento. Sin embargo, se han obtenido
algunas conclusiones generales, las cuales no seran discutidas en esta monografia.

4.3 Influencia del esfuerzo cortante

En elementos esbeltos unidimensionales, la flexion gobierna el comportamiento
de la relacion fuerza-deformacion; sin embargo, las deformaciones por cortante
se vuelven importantes cuando la esbeltez disminuye. Si se define la relacién £/d
de un elemento como la relacion entre la longitud del elemento £ y d el peralte de
la seccion, se ha observado experimentalmente que, para valores de £/d menores

a 2, las curvas fuerza-deformacion tienen la forma que se presenta en la figura
12(40,47)



22 Comportamiento sismico no-lineal de edificios de hormigén armado

Figura 12. Curvas carga-deformacién de elementos de hormigén armado fallando a cortante,
(40)

bajo carga axial constante y flexién antisimétrica ciclica

Del analisis de la figura 12, puede concluirse que el deterioro de la re-
sistencia es drastico y la ductilidad que presentan los elementos es muy pequena;
los ciclos de histéresis se estrechan evidenciando un fuerte efecto pinching, con
la consiguiente disminucién de la capacidad de disipacién de energia; también
puede observarse un deterioro severo de su rigidez*”). Se ha observado también,
que el estrechamiento de la histéresis de respuesta se debe a un fenémeno de
deslizamiento por adherencia entre el hormigén y las varillas de acero. Estos fa-
llos y los de tipo cortante son muy fragiles y, por lo tanto, es necesario evitarlos
en el disefio de elementos de hormigén armado(®).



Seccion b

COMPORTAMIENTO SiSMICO DE EDIFICIOS

DE HORMIGON ARMADO

Una vez conocido el comportamiento ciclico de los elementos viga y columna
aislados, puede analizarse el comportamiento global de un poértico ante cargas de
origen sismico. Cuando un edificio esta sometido a cargas laterales de gran mag-
nitud, ciertos elementos de la estructura desarrollan su capacidad a la cedencia,
formandose rotulas plasticas en o cerca de los extremos de dichos elementos. La
formacion de rotulas plasticas se traducen en una fuerte demanda de ductilidad
de los miembros, los cuales pueden fallar si no poseen un adecuado diseno y deta-
llamiento sismo-resistente. Este fallo puede ser de tipo local, a nivel del elemento,
y provocar posteriormente la plastificacion de otros elementos de la estructura,
debido a una redistribucion interna de las fuerzas. Cuando se forma un gran
numero de rétulas, la hiperestaticidad de la estructura se pierde, pudiéndose lle-
gar a la formaciéon de un mecanismo de colapso. Los principales mecanismos de
colapso en porticos constituidos por vigas y columnas se analizan en los siguientes
subapartados.

5.1 Mecanismo de traslacién lateral de columnas

Cuando una columna presenta un refuerzo insuficiente y un detallamiento defi-
ciente, puede alcanzar rapidamente su momento de cendencia, incluso mucho
antes que las vigas que llegan a ella. Siendo muy comin un similar disefio de
todas las columnas o de un grupo de columnas de un piso, e incluso de un grupo
de pisos, es posible que el resto de las columnas del mismo piso plastifiquen
(figura 13a). En este caso, toda la inelasticidad del marco se concentrard en este
piso “blando” y las demandas de ductilidad seran tan altas que las columnas
no podran satisfacerlas, provocando deformaciones laterales excesivas e incluso
el colapso del piso y de la estructura(®*124%)  Este tipo de fallo ha sido muy
comun en muchos de los terremotos fuertes, tales como Michoacan (México,
1985), Armenia (1988), Loma Prieta (1989)®), Filipinas (1990)*", Northridge
(1994)**) | Hyogo-Ken Nambu (Kobe, 1995)(.
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Figura 13. Mecanismos de colapso de marcos con vigas y columnas, sometidos a acciones

sismicas(12)

5.2 Mecanismo de traslacién lateral de vigas

Cuando la fluencia comienza en las secciones criticas de las vigas antes que en las
columnas, la no linealidad del marco se concentran en las primeras, formandose
rotulas plasticas que se dispersan en todas las vigas de todos los pisos, hasta de-
sarrollar un mecanismo de traslacién de vigas. También sera necesario desarrollar
rétulas en las bases de las columnas del primer piso para que este mecanismo se
complete y el resto de columnas puede permanecer en el rango eldstico. Las de-
mandas de ductilidad en las vigas pueden ser satisfechas con un adecuado disefio
y detallamiento sismico, ya que dichas demandas son muchisimo menores que
las demandas que se generan en las columnas. Incluso la demanda de ductilidad
de las roétulas plasticas formadas en las bases de las columnas del primer piso
son mucho menores que las demandas generadas en el mecanismo de traslacién
lateral de columna. Por otra parte, es mucho mas facil proveer de ductilidad a
vigas que a columnas, por lo que este mecanismo se vuelve sismicamente ade-
cuado; adicionalmente, puede absorber y disipar mayor cantidad de energia que
el mecanismo de traslacién de columnas y presenta menor degradacién de la
resistencia del edificio®?,

El mecanismo de colapso de vigas es ideal; sin embargo, en los casos reales
pueden formarse menos articulaciones plasticas en las vigas, dado que los modos
de vibracion superiores pueden ocasionar patrones de momentos extrafios. En
todo caso, la conveniencia de inducir la posible formacién de rotulas plasticas en
las vigas antes que en las columnas es evidente, por lo que en el disefio de este
tipo de pérticos se debe suministrar mayor resistencia a las columnas que a las
vigas. Esta es una filosoffa totalmente aceptada en el disefio sismo-resistente de
estructuras de hormigén armado.
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5.3 Efecto P—§

A pesar de que el fenémeno P — § ha sido extensamente estudiado en estructuras
elasticas, existen limitados estudios acerca de su influencia en el comportamiento
no-lineal de estructuras. Afortunadamente, en la mayoria de situaciones y par-
ticularmente en regiones donde se necesitan considerar grandes fuerzas de disefio
en edificios, este fendomeno no es determinante en el disefio.

Este fenomeno parte de la no-linealidad geométrica que puede experimen-
tar una estructura, y responde a un efecto de segundo orden originado por las
deformaciones laterales, las cuales generan momentos adicionales debido a la ex-
centricidad de cargas verticales. Este fenémeno resulta mas importante cuando
dichas deformaciones son de mayor magnitud*>*?). Esta es otra de las razones por
las cuales el mecanismo de traslacién lateral de vigas es preferido al de traslacién
de columnas, como se puede observar claramente en la figura 13. Bajo el efecto
P — §, los ciclos de histéresis de estructuras con mecanismo de traslacién de
vigas no presentan una pérdida de la capacidad de disipacién de energia, ya
que, como puede observarse en la figura 14a, solo se produce una rotacién de
la histéresis de carga. Por el contrario, los momentos de segundo orden pueden
reducir considerablemente tanto la resistencia como la rigidez, siempre que exis-
tan deformaciones de piso excesivas, como es el caso del mecanismo de traslacién
lateral de columnas (figura 14b)*Y).
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Figura 14. Relaciones momento-deformacién de marcos con pequefias y grandes deforma-
ciones de piso, considerando el efecto P — s(10),






Seccion 6

RELACIONES MOMENTO-CURVATURA

Como se ha descrito en anteriores secciones, la determinacion de la envolvente
de la histéresis de cargas es muy importante para la modelacion del compor-
tamiento ciclico de elementos de hormigéon armado. Dicha envolvente resulta
ser la curva esfuerzo-deformacion, bajo carga monotonica, definida a nivel de la
seccién transversal del elemento considerado, siempre que no se verifique una
disminucién de la resistencia de la seccion. Aun en presencia de una significativa
disminucién de la resistencia, dicha disminucion es a menudo cuantificada y mo-
delada con referencia a la curva monotonica. La determinacion de estas curvas,
en especial la relaciéon momento-curvatura (M — ¢), es uno de los puntos clave
en la modelacién del comportamiento histerético del hormigén armado(®*?.

La forma de la relaciéon M — ¢ puede obtenerse experimentalmente (mi-
diendo en un ensayo las rotaciones de dos secciones transversales muy cercanas), o
de manera analitica, a partir de los denominados modelos de lamina, que toman
en cuenta las leyes constitutivas del hormigén y del acero. Mediante los dos
procedimientos se han obtenido curvas del tipo mostrado en la figura 15, en
las cuales para cada cuadrante de carga se definen 4 regiones limitadas por
fenémenos caracteristicos de las secciones de hormigén armado. Las curvas en

1), La primera region

cada regién se pueden suponer, en la préctica, como rectas!
tiene como limite el punto M¢; — ¢cr, definido como el inicio del agrietamiento
en la seccion. La segunda region llega hasta el punto My — ¢y, correspondiente a
la fluencia del acero en traccion. La tercera region tiene como limite superior el
punto My — ¢y de resistencia ultima de la seccion y finalmente, la cuarta region
alcanza el punto de fallo My — @5 de la seccién®?). Estas coordenadas dependen
de la forma de la seccion transversal del elemento, de la cuantia y distribucion
del refuerzo y del nivel de carga axial al que se encuentra sometida la seccion.
Es muy comtn el despreciar la dltima region de la curva, puesto que no
es probable que pueda ser alcanzada durante una respuesta ciclica de un ele-
mento, tal como se ha observado en las pruebas experimentales, especialmente
en el caso de elementos bien disenados y, por tanto, no sera muy importante
para el modelo®”. Chung®? propone utilizar una variante, mediante una curva
suavizada que empieza antes de que el elemento experimente la curvatura ¢y y
termina cuando se alcanza el valor de ¢¢, definiendo adecuadamente este tltimo
punto de fallo. Con ello pretende modelar la reduccion de la resistencia de los ele-
mentos bajo carga ciclica. Otros autores tales como Park®?, Krishnamoorthy®®,
Kunnath et al.®¥, Reinhorn et al.*®, El-Metwally y Chen®®, etc., también des-
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Figura 15. Modelo de relacién momento-curvatura bajo carga monoténica, de elementos de
hormigén armado.

precian la ultima region de la curva, modelando la reduccion de resistencia a
través del modelo histerético, como se describira mas adelante.

También es muy comun el no distinguir entre los comportamientos pre y
post-agrietamiento, es decir, se supone que la region 1 y 2 son una sola. De-
bido a que el analisis del comportamiento no-lineal de la estructura se concen-
tra usualmente en el comportamiento post-fluencia de sus miembros, no resulta
muy importante su consideracion; mas auin si los elementos de una estructura
real estan ya agrietados, debido a las cargas gravitatorias, a efectos diferidos del
hormigén, efectos de temperatura, etc®”).

6.1 Meétodos simplificados

La determinacion de los puntos que caracterizan una curva monotonica puede
realizarse utilizando expresiones empiricas obtenidas de ensayos experimentales.
Destacan las expresiones propuestas por Park(®? y Park et al.("3?357) obte-
nidas a partir de analisis regresionales de los resultados de numerosos experi-
mentos. Se proponen expresiones que calculan los momentos de agrietamiento,
fluencia y tltimo, considerando el efecto del esfuerzo axial y la inelasticidad del
hormigén. Asi mismo, se proponen ecuaciones para el calculo de las respecti-
vas curvaturas, especialmente para ¢y, considerada como la sumatoria de varias
curvaturas que tienen en cuenta las deformaciones por flexion, por deslizamien-
tos de adherencia y deformaciones por cortante eldstico e inelastico. La defor-
macion por cortante elastico es calculada utilizando la teoria de vigas eldsticas;
la curvatura por flexién propuesta por Park y Paulay® y que utiliza suposi-
ciones de secciones planas antes y posteriormente a la flexién, son modificadas
mediante factores experimentales que tienen en cuenta el esfuerzo axial y la no-
linealidad del hormigén; la curvatura debido a deslizamientos por adherencia se
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determina mediante relaciones obtenidas a partir de los ensayos realizados por
Ferguson et al.®®; finalmente, la curvatura por cortante inelastico se calcula me-
diante un modelo desarrollado por Park®? y comprobado mediante el ensayo de
244 elementos vigas y columnas. Todas estas expresiones suponen una seccion
transversal constante del elemento del tipo T con propiedades antisimétricas, y
su ancho colaborante de losa se lo puede determinar utilizando diversos criterios
y sugerencias, tales como los propuestos por Pantazopoulou et al.*?.

Otro ejemplo de este tipo de relaciones son las propuestas por Chung®?
y Chung et al.'9), los cuales utilizan las suposiciones usuales en resistencia de
materiales, tales como la validez de la hipdtesis de Navier-Bernoulli acerca del
mantenimiento de secciones planas antes y posteriormente a la fluencia, resisten-
cia a traccién del hormigén nula, etc.

6.2 Modelos de ldAmina

Es posible deducir curvas teéricas momento-curvatura para secciones de elemen-
tos de hormigén armado sometidos a flexién y carga axial, en base a las suposi-
ciones semejantes a las utilizadas para la determinaciéon de la resistencia a la
flexién. Se supone valida la hipétesis de Navier-Bernoulli y que se conocen las
curvas esfuerzo-deformacién tanto del hormigén como del acero. De esta ma-
nera, es posible determinar las curvaturas asociadas a los momentos flectores
y cargas axiales, utilizando leyes de compatibilidad de deformaciones y equili-
brio de fuerzas. Este procedimiento utilizado se describe en forma detallada a
continuacion.

Las secciones transversales de los elementos son discretizadas en laminas
de pequefio grosor, normales al plano de flexién, como puede apreciarse en la
figura 16(16:40.60),
de deslizamientos por adherencia, que las fuerzas axiales acttian sobre el eje cen-
troidal normal a la seccién y que las propiedades del hormigén de recubrimiento

Algunas suposiciones adicionales suelen ser, el ignorar el efecto

y del nicleo son similares.
La deformacién unitaria e de cualquier lamina a una distancia z de un eje
de referencia de la seccién se expresa mediante

€(z) = deo + zd¢ (12)

donde ¢, es la deformacién centroidal debida a la carga axial y ¢ es la curvatura
de la seccién. El momento y la carga axial resultante puede calcularse integrando
sobre toda el area, de la forma

N:/E de dA (13)

M:/Edesz (14)

donde N es la fuerza axial, E es el médulo de elasticidad correspondiente a la
ldémina considerada, sea hormigén o acero. Substituyendo la ecuacién (12) en
(13) y, discretizéndola mediante una sumatoria finita, se obtiene
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ncc nss

AN = (1221 JeiAci +]§1 fSJ'ASJ)dE * (

ncc nss

D feilcizi+ Y fsjAstj)d¢ (15)
1=1 j=1

donde nce, nss son el niimero de ldminas de hormigén y de acero consideradas en
la seccién, respectivamente; f,;, fsj son los esfuerzos en las laminas de hormigén y
aceroy A;, Asj las areas de las ldminas de hormigén y acero respectivamente. El
procedimiento de calculo numeérico para obtener la curva M — ¢ puede describirse

de la siguiente manera:

1. Se aplica un pequefio incremento de curvatura al valor previamente obte-

nido

doir1 = dd; + A (16)

2. El cambio en la deformacién axial que permitira el equilibrio se determina
utilizando la ecuacién (15), debido a la generacién de una carga axial
desequilibrada (en el primer paso, sera la carga axial total, pero en los
subsiguientes sera la carga axial desequilibrada), mediante las siguientes

ecuaciones

AN — ELA
ACO _ ( X ¢) (17)
E,
nccec nss
E, = <Z feidei + ) fsjAsj> (18a)
=1 71=1
ncc nss
By = (z feilcizi+ > fsjAstj> (180)
1=1 j=1
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3. El incremento de la deformacién axial asi calculada es sumado al valor
previo de deformacién axial, pudiéndose obtener el nuevo perfil de defor-
maciones de la seccion, establecido mediante la ecuacién (12).

4. La nueva carga axial y el momento son calculados mediante la integracién
numeérica de las ecuaciones (13) y (14). Sila carga axial calculada es apro-
ximadamente igual a la carga axial aplicada (especificando una tolerancia
limite), el perfil de deformaciones obtenido es correcto y se realiza todo
el procedimiento para un nuevo incremento de curvatura. Si existe una
carga axial desequilibrada, se regresa al item 2 utilizando un incremento
de curvatura nulo, e iterando hasta la convergencia del proceso(!*%?, Es
necesario implementar todo el procedimiento en un ordenador.

Los modelos de lamina pueden ser aplicables a cualquier elemento de
hormigén armado, sean columnas, vigas, losas, paredes a cortante, etc. La
ventaja mads importante es que pueden utilizarse para determinar las relacio-
nes momento-curvatura de una seccioén transversal de cualquier forma, sea rec-
tangular, T, L, etc. y con cualquier configuracién de armado. Las expresiones
empiricas discutidas en el anterior apartado se basaron en pruebas experimentales
de elementos de secciones comunes con configuraciones estandar de armado. En
el caso de secciones de forma irregular o con armados y detallamientos no usuales,
tipicos de elementos no dictiles, la tinica alternativa fiable son los modelos de
laminas. Su fiabilidad dependeréa de la exactitud de los modelos constitutivos
(61, Sin embargo, una de sus deficiencias es el no tomar

en cuenta las deformaciones por cortante o por deterioro de la adherencia y an-
62)

del hormigén y del acero
claje, que para ciertos elementos puede ser importante*”*"¢?)_ Para salvar estos
inconvenientes, en algunos estudios se modifican las histéresis de respuesta de
los elementos, a fin de tomar en cuenta dichos efectos, como se describird mas
adelante.






Seccion 7

MODELOS HISTERETICOS DEL

HORMIGON ARMADO

Algunas investigaciones acerca del comportamiento histerético de elementos de
hormigén armado han sido dirigidas hacia la modelizacién matematica de dicho
comportamiento, a fin de poder describirlo, formularlo y aplicarlo en la mo-
delacion dinamica no-lineal de estructuras. Con este propésito, se han analizado
todos los datos provenientes de ensayos de laboratorio (como los descritos en la
seccion 4) y se han establecido conclusiones generales que han permitido plantear
modelos histerésticos, de mayor o menor complejidad, bastante aproximados a
las histéresis reales(®>®%,

En general, se ha observado que existe una gran cantidad de variables que
influyen en el comportamiento histerético, tales como la forma de la seccién
transversal, la cuantia, distribuciéon y calidad de anclaje del acero longitudinal
y del acero transversal por cortante y confinamiento, las propiedades de los
materiales constitutivos y las caracteristicas de adherencia entre ellos, el tipo
y la magnitud de las cargas actuantes, etc. Asi mismo, los resultados de los
ensayos indican que es necesario tomar en cuenta la variacién de los siguientes
parametros(®*"):

e la rigidez en las ramas de carga y descarga, puesto que es un parametro
determinante en la magnitud de la respuesta en deformaciéon después de
los ciclos reversibles de carga, la cual decrece con el incremento de las
deformaciones inelasticas;

e el ancho de los ciclos de histéresis incluyéndose el efecto pinching, el cual
determina la cantidad de energia disipada en los ciclos de carga;

e la disminucién de la resistencia de los ciclos de histéresis, en comparacién
a la resistencia obtenida a partir de la envolvente a carga monotdnica, la
cual determina la estabilidad de la respuesta y la tasa de aproximacién al
fallo del elemento.

7.1 Modelos histeréticos usuales del hormigén armado

A lo largo de las dos ultimas décadas se han desarrollado diferentes modelos

cuya complejidad depende del niimero de parametros y leyes que lo definen(¢%:%%),
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En la figura 17 se recogen algunos de los modelos mas utilizados, los cuales se
describen brevemente.

Modelos bilineales sin degradacién y modelos relacionados

Este modelo utiliza la teoria de plasticidad clasica, con modulo plastico constante
y endurecimiento por deformaciéon. La rigidez de la rama de descarga y de
recarga es paralela a la rama elastica de carga, hasta alcanzar la fluencia. El
resultado es una histéresis de ciclos muy ancha y, por tanto, sobreestima de
manera significativa la cantidad de energia disipada del elemento de hormigén
armado (figura 17a). El modelo elastoplastico es un caso particular de este
modelo, en el cual no se representa el endurecimiento por deformacion y el perfil

de la curva post-fluencia tiene pendiente nula®?.

Modelo de rigidez degradante de Clough y modelos relacionados

El primer modelo propuesto por Clough y Johnston®” fue muy popular, debido
a su simplicidad (figura 17b). En este modelo, de caracteristicas bilineales, la
rama de descarga se mantiene paralela a la rama elastica, hasta llegar al eje
horizontal, a partir de la cual el perfil se dirije al punto de plastificacion o, si la
seccién se plastificé previamente en esa direccién, hacia el punto de deformacion
maxima alcanzada en el ciclo anterior. Sin embargo, investigadores como Mahin
y Bertero(®®, Riddell y Newmark(®®, etc., criticaron el modelo debido a lo irreal
de ley de recarga después de la descarga, proponiendo algunas correcciones. Otro
inconveniente es la rigidez constante de la rama de descarga para la cual, Wang
y Shah(" propusieron una modificacién, degradando tanto la rigidez como la
resistencia.

Modelo de Takeda y variantes

Uno de los més utilizados es el modelo propuesto por Takeda et al.(™ Se basa
en un perfil trilinear envolvente bajo cargas monoténicas, uno para cada sentido
de carga, con un cambio de pendiente en los puntos de agrietamiento y fluencia.
Utilizando 16 leyes que cubren cualquier secuencia de carga posible, define que
el perfil de la descarga a partir de la rama post-fluencia tiene una pendiente

similar a la recta que conecta el punto de fluencia con el punto de agrietamiento
en la direccién opuesta, multiplicada por ((ﬁy/qﬁmax)m (figura 17c), en la cual

¢max €s la curvatura maxima en la direccién de carga. La recarga se dirige hacia
el punto de deformacién maxima previa o al de fluencia.

Otani("™ propuso una simplificacién de este modelo, convirtiendo la en-
volvente en bilinear y disminuyendo a 9 las leyes de comportamiento. Por otro
lado, Saatcioglou et al.(™ introdujo la degradacién de resistencia para ciclos
histeréticos que superen una cierta ductilidad minima.

Modelo Q-Hyst

El modelo de Q-Hyst, originalmente propuesto por Saiidi y Sozen(®*>™) para mo-
delar la respuesta fuerza-desplazamiento de un sistema vibratorio de un solo
grado de libertad y no para una histéresis M — ¢, demostré que proporciona
la respuesta no-lineal dindmica aproximadamente igual al modelo de Takeda,
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siendo muchisimo més simple su planteamiento. El modelo opera bajo una en-

volvente bilineal simétrica, con pendientes de las ramas de descarga iguales a la
pendiente de carga eldstica, multiplicada por (¢y/¢max)o.5’ en el cual ¢pay es la

deformacion méxima ineldstica en cualquier direccién. Las ramas de recarga en
cambio, se dirigen desde el eje horizontal hasta el punto de la envolvente cuyo
valor de deformacién es ¢max (figura 17d). Como puede observarse, este modelo
necesita inicamente 4 leyes de comportamiento, a diferencia de las 16 necesarias
en el modelo de Takeda.

Modelo de Roufaiel y Meyer con sus variantes

El modelo propuesto por Roufaiel y Meyer("™ opera bajo una envolvente bili-
neal, donde las ramas de descarga incluyen una degradacién de la rigidez y las
de recarga pueden incluir el efecto pinching. Se traza una rama de descarga
auxiliar, paralela a la rama eldstica de la envolvente bilineal, hasta encontrar la
linea proveniente del origen, paralela a la envolvente post-fluencia (figura 17e).
La recta que conecta el punto de interseccién con el punto de fluencia en el
sentido opuesto (o con el punto de deformacién maxima si la seccién se plastificé
anteriomente), define el extremo de la rama de descarga y su encuentro con el
eje horizontal. A partir de este punto, la recarga no siempre se dirige hacia el
punto previo de mayor deformacion, sino que puede desviarse (efecto pinching)
dependiendo de la importancia de las deformaciones por cortante. El extremo
de la rama representativa del pinching termina cuando dicha rama encuentra la
rama de carga elastica (o su prolongacién), dirigiéndose inmediantamente hacia
el punto de deformacién maxima previamente alcanzada en el ciclo anterior.

Chung***" extendié el modelo de Roufaiel y Meyer, incluyendo el efecto de
degradacion de rigidez y resistencia bajo ciclos de carga de amplitud constante,
mediante dos pardmetros adicionales: el valor de la curvatura y del momento en el
punto de fallo bajo carga monoténica. Estos dos pardmetros deben ser obtenidos
experimentalmente a través de ensayos bajo carga monoténica con deformaciones
mayores a las dltimas, cercanas al fallo, o analiticamente, utilizando modelos de
lamina; el fallo se define cuando el acero alcanza la rotura (deformacién al fallo
aproximadamente 1.5 veces la deformacién tltima), cuando el hormigén llega al
aplastamiento, cuando la pérdida del hormigén de recubrimiento causa el pandeo
lateral del refuerzo longitudinal o cuando el momento resistente de la seccién
decae hasta un 75% del momento dltimo (figura 17f).

Todos los anteriores modelos tienen el inconveniente de que pueden propor-
cionar resultados satisfactorios {inicamente para ciertos elementos individuales
de hormigén armado, tales como vigas, columnas o paneles a cortante, fallando
en la versatilidad requerida para modelaciones practicas de edificios constituidos
por un gran numero de elementos(®®,

Otro modelo muy conocido es el propuesto por Wen(""" y por Baber y
Wen®%#) el cual utiliza un algoritmo matemético sencillo y tratable, con el fin
de evaluar la respuesta de sistemas ante vibraciones estocasticas. Este modelo
ha sido extendido al analisis de la respuesta biaxial de elementos de hormigén
armado, siendo uno de los escasos modelos propuestos en este campo(®?.

Finalmente, uno de los modelos mds completos y utilizados hoy en dia
en el analisis no-lineal de estructuras, es el propuesto por Park et al(23%%) ¢
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modelo de los tres parametros. Una variante de éste es el modelo que se describe
detalladamente a continuacion.

7.2 Modelo histerético de Park et al. y variantes

El modelo propuesto por Park et al. opera bajo una curva envolvente de cargas
monotoénicas trilinear, similar a la utilizada en el modelo de Takeda. Sus ciclos
de histéresis son gobernados por leyes que dependen de tres parametros: a, 8 y
7, los cuales rigen los tres efectos principales del comportamiento histerético del
hormigén armado respectivamente: la degradacion de rigidez, la reduccion de
resistencia y el efecto pinching. Las definiciones de los tres parametros pueden
apreciarse en la figura 18. Las ecuaciones que rigen al modelo pueden encontrarse
en las referencias (23) y (83).

El parametro a constituye un aspecto novedoso que representa la degrada-
ciéon de la rigidez de las ramas de descarga: la pendiente de dichas ramas se
define mediante el punto A de la figura 18a, que constituye la interseccion de la
rama pre-agrietamiento inicial con la ordenada aPy. De esta manera, o define
el grado de degradacion de la rigidez como una funcion indirecta de la ductilidad
alcanzada y, mas importante atin, el drea limitada por los ciclos de histéresis(.
En posteriores versiones del modelo no se ha alterado este planteamiento, sim-
plemente el factor ha cambiado de nombre por HC'.

Las ramas de recarga se dirigen inicialmente hacia un punto en la rama
mas externa de descarga alcanzada en la histéresis, a una ordenada de momento
igual a yPy; sin embargo, antes de alcanzar este punto y, cuando se ha excedido la
deformacién permanente maxima previa Us (por ejemplo, el valor de la curvatura
en la interseccién entre la rama extrema de descarga y el eje horizontal), la rama
de recarga se rigidiza y se dirige hacia el punto de deformaciéon maxima alcanzada
en el ciclo previo en esa direccién (figura 18b)(?***%. En versiones posteriores de
este modelo, el punto donde finaliza el efecto pinching ha sido trasladado hacia
el punto de agrietamiento, es decir, Us siempre tomara el valor de la curvatura
de agrietamiento inicial, definida en la curva envolvente trilinear, tal como puede
observarse en la figura 19a. El factor v cambia su nombre por H 516255455,

La degradacion de la resistencia de un ciclo se representa como un factor
proporcional a la cantidad de energia disipada, utilizando el parametro 8 definido
mediante la relacion incremental

 dbn /b dém
~ dE/(6uPy) dE/Py

B (19)
donde el éy, es la deformacion maxima alcanzada, 8y es la deformacion ultima
y dE/(6uPy) es el incremento de energia histerética normalizada. A partir de
esta ecuacion puede determinarse un punto P; de la histéresis, evaluando el
incremento de deformacion mediante la ecuacion

dE

d5m - —P;

(20)

y de esta manera, P; se convierte en el punto de deformacion maxima de refe-
rencia para definir las pendientes de las proximas ramas de recarga, produciendo
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Figura 18. Efectos de los pardmetros que rigen el modelo histerético propuesto por Park et
al.(2%)

el efecto de la figura 18c. En versiones posteriores de este modelo, se ha re-
definido la degradacion de resistencia utilizando un pardmetro adicional (HBD)
que es funcion de la ductilidad, convirtiéndose en un modelo de cuatro pardme-
tros. El factor # se denomina ahora HBE. Siguiendo la figura 19b, la caida de
resistencia se obtiene mediante la ecuacién

Fn == Fnlax (1.0 — HBFE x E' — HBD x /J/C) (21)

donde FE es la energia histerética acumulada (el drea encerrada en los ciclos de
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histéresis), calculada mediante

_ 4
B= gt (22)
_ Pmax

siendo Ay el 4rea total de los ciclos M — ¢, My el momento de fluencia y
¢yu las curvaturas de fluencia y ultima, respectivamente. La ventaja de esta
modificacién es la factibilidad de controlar la reduccion de resistencia como una
funcién de la ductilidad, de la energia o de ambas simultaneamente.

Se ha podido observar que, variando los parametros del modelo, pueden
obtenerse ciclos de histéresis aproximadamente iguales a los modelos clasicos
revisados en el apartado anterior. Esto es posible, debido a la independencia
entre los pardmetros y a la versatilidad del modelo. La figura 20 muestra cua-
litativamente los efectos de los parametros degradantes de las ultimas versiones
del modelo histerético. Como puede observarse, se pueden modelar distintos
comportamientos de elementos de hormigén armado, variando los parametros.

Tabla 1. Rangos de valores tipicos de los pardmetros del modelo histerético.

Parametro Descripcién Valor Efecto
HC Degradacion de rigidez 0.10 Degradacion severa
2.00 Degradacién normal
10.0 | Degradacién despreciable
HBE Degradacion de resistencia | 0.00 Deterioro nulo
Control por energia 0.10 Deterioro normal
0.40 Deterioro severo
HBD Degradacion de resistencia | 0.00 Deterioro nulo
Control por ductilidad 0.10 Deterioro normal
0.40 Deterioro severo
HS Efecto Pinching 0.10 Pinching severo
0.50 Pinching normal
1.00 Pinching nulo

El modelo de histéresis de Park et al. y sus variantes han sido capaces de
representar el comportamiento de un gran numero de elementos de hormigén ar-
mado ensayados experimentalmente; algunos de esos ensayos se han reportado en
trabajos muy recientes, como los de Kunnath et al.**#4557) Hoffmann et al.(®®),
Bracci et al.®, etc. En ellos se proponen ciertos valores de los pardmetros, los
cuales varian de acuerdo con el tipo del elemento estructural, las propiedades de
los materiales y la calidad de construccién. Kunnath et al.*¥ han encontrado
que, para secciones de elementos de hormigén armado correctamente detalladas,
los analisis de los resultados son insensibles a cambios substanciales de los valores
de los pardmetros; desgraciadamente, este aspecto no siempre puede encontrarse
en la practica. Por ello, para realizar analisis no-lineales de alto nivel de estruc-
turas de hormigén armado, es necesario calibrar los valores de los parametros
a los elementos a representar, y ésto es posible unicamente realizando ensayos
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experimentales. Sin embargo, los valores de los pardmetros se encuentran dentro
de ciertos rangos usuales, que pueden ayudar a su determinacién en ausencia de
pruebas de laboratorio. La tabla 1 muestra los valores tipicos de los pardmetros,
asi como sus efectos cualitativos en el ciclo de histéresis. A partir de estos datos,
se ha realizado un gran numero de investigaciones en todo el mundo, dada la
amplia aceptacién que ha tenido el modelo entre los investigadores y debido
a su mayor eficacia, en comparacién con los modelos descritos en el anterior
apartado®?,






Seccion 8

INDICES DE DANO ESTRUCTURAL

En esta seccion se describiran los modelos més utilizados para la evaluacién de
indicadores y de indices de dafio estructural, aplicables a elementos de hormigén
armado. El gran numero de investigaciones desarrolladas en este campo per-
mite tener un conocimiento muchisimo mas amplio del que se tiene para el caso
de estructuras de mamposteria. La determinacién del dafio estructural es un
importante aspecto en la evaluacién de la respuesta ineldstica de estructuras
de hormigén sujetas a acciones sismicas. De hecho, esta evaluacién contribuye
significativamente a la interpretacién objetiva de los resultados de un anélisis
no-lineal y puede también ser utilizada en la interpretacién de resultados expe-
rimentales.

A pesar de que ha existido un notable progreso en cuanto al desarrollo de
modelos de dafno, que han sido comprobados experimentalmente, hay que anotar
que el problema de evaluar cuantitativamente el dafio es muy complejo y que atin
no existe un criterio unificado, tanto para la definicién de los modelos analiticos
como para la descripcién del daiio en si, principalmente debido a la gran va-
riedad de tipos estructurales y sus propiedades, asi como a las caracteristicas de
las acciones aplicadas. Otro aspecto importante que hay que mencionar, es la
relacion entre los modelos de dafio y las hipétesis utilizadas en la idealizacién
de la estructura. Los modelos estructurales presentan diferentes niveles de dis-
cretizacion, respondiendo cada uno de ellos a diversas hipétesis simplificadoras,
las cuales deben ser consideradas en el planteamiento de los modelos de dafio.
La definicién de un modelo de dafio engloba la solucién de dos problema fun-
damentales, ambos asociados a las simplificaciones del modelo estructural, que
son:

— El escoger uno o varios parametros estructurales validos para describir la
evolucion del dafio en ciertas zonas de la estructura;

— La combinacién de dichos parametros en una funcién de dafio, capaz de
cuantificar el dano global mediante indicadores de dafio y proporcionar
una medida efectiva de la proximidad del fallo®%).

Para describir adecuadamente la evolucién del dafno, los mencionados in-
dicadores de dafio deben satisfacer las siguientes condiciones:

e Ser funciones monoténicas y no decrecientes con el tiempo.

e Ser funciones adimensionales que representen todos los estados de daiio,
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desde su ausencia hasta el fallo.

Existen dos procedimientos basicos que pueden utilizarse en el célculo
de indicadores e indices de dafio; el primero se basa en la relacién demanda-
capacidad, es decir, en la comparacién entre los valores de alguna variable es-
tructural especifica bajo la accion de las cargas —demanda— y los valores de
esa variable que la estructura es capaz de soportar —capacidad—. El segundo
procedimiento esta basado en el analisis de la evolucién de la degradacién de al-
guna propiedad estructural, permitiendo de esta manera considerar directamente
el efecto acumulado debido a la historia de carga aplicada(®?.

8.1 Indicadores e indices de dano basados en la relacién demanda-
capacidad

Relaciéon demanda - capacidad de deformacién

Es muy conocido el concepto de ductilidad (p), que representa la capacidad de
una estructura o de un componente estructural, de deformarse inelasticamente
sin llegar al fallo y, preferiblemente, sin substancial pérdida de resistencia. Por
ello, también ha sido muy comun expresar las demandas de desplazamiento y
de deformaciéon en términos de relaciones de ductilidad. Estas relaciones han
sido utilizadas como indicadores de dano, utilizando como pardmetros de dafio
la rotacién 6, la curvatura ¢, el desplazamiento § o la distorsién de pisos A. De
esta forma, un indice de dafio se expresaria en base a la ductilidad D, mediante
la ecuacion

D# _ Hmax (2 4)
Hu

donde ptmax representa la demanda de ductilidad y, por otro lado, la ductilidad
disponible p, puede ser estimada utilizando diferentes criterios de fallo, similares
a los utilizados por Chung!®®V. Este tipo de definiciones se han utilizado en
diversos trabajos, como los de Hasselman et al.°*)| Banon et al.(°, Toussi y Yao
et al.*%, Ferrito®®), Mahin y Bertero®®?, Mahin y Lin®”, etc. El inconveniente de
este tipo de modelos es, que las relaciones de ductilidad no toman en cuenta los
efectos de los ciclos repetitivos ocasionados por las cargas sismicas; sin embargo,
son aun muy utilizados debido a su simplicidad y facil interpretaciéon®®.

Relaciéon demanda - capacidad de resistencia

Una de estas variantes mas utilizadas, basada en la relacién demanda-capacidad,

puede expresarse mediante la expresiéon(®®

DI; = Ta—Ty (25)

Tu'_"r'y

donde r identifica una propiedad degradante de un elemento estructural. El
subindice a es el estado de demanda del pardmetro utilizado, y es un umbral
del parametro bajo el cual el indice de dafo estructural es nulo, usualmente el
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limite eldstico del parametro y u es el estado de capacidad maxima o tltima del
parametro.

El pardmetro a utilizar en la ecuaciéon (25) puede definirse de diversas
maneras. Una de ellas es utilizando los conceptos de ductilidad de deformacién,
con lo cual r representaria la deformacion y el subindice y representaria la de-
formacién por fluencia®®. Otra manera es utilizar los conceptos de demanda de
resistencia. Hasselman et al.°® sugieren que la demanda de resistencia utilice
como medida el cortante basal, como pardmetro apropiado para la evaluacién del
dafio en edificios de mediana y baja altura®®. De esta manera, si r representa el
cortante basal, la ecuacién (25) puede adaptarse al dicho pardmetro, de la forma

Va — Vy

DI = 22— (26)

Umax — Vy

donde DI; es el indice de dafio del elemento, v, el esfuerzo cortante actuante, vy
el esfuerzo cortante en el momento de la cedencia y vpax es la capacidad maxima
a cortante.

Relaciéon demanda - capacidad de energia de disipacién

Los modelos basados en esta relacion describen el hecho de que una estruc-
tura tiene una limitada capacidad de disipacién de energia y que el dafio progresa
conforme la demanda de disipacién aumenta. La energia disipada ha sido uti-
lizada como parametro de dafio en algunos trabajos, tales como los de Banon et
al.®® o los de Park et al®®. El problema fundamental es el de determinar la
capacidad tltima de disipacion de energia. Una manera podria ser el aplicar car-
gas gravitatorias fijas y seleccionar diversos niveles de cargas laterales con una
razonable distribucidn, realizar varios andlisis no-lineales de la estructura en los
cuales se estima la energia disipada, tantos andlisis como incrementos graduales
del nivel de cargas laterales se consideren, hasta llegar al fallo. Sin embargo, este
procedimiento incrementa las incertidumbres en el anélisis del dafio, por lo que
no es muy utilizado®?.

8.2 Indicadores e indices de dano basados en la degradacién
estructural

En un intento por solucionar los inconvenientes de los anteriores modelos y tomar
en cuenta la degradacion de los elementos, Shibata y Sozen®® han propuesto el
factor de dario DR definido como la relacién entre la rigidez elastica inicial kq
y la rigidez secante correspondiente al maximo desplazamiento kmax (figura 21).
Posteriormente, Banon et al.(®* propusieron una ligera modificacién, definiendo
el factor de danio a flezion FDR como la relacién entre la rigidez a flexién del
elemento k¢ y la rigidez kmax.

En base a numerosos experimentos, Banon et al. encontraron que ni las
relaciones de ductilidad ni el factor FDR proporcionaban una indicacién con-
sistente del fallo, aunque manifiestan que el utilizar FDR es preferible puesto
que toma en cuenta mayor cantidad de informacién acerca de la degradacién
del elemento estructural®®. Posteriormente, Roufaiel y Meyer(™ sugieren una
forma modificada de F DR, definiendo el factor de dafio a flexién modificado
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Figura 21. Definiciones de las rigideces k utilizadas en los modelos de degradacién.

MFDR como la relacion entre el incremento de la flexibilidad entre las condi-
ciones iniciales y de maxima deformacién, y el incremento de flexibilidad hasta
el fallo, mediante

1 1
kmax B E
kaw ~ ko

donde ky es la rigidez en el punto de fallo. Este parametro ha mostrado una
buena correlacién con los resultados obtenidos a partir de ensayos a flexién,
incluso algunos incluyendo cortante y carga axial significativas(*°”. Sin embargo,
estos modelos no son capaces de representar el dafio acumulado en los elementos
sujetos a cargas ciclicas. Debido a esta necesidad nacen los modelos de dafio
acumulado.

8.3 Indicadores e indices de dano acumulado basados en la
deformacién

El primer indice de dafio acumulado basado en deformaciones plantea una sim-
ple extension del concepto de ductilidad, tomando en cuenta las cargas ciclicas.

(64)

Banon et al.'°® propusieron el pardmetro de rotacion acumulada normalizada

NCR, similar a la ductilidad de rotacién, mediante la relacién

_ Ewmax - 0y‘

NCR 6,

(28)

Este parametro fue evaluado para un amplio rango de pruebas bajo cargas
ciclicas, la mayoria dominadas por la flexién y algunas incluyendo la carga axial.
Posteriormente, Stephens y Yao(*°Y) propusieron un indice basado en la ductilidad
de desplazamiento, con incrementos positivos y negativos (figura 22a), mediante
la ecuacion
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Figura 22. (a) Incrementos de desplazamientos pldsticos (Stephens y Yao(ml)). (b) Sig-
nificado fisico del indice propuesto por Wang y Shah(79).
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donde r = A§T/A§™, Ag es el valor de A§t en una prueba al fallo mediante un
solo ciclo y b es una constante. Los autores recomiendan tomar A como un 10%
de la altura de piso y bigual a 0.77. Por otro lado, Wang y Shah("™ han propuesto
un modelo de dafio sencillo, suponiendo que el desarrollo del dafio depende de la
maxima deformacién ocurrida en un ciclo y que la tasa de acumulacién de dafio
es proporcional al dafio ya ocurrido, resultando la siguiente expresién:

(29)

exp(sh) — 1

D =
exp(s) — 1

i
: b:cZ%’z (30)

1

donde s y ¢ son constantes predefinidas y el pardmetro b es la ductilidad de
desplazamiento acumulada escalada. A partir de ensayos experimentales, Wang
y Shah sugieren valores de ¢ = 0.1 y 6 = 56y. El valor de s depende de
la relacién de forma por cortante del elemento y de la cuantia del refuerzo a
cortante, variando entre 1.0 (cuantia mayor) y -1.0 (minima cuantia). Este indice
es basicamente una medida de la degradacién de la resistencia producida por la
carga de fluencia de un ciclo de deformacién, dada por la carga méxima en el
ciclo previo y multiplicado por (1—D) (figura 22b). Este modelo ha sido aplicado
recientemente por Wang y Wang'®® para modelar una estructura con paneles
de cortante.

Finalmente, los trabajos de Jeong e Iwan*®® y de Chung et al.(1%'°9 pro-
ponen indices de dano basados en formulaciones de fatiga. El indice de dafio
propuesto por Chung et al. utiliza este tipo de formulaciones, combinada con
una definiciéon adicional de fallo tal como se describié en la seccién 6. Dicho
indice se expresa mediante la relacién

D= Z (w'+ nt 4+ w; ni_) (31)
TV NS Ny

)2
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donde Ny ; es el ntimero de ciclos histeréticos experimentados por el elemento
hasta llegar a un nivel de deformacién ¢ que provoca el fallo de dicho elemento;
n; es el numero de ciclos producidos hasta el valor actual ¢ de deformacién y w;
son factores de ponderacion definidos mediante

n;t +
b Ximkit it g7

X 32
nthip 2¢;% (32)

w;

donde k; ,, es la rigidez promedio del especimen al fallo, para el nivel deformacién 3
y el subindice j se refiere del niimero del ciclo en el instante 7. La definicién de los
factores para los ciclos de carga negativa son idénticos, simplemente cambiando
de signo. El primer término de la ecuacién que define los factores de ponderacién
tiene que ver con el dano progresivo causado por los ciclos sucesivos de carga,
mientras que el segundo término toma en cuenta el hecho de que la energia
absorbida en un ciclo esta directamente relacionada con la historia de cargas.
Un inconveniente de este indice, es que no ha sido calibrado en suficiente medida
con el dafio real observado en las estructuras®. En trabajos posteriores, Chung
et al.(1%%1%) han propuesto un procedimiento automético de disefio basado en
este indice, en el cual el disefio es aceptable si los elementos de hormigén armado
satisfacen el siguiente criterio: para cualquier columna, D < 0.01 y para todas
las vigas, el promedio de sus indices de dafio debe cumplir que D < 0.3.

8.4 Indicadores e indices de dano acumulado basados en principios
energéticos

La energia de absorcién fue la primera medida adoptada para evaluar el dafio;
Gosain et al.*°" propuso una relacién energética simple mediante la ecuacién

De=Y" FZ—? (33)
7 ¥=y
en la cual son incluidos en la sumatoria dnicamente los ciclos histeréticos para
los cuales F;/Fy > 0.75, tomando en cuenta de esta manera, un criterio de
maxima reduccién de resistencia. Este indice ha sido utilizado por otros investi-
gadores, tales como Banon et al.(°Y), Filippou et al.(**®), Darwin y Nmai(*®?, etc.,
proponiendo modificaciones y correciones por efectos del cortante y de la carga
axial. Otros autores han utilizado consideraciones de energia disipada, a menudo
normalizada por la energia potencial a la fluencia o al fallo, tales como Banon y

Veneziano*®?, Park y Ang®”, Park et al.("'9), etc.

8.5 Indices de dano combinados utilizando diversos indicadores

Este tipo de indices utilizan una combinacién de més de una variable de dafio o
indicador, tomando en cuenta tanto los efectos de la relacién demanda-capacidad,
como los efectos de la acumulacién del dafio. Uno de los primeros indices que
aparecieron fue el propuesto por Krawinkler y Zohrei*'?, expresado mediante
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De=0C gnj (Aby)% (34)

=1

donde C' y «; son pardmetros de comportamiento estructural, n el niimero de
ciclos de carga y Aép; las deformaciones plasticas durante el ciclo 7 de carga.
Aunque originalmente este modelo fue propuesto para estructuras de acero, cier-
tos autores lo aplican con algunas modificaciones a estructuras de hormigén
armado*''"), Posteriormente, Hwang y Scribner®® sugirieron un indice ener-
gético normalizado, evaluado mediante

=3 5 (5) @)
=1 ¢ y

donde E; es la energia disipada durante el ciclo 7, ke, Ay son la rigidez eldstica

y la deformacion de fluencia, mientras que k;, A; son la rigidez a flexién y la

maxima deformacion alcanzadas en el ciclo 7; n es el niimero de ciclos mientras

se verifique que la resistencia no disminuye en mds del 75% de la maxima.

El indice mas ampliamente conocido y el mdés utilizado de todos es el
propuesto por Park®® y por Park et al("?*°78398) Este indice consiste en una
combinacion lineal de la deformacién normalizada y de la energia histerética de
absorcion, utilizando la relacién

[dE

D= %m +p (36)
bu
donde el primer término es una medida sencilla del desplazamiento seudo-estatico
normalizado a la deformacién dltima. El dafio acumulado estd considerado en
el segundo término, mediante la energia histerética normalizada a la energia
potencial dltima. Todos los términos son idénticos a los utilizados en el modelo
histerético de Park, discutidos en la seccién 7.2. Este modelo tiene muchas
ventajas, como su relativa simplicidad y el hecho de que ha sido calibrado a
partir de una gran cantidad de informacién sobre dafios observados en elementos
de hormigén armado ensayados en laboratorio, incluyendo algunas veces fallos
por cortante y adherencia. Estas calibraciones han llegado a la conclusién de
que el valor de D = 0.4 es el limite entre danos reparables e irreparables®®,
Posteriormente, Park et al.(**>?% sugirieron una clasificacién mas detallada:

e Para D < 0.1, no existe dano o existe ligero dafio por agrietamiento loca-

lizado.

e Para 0.1 < D < 0.25, se produce dano ligero por agrietamiento leve dis-
tribuido.

e Para 0.25 < D < 0.4, se produce un dafio moderado, con agrietamiento
severo y desprendimientos de recubrimiento localizados.

e Para 04 < D < 1.0, se produce dano severo, con aplastamiento del
hormigoén y el refuerzo queda expuesto.

e Para D > 1.0, significa colapso.



50 Comportamiento sismico no-lineal de edificios de hormigén armado

Este indice ha sido utilizado en un gran niimero de investigaciones acerca de
la vulnerabilidad de estructuras, e incluso en la evaluacién sismica de puentes(11?),
Los ultimos estudios y publicaciones han modificado ligeramente el indice original
de la siguiente manera:

bm—dy  [dE
b= o VPt

(37)

En esta ecuacién, la deformacién recuperable es excluida de la evaluacién del
dafio y la fuerza y deformacién han sido substituidas por el momento y la
curvatura®). En los trabajos mas recientes, la curvatura ha sido reemplazada
por la rotacién (6%,

Finalmente, un desarrollo posterior de indices que utilizan diversos con-
ceptos fue realizado por Bracci et al.** y por Reinhorn et al.**®, utilizando las
definiciones de consumo y potencial de dafio, cuya relacién proporciona un indice
de dano. El potencial se refiere a la capacidad del elemento de sufrir dafio antes
del fallo, mientras que el consumo engloba dos componentes: el dafio producido
por la degradacién de la resistencia y la energfa histerética y el producido por
las deformaciones permanentes que sufre el elemento. Su descripcién completa
puede encontrarse en las referencias (114) y (115).

En conclusién, el nimero de ciclos de carga tiene un efecto sobre el dafio
sufrido por un elemento de una estructura de hormigén armado y, por tanto, los
indices de dafio basados en la demanda-capacidad y los basados en degradacién,
solo pueden proporcionar una medida aproximada del nivel de dafio. Sin em-
bargo, su sencillez en cuanto a célculo y significado fisico hace que dichos indices
sean atn muy utilizados. Por otra parte, los indices basados en acumulacién
de dafio logran reflejar el efecto de las cargas ciclicas; su desventaja estd en la
necesidad de utilizar factores de ponderacién, pesos o pardmetros cuyo valor real
debe obtenerse a partir de ensayos experimentales.

En cuanto a los indices que utilizan una combinacién de conceptos de dafio,
parecen ser los mas fiables puesto que, ademés del efecto de las cargas ciclicas, la
relacién demanda-capacidad también afecta en mayor o menor medida al dafio
total. De estos indices, el propuesto por Park y sus respectivas modificaciones
tiene la gran ventaja del respaldo de la informacién acerca de datos reales, ob-
tenida tanto de pruebas experimentales como de la observacién directa del dafio
que los terremotos han provocado a las estructuras. Park®? y Park et ol()
comprobaron experimentalmente el modelo, realizando pruebas en mas de 400
especimenes. Posteriormente, Park et al.(°® calibraron el indice con el dafio ob-
servado en 9 edificios de hormigén armado, provocado por los terremotos de San
Fernando (Estados Unidos, 1971) y Miyagiken-Ohi (Japdn, 1978). Més tarde
Leon y AngM® realizaron una calibracién adicional utilizando mas de 8 edificios
danados en la Ciudad de México, después del terremoto de Michoacin (1985).
Con base en estas calibraciones se ha construido la tabla 2, estableciendo los
grados de dafo y los rangos del indice de dafio de Park et al.; el valor que mejor
estima el indice para cada grado se encuentra en la 1ltima columna.

La utilizaciéon de los indices de dafio permiten evaluar el dafio estructural de
cada elemento de una estructura, proporcionando suficiente informacién acerca
de su estado de deterioro. El daho sismico en elementos de hormigén armado
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Tabla 2. Grados de dafio e indices de dafio de Park et al.

% Grado de dafio Indice: rango observado | Indice: promedio estimado
1 Dano no estructural 0.01—0.10 0.05
2 Daito estructural ligero 0.10—0.20 0.15
3 | Dano estructural moderado 0.20 — 0.50 0.35
4 Daiio estructural severo 0.50 — 0.85 0.67
4 Colapso estructural 0.85—1.15 1.00

suele concentrarse en pequefas areas y atin en el caso de dafios importantes, solo
algunos elementos pueden presentar deterioro. Esta es una de las razones de la
necesidad de utilizar un indice de dafio adecuado del elemento. Por otro lado, en
ciertos estudios como los de vulnerabilidad y riesgo sismico, se requiere conocer
un indice de dafo global representativo del dano de toda la estructura”). Este
es el problema que se discute en el siguiente apartado.

8.6 Indices de dafio global estructural

Existen dos procedimientos para evaluar el indice de dafio global de la estructura:
el primero mediante una combinacién ponderada de los indices de dafio local y
el segundo, utilizando algunas caracteristicas estructurales globales, usualmente
basadas en parametros vibracionales.

Indices de dano provenientes de promedios ponderados

Mediante este procedimiento, el indice de dafno global se obtiene como un
promedio ponderado de los indices de dafio locales. Para ello, es necesario definir
previamente las localizaciones en las cuales se evaluara el indice local y después
utilizar una funcién de ponderacién apropiada que permita proporcionar mayores
pesos a las zonas mas danadas. Las funciones encontradas generalmente en la
literatura son dos, siendo la mas ampliamente utilizada aquella que promedia los
indices locales, ponderandolos mediante relaciones basadas en cuantias de energia
de absorcién a nivel local(113:16:51,5498,105) = Fsta funcién se expresa mediante la

ecuaciéon

_ XD B

D
. > E;

(38)

donde D; es el dafio local en el punto de evaluacién i; E; es la energia total
absorbida en el punto ¢ y Dy es el dano global del piso k. Generalmente los
puntos z son las rétulas plasticas localizadas en los extremos de los elementos viga
o columna, que son los sitios donde se concentra el comportamiento ineldstico
¥, puesto que las mismas localizaciones que presentan un alto indice de dafo
local son también las que mayor cantidad de energia absorben, la ecuacién (38)
enfatiza su ponderacion en los elementos més daniados. Por su parte, Bracci et
al.* y Reinhorn et al.(**) suponen el valor de D;, calculado para cada elemento
estructural, como el maximo indice de dafno entre ambos indices evaluados en los
extremos del elemento.
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Para la evaluacion del indice global de toda la estructura se utiliza una
ponderacién adicional, basada en la misma ecuacién (38) como en los trabajos
de Park et al.**%) y Kunnath et al.*®*%), 0 en otras relaciones de ponderacién que
den mayor importancia a ciertos elementos o a ciertos pisos, puesto que del dafio
localizado en esos elementos o pisos puede depender la estabilidad global(13:16:5498),
Por ejemplo, un dano severo en las columnas de todo un piso puede generar un
mecanismo de traslaciéon de columnas y posteriormente el colapso del edificio. Asi
mismo, un dafio severo en piso inferior de una estructura puede generar el colapso
de la misma, a pesar de que otros pisos no presenten dafio significativo(*®,

La segunda funcién mas utilizada es la propuesta por Bracci et al.(*'%
y Reinhorn et al.***) Dicha funcién se basa en una ecuacién muy general que
expresa el dano en un piso mediante

_ T w; D4+

Dy
Y w; Db

(39)
donde un alto valor de la constante b resulta un mayor énfasis en los elementos
mas severamente dafiados del piso k, mientras que los pesos w; permiten intro-
ducir criterios de importancia, como los mencionados anteriormente. La forma
mas simple de esta expresion se obtiene cuando los valores de w; y b son iguales
a la unidad; sin embargo Bracci et al. definen los valores w; como la relacién
entre la carga gravitatoria total soportada por el elemento 7 y el peso total de
la estructura. Utilizando esta definicidén se consigue que el dafio ocurrido en la
base de la estructura tenga la mayor incidencia en la estima del indice de dafo
global, disminuyendo dicha incidencia en los pisos superiores.

Indices de dano provenientes de parametros vibracionales

Estos indices evitan el promediado de los indices locales, realizando una
estima directa del indice de dafio global de la estructura. Generalmente se basan
en la estima del periodo de vibracién de los edificios o en la utilizacién de las
formas modales, para localizar el dano.

El primer grupo de indices se denominan indices de ablandamiento estruc-
tural o softening indices, y relacionan los cambios en los primeros modos de
vibracién de una estructura con el nivel del dafio ocurrido. El objetivo original
de estos indices fue el permitir la evaluacién del dafio estructural de una ma-
nera rapida, después de ocurrido un terremoto, utilizando un registro sismico
obtenido, por ejemplo, en la parte superior de una estructura. Sin embargo, el
método puede ser utilizado \inicamente en conjunto con analisis no-lineales en el
tiempo o utilizando medidas de vibraciones in situ. Una primera propuesta en
esta direccién fue realizada por Roufaiel y Meyer("®, correlacionando un indice de
dano global sencillo, expresado en términos de deflexién a nivel del dltimo piso,
y el correspondiente cambio en la frecuencia fundamental de vibracién, mediante

5m - 5y . 14'26}’(\/ fo/fm - 1) (40)

D = =
global 8¢ — 5y 8¢ — 5y

donde ¢ es la deflexion del piso en los estados m mdaximo, y fluencia y f dltimo,
fo es la frecuencia natural antes del dano y fn, es la frecuencia natural de
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la estructura dafiada en el instante de deflexién maxima. Posteriormente, se
han desarrollado trabajos importantes en este campo como los de DiPasquale y
Cakmak(*912% 'los cuales desarrollaron un modelo de dafio basado en la evolucién
del periodo natural de vibracién desde un sistema lineal equivalente variante en el
tiempo, hacia un sistema real no-lineal a partir de una serie de ventanas tempo-
rales no traslapadas de los registros de respuesta de una estructura. DiPasquale
y Cakmak utilizaron un criterio de méxima verosimilitud para la identificacién
del sistema lineal equivalente, a partir de los acelerogramas obtenidos en la base
y en la parte superior de la estructura, llegando a expresar el indice Dy mediante
la ecuacién

Dp=1—-2 (41)

m

donde Ty y T, son los periodos naturales de vibracién de la estructura, antes
y después de sufrir dafio. En trabajos posteriores, DiPascuale y Cakmak de-
mostraron que Dy es aproximadamente igual a la reduccién promedio de rigidez
de la estructura®?4:122),

Un inconveniente de este grupo de métodos es que proporcionan una muy
limitada informacién acerca de la distribucién del dafio en una estructura. Otros
trabajos, como los de Mork(*?®) y Nielsen et al.(}?*), toman en cuenta también el
segundo modo de vibracién.

El segundo grupo de métodos aparece junto con la necesidad de evaluar
efectos significativos en modos altos de vibracién, cuando a nivel global se pre-
senta inicamente dafio ligero o localizado en la estructura. Raghavendrachar y
Aktan(*?®) han demostrado que la examinacién de los modos altos de vibracién
puede ser utilizada como método de identificacién tanto de la magnitud como
de la localizacién del dafio estructural. Sin embargo, este tipo de métodos no
es muy utilizado, debido a que se requiere de una estima de alta precisién en
los datos modales y, por otra parte, su eficacia se demuestra con mayor facili-
dad para la deteccién del dafio ligero y localizado, antes que para detectar dafio
sismico severo.






Seccion 9

COMPORTAMIENTO SiSMICO DE

CONEXIONES VIGA-COLUMNA

Desde hace sélo dos décadas se han realizado estudios detallados acerca
del comportamiento sismico de las conexiones viga-columna, siendo éstas am-
pliamente reconocidas como zonas criticas en los pérticos de hormigén armado
diseniados para resistir la accién de un sismo severo. Como consecuencia de
los momentos sismicos ciclicos reversibles que actiian en las regiones de vigas y
columnas cercanas al nudo, las conexiones sufren fuerzas cortantes horizontales
y verticales cuya magnitud suele ser varias veces mayor que las inducidas en las
vigas o en las columnas y, si el nudo no esta diseniado para resistirlas, el fallo por
cortante es inminente. Por otro lado, los momentos reversibles que sufre el nudo
provocan sucesivos estados de compresion y de traccidn en el refuerzo de las vigas,
lo cual induce un gradiente de fuerzas asociado a grandes esfuerzos de adherencia
que deben soportar el hormigén y el acero en el nudo, el cual, si no esta disefiado
para resistirlos, puede provocar deslizamientos del refuerzo con la consiguiente
disminicién en la capacidad a flexién y el aumento de las distorsiones. Todos
estos problemas han generado los catastréficos fallos en conexiones viga-columna
de estructuras observados durante los terremotos de El Asnam (1980), Ciudad
de México (1985), San Salvador (1986), Loma Prieta (1989), etc. Estos son los
principales problemas que se enfrentan en el disefio de conexiones y, por ello, los
trabajos de investigaciéon se han dirigido hacia ese campo.

Los cédigos de disefio actuales especifican que deben evitarse los fallos por
cortante, proveer de ductilidad a las estructuras, evitar mecanismos de colapso
que pongan en peligro la estabilidad y restringir el nivel de deformaciones. Adi-
cionalmente, Park y Paulay® y Paulay et al.(*?® sugieren los siguientes criterios
que deben ser considerados para preveer un comportamiento satisfactorio de los
nudos y de las estructuras aporticadas:

1. La resistencia del nudo no debe ser menor que la resistencia maxima de la
columnas y de las vigas que llegan a él. Mas detalladamente, la capacidad
a cortante de la conexién debe asegurar la fluencia en flexién de las vigas
y columnas que llegan a ella, antes de alcanzar el fallo por cortante.

2. El detallamiento del refuerzo de la conexién debe asegurar que los miem-
bros adyacentes puedan llegar a desarrollar toda su capacidad.

3. Los traslapes del refuerzo deben detallarse lo més alejados posibles del
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nudo. El refuerzo longitudinal de las vigas no debe terminar dentro del
nudo, sin proporcionarsele un anclaje adecuado. El detallamiento del re-
fuerzo transversal debe realizarse de tal manera que evite el pandeo del
refuerzo longitudinal de las vigas.

4. El detallamiento del nudo debe realizarse de tal manera que facilite el
ensamblaje del refuerzo y la colocaciéon del hormigon.

En un principio, las investigaciones sobre el comportamiento de las cone-
xiones viga-columna se realizaron con poca coordinacion entre los investigadores
de diferentes paises, lo cual permitié el desarrollo de recomendaciones de disefno
en algunos de ellos, pero con ciertos criterios conflictivos y sin consenso mundial.
Fue entonces cuando aparecieron las primeras recomendaciones del comité ACI-
ASCE 352 (1985) en los Estados Unidos, el c6digo neozelandés NZS 3101 (1982),
adoptado por el CEB, y el cédigo del Instituto de Arquitectura de Japon (1988).

9.1 Modelo del comité ACI-ASCE 352

En el modelo propuesto por el comité estadounidense, se considera un valor
critico del cortante horizontal en el nudo producido cuando las vigas adyacentes
desarrollan su capacidad a flexién (suponiendo que la estructura se disefia para
que el fallo se produzca mediante un mecanismo de traslacién de vigas). Debido
a que el sentido de la flexion cambia bruscamente en la seccién vertical de la
conexion, ésto provoca grandes fuerzas de cortante en dicha seccion. Utilizando
un modelo simple de columna en flexion, el comité supone que el cortante es
resistido fundamentalmente por el nicleo de hormigén y el refuerzo longitudinal
de la columna. La integridad de la conexion es asegurada mediante refuerzo
transversal horizontal, el cual también sirve para proporcionar confinamiento al
hormigén. En resumen, el comité propone tratar al nudo como parte integrante
de la columna y su refuerzo a cortante horizontal se disefia como cualquier region
critica de una columna (figura 23a)2127),

Adicionalmente, se proponen limites de esfuerzos admisibles a cortante ob-
tenidos empiricamente, para prevenir un excesivo dano de la conexion. Estos
limites estan expresados como multiplos de las raices del valor maximo a com-
presién del hormigén f., dependiendo de la severidad esperada de la cargas y
del tipo de conexion. Por ejemplo, los multiplos toman valores de 1.65, 1.25
y 1.0 para conexiones interiores, exteriores y esquineras, si se esperan fuerzas
sismicas severas. Adicionalmente, el comité considera la contribucion al meca-
nismo resistente del nudo que proporcionan las vigas que lo confinan de alguna
manera, permitiendo hasta un 50% de reduccién en la cuantia del refuerzo ho-
rizontal requerido por la conexion en el caso de que todas las caras del nudo
se encuentren confinadas por un elemento viga. Finalmente, el comité regula,
mediante ciertos criterios, el maximo didmetro de la varilla que puede atravezar
la conexion y la relacion entre las capacidades a flexion de las columnas y las
capacidades a flexion de las vigas, intentando evitar el mecanismo de colapso de
traslacion de columnas. Puede concluirse, que el comité supone que el cortante
vertical en la conexion es soportado por el refuerzo longitudinal de las colum-
nas, no especificando ningin requisito para refuerzo vertical a cortante en la
conexién?),
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Figura 23. Modelos de disefio de conexiones viga-columna. (a) Modelo del comité ACI-
ASCE 352. (b) Modelo de puntal en compresién. (c)y (d) Mecanismos de puntal
en compresién y armadura del modelo neozelandés y adoptado por el CEB.

9.2 Modelo neozelandés, adoptado por el CEB

El modelo neozelandés propone un esquema diferente, el cual considera tanto
los esfuerzos a cortante horizontal como vertical en la conexién. Del analisis de
estos esfuerzos, en combinacién con las fuerzas axiales actuando en las caras del
nudo, se plantean simultdneamente dos sistemas de equilibrio, como se muestra
en la figura 23c y d@?®. El primer sistema es un mecanismo de puntal diagonal
en compresion, el cual se desarrolla en los estados iniciales de carga, antes de
que se produzca un nimero significativo de ciclos de flexién que causen deforma-
ciones residuales en el refuerzo y un agrietamiento profundo tal, que las fuerzas
cortantes actidan en el nudo mediante fuerzas normales actuando en las zonas de
compresién. En este estado de deformacién se necesita una minima cuantia de
refuerzo transversal para confinar al nudo. En los estados siguientes, cuando la
fluencia y el deterioro de la adherencia aparecen en el refuerzo, se supone que el
cortante actuante se concentra en la regién central del nudo, el cual sera resis-
tido mediante un mecanismo de armadura, que consiste en una red de puntales
pequefios en compresién en el nicleo de hormigén y tensores de fuerzas en el re-
fuerzo del nudo, horizontal y vertical (incluyendo el refuerzo longitudinal de las
columnas). Para propésitos de disefio, la resistencia tltima a cortante del nudo
se establece considerando un fallo de tensién diagonal dentro de la conexién. De
manera conservadora, la contribucién del hormigén a la resistencia a cortante del
nudo proveniente de la accién de armadura se toma en cuenta, inicamente si la
fuerza axial en las columnas es significativa, ya que su presencia puede mejorar
el comportamiento del nudo, reduciendo el angulo de fallo diagonal*®).

Adicionalmente, el modelo propone un control de la demanda de adheren-
cia del refuerzo de las vigas y supone, que la accién de confinamiento que pueden
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proveer las vigas a los nudos, observada experimentalmente, probablemente no
pueda mantenerse cuando dichas vigas soporten cargas inducidas en la direcciéon
perpendicular a la de cdlculo, recalcando que el comportamiento en dos direc-
ciones de una conexién es menos eficiente que el comportamiento en una sola
direcciénV), Al igual que el comité 352 del ACI, se considera al nudo como
parte del a columna pero, por otro lado, manifiesta que la suposicion del modelo
del ACI, de considerar al refuerzo por cortante como refuerzo por confinamiento
simultdneamente es errénea, puesto que el mecanismo de confinamiento en las
regiones criticas de una columna es distinto al asociado con la accién cortante
que ocurre en la conexién. Finalmente, se ha observado que el ignorar la con-
tribucién del puntal de hormigén en compresién al mecanismo de resistencia de
la conexién, genera en la practica unas cuantias elevadas de refuerzo transversal
horizontal y atin de refuerzo vertical, por lo que la nueva tendencia es moderar
estas suposiciones, con lo cual el modelo se acercara al adoptado por el Instituto
Japonés de Arquitectura*?®129),

A partir de 1984 se han realizado numerosos esfuerzos e investigaciones con-
juntas entre investigadores de Estados Unidos, Nueva Zelanda, Japén y China,
identificando y resolviendo los criterios conflictivos mencionados en los modelos,
lo cual ha hecho posible que hoy en dia puedan cumplirse todos los criterios
de seguridad de conexiones viga-columna antes mencionados. Es de escencial
importancia el cumplir dichos criterios, puesto que la ductilidad y la capaci-
dad de disipacién de energia de una estructura de hormigén armado se basa
en deformaciones de rétulas pldsticas convenientemente detalladas, mientras que
las conexiones, gobernadas por mecanismos de cortante y deslizamientos por
adherencia, presentan deficientes propiedades histeréticas. Por esta razon, los
nudos no pueden considerarse como fuentes principales de disipacion de energia,
por el contrario, deben disefiarse para permanecer escencialmente en el rango
elastico, ya que si presentan deformaciones inelasticas, pueden contribuir excesi-
vamente a las deformaciones globales de la estructura®®).

9.3 Otros modelos de comportamiento de conexiones viga-columna

Los modelos discutidos anteriormente reflejan el punto de vista de investigadores
de diversas partes del mundo, plantedndose diferencias que pueden atribuirse a
diferentes circunstancias, tales como el nivel aceptable de comportamiento, nivel
de riesgo, filosofias de disefio y préacticas de construccion distintas, etc. Es-
tos modelos utilizan argumentos empiricos para compensar las descripciones, a
menudo incompletas, del comportamiento de las conexiones, utilizando por ejem-
plo limites de resistencia evaluados empiricamente o proponiendo mecanismos de
resistencia interna supuestos. Por ello, existe otro tipo de modelos basados en
la observacién experimental y en los principios de la Ingenieria Estructural, con-
siderando propiedades de la conexién tales como las leyes constitutivas de los
materiales, descripciones dindmicas y de equilibrio de los nudos, etc., tales como
los trabajos de Menheit y Jirsa®®V, Durrani y Wight**», Ehsani y Wight®?),
Pantazopoulou y Bonacci®®®¥), etc.
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9.4 Contribucién de las losas de piso

Si se ha de asegurar que las conexiones viga-columna posean mayor resistencia
que los elementos que llegan a ella, debe evaluarse adecuadamente la maxima
resistencia de dichos elementos, especialmente las vigas. Esto involucra la esti-
macion de la contribucidon de la losa y de su refuerzo a la resistencia tultima de
la viga. Cuando el refuerzo negativo de las vigas entra en fluencia, el refuerzo
de la losa paralelo al de la viga entra también en fluencia y, en el transcurso del
tiempo, dependiendo de la magnitud de las deformaciones inelasticas impuestas a
la seccidn, su resistencia se incrementa significativamente, aunque las tensiones
en el refuerzo de la losa disminuyan conforme aumenta la distancia hacia la
conexion. Las tensiones en el refuerzo de la losa necesitan ser transmitidas a la
conexion a través de las vigas, como puede verse en la figura 24a y, dado que el
peralte de la losa es casi siempre mas pequeno que el de la viga, la variacion de
las deformaciones sobre el peralte de la losa es pequena, actuando entonces la
losa como una membrana. Otro problema adicional es, que la contribucion del
refuerzo depende del anclaje de las varillas dentro de la losa.
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Figura 24. (a). Transmisién de las tensiones de la losa, actuando como membrana, hacia las
vigas y columnas. (b). Anchos equivalentes para la evaluacién de la resistencia

maxima de vigas( 1y

Se han realizado algunos estudios analiticos sobre este aspecto, tales como
los de Pavlovic y Poulton*®*® y Pantazopoulou et al.*®, reconociéndose la dificul-
tad de estimar la cantidad del refuerzo de la losa que participa en la resistencia
de la seccion. Es interesante el trabajo de Pantazopoulou et al., ya que utili-
zando un modelo mecanico cinematico derivado del modelo a flexién propuesto
por Park y Paulay(®), obtiene un ancho efectivo equivalente b, de losa para la
respuesta inelastica, similar a cada lado de la viga, que colabora efectivamente a
la resistencia de la seccién trasversal de dicha viga, proponiendo que®®

mmax2 fy .
bL — Tmax — By h 1= flosa i St Tmax S Tsh (42)
S
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flosa flosa
bL — 0.523511 — 0.5([25}1% + :Enlaxﬁ ; S?: msh < mnla,x S ZBy (43)
fmax max
losa losa losa
f f T .
bL = 053:5}1 - 05{13511 ?05& + Ty ¥osa + i’osa » S8t Ty < Tmax (44)
max fmax fmax

donde zmax es el ancho maximo disponible de losa a cada lado de la seccién, zy es
el ancho dentro del cual el refuerzo de la losa comienza a ceder y zg, es el ancho
dentro del cual el refuerzo sufre el efecto del endurecimiento por deformacién;
ambos anchos se evaltian mediante

1/2 1/2

€max €max

Iy = d( losa 1) i Tsh = d( 6loj‘a - 1> (45)
sh

donde d es el peralte efectivo de la viga. Resolver estas ecuaciones implica
que el perfil de deformaciones € a lo largo de la seccién transversal de la losa
es conocido; sin embargo, en el caso de deformaciones ineldsticas, la relacién
esfuerzo-deformacion del acero debe estar ya definida y, conociendo los valores de
d y Tmax, las ecuaciones se reducen a expresiones lineales dependientes de d. En
la practica, para valores de zmax entre 3d y 7d, con valores promedio de 5d y con
relaciones esfuerzo-deformacién bilineales, pueden obtenerse diferentes anchos
equivalentes dependiendo de la deformacién impuesta y del peralte efectivo. Por
ejemplo, se ha observado que instantes antes de la fluencia, b, presenta valores de
1.5 d, incrementandose hasta el ancho méximo disponible de losa. Para evaluar
resistencias tultimas de vigas, otros autores han propuesto directamente valores
promedio que alcanza la variable b (ancho total colaborante de losa), tales como
los presentados en la figura 24b(*V),

9.5 Problemas de comportamiento en estructuras sin ductilidad

En el analisis y disefio rutinario de estructuras de edificacién se considera un
modelo estructural, el cual supone los nudos rigidos y que existe una perfecta
transferencia entre las acciones de vigas y columnas que llegan a dichos nudos.
También es muy usual el utilizar dicha consideracién, cuando se realizan analisis
no-lineales™®. Esta suposicién constituye una buena aproximacién siempre
que las conexiones cumplan todos los requisitos de disefio sismo-resistente es-
pecificados en cédigos actualizados como el estadounidense, el neozelandés o el
japonés. Aun en este caso, los nudos sufrirdn deformaciones eldsticas o pequefias
deformaciones inelasticas. En particular, es importante asegurar que las de-
formaciones del nudo, asociadas con el cortante o el mecanismo de adherencia,
no contribuyan excesivamente a las distorsiones de piso. Por ejemplo, cuando
se utiliza un diametro de refuerzo demasiado grande, una sibita pérdida de la
adherencia dentro de la conexién puede provocar aumentos en las distorsiones
de piso, de hasta un 1%, atn antes de que dicho refuerzo alcance la fluencia.
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Si las conexiones estan correctamente disenadas, frente a un terremoto severo
las deformaciones de los nudos pueden llegar a ser tan sélo un 20% del total de
deformaciones™"). Por el contrario, cuando las conexiones no poseen un adecuado
disefio, aun para pequefias demandas de ductilidad puede ocurrir un desliza-
miento por pérdida de adherencia, afectando seriamente la respuesta histerética
de los porticos. Por ejemplo, una pequenia reduccién de un 15% en la capaci-
dad de adherencia puede resultar en una pérdida de un 30% de la capacidad de
disipacién de energia. Este problema se presenta con mayor intensidad en los
nudos interiores, mientras que los exteriores presentan problemas con fallos de
anclaje137),

Quiza el aspecto mas importante a mencionar es que, si las conexiones no
son lo suficientemente resistentes, como minimo mads resistentes que los elementos
que llegan a ella, pueden llegar a fallar antes que dichos elementos, lo cual no
permitira que las columnas y las vigas puedan desarrollar toda su capacidad. Si el
nudo se considera parte integrante de la columna, como se discutié anteriormente,
es muy facil llegar a un mecanismo de traslacién de columnas, asociado a altas
demandas de ductilidad seguidas del colapso. La regla general del disefio sismo-
resistente es disefiar para que las rétulas pldsticas ocurran en las vigas y no en
columnas, en regiones muy cercanas a las caras de los nudos. Atin en tales casos,
particularmente después de experimentar unos pocos ciclos de excursiones en
el rango inelastico, no es posible prevenir que ciertas deformaciones ineldsticas
ocurran también en algunas partes de la conexién, debido fundamentalmente a la
transmision de las deformaciones ineldsticas a través de las varillas de las vigas
que penetran en el nudo. Por esta razém, es conveniente disefiar para que la
rotula plastica se desarrolle en regiones de las vigas un poco alejadas de las caras
de las conexiones(138-140),

En estudios de vulnerabilidad sismica, es comiin encontrar estructuras cuyo
disefio consideré originalmente cargas laterales equivalentes y que, sin embargo,
no poseen requisitos de ductilidad. Estos problemas se pueden encontrar ain
en construcciones nuevas incorrectamente disefiadas. En el peor de los casos,
ciertas estructuras no consideran disefio sismico alguno, es decir, fueron disefiadas
bajo carga vertical unicamente, con lo cual su vulnerabilidad sismica aumenta
considerablemente. A pesar de que los estudios de vulnerabilidad sismica no
son nuevos, los estudios referentes a estructuras no dictiles son muy escasos y
recientes®*$%141-14%)  Debido a la importancia de este campo nuevo de estudio, se
describe mas en detalle a continuacién.

Del estudio de todos los requisitos de disefio detallados en los cédigos
de construccion antiguos y recientes, Beres et al.(**?) encontraron que los deta-
llamientos mas tipicos, ampliamente utilizados y potencialmente criticos para la
seguridad de estructuras con poca o ninguna ductilidad, son:

— La cuantia de refuerzo longitudinal en columnas no excede el 2%.

—  Los traslapes del refuerzo de las columnas se realizan en regiones de mo-
mentos maximos, justo sobre las juntas de construccién de cada piso.

—  Estribos en columnas ampliamente separados, proporcionando muy poco
confinamiento al hormigén.

— Muy poco o ningtin refuerzo transversal dentro de la regién de la conexién
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viga-columna.

— Discontinuidad del refuerzo positivo de las vigas con muy poca longitud
de desarrollo y anclaje dentro de la columna.

— Juntas de construccién sobre y debajo de las conexiones viga-columna.

— La capacidad a flexion de las columnas muy similar a la de las vigas vecinas.

Comportamiento de conexiones interiores con refuerzo continuo

El comportamiento de conexiones interiores con detalles de refuerzo positivo de
vigas continuo a través del nudo, fue estudiado experimentalmente por Pessiki
et al™V, a fin de examinar la capacidad de los traslapes y de las conexiones.
A través de ensayos en varios especimenes similares, sometidos a carga axial
constante, se encontré que aquellos especimenes cuyos nudos no poseian estribos
de refuerzo lateral, concentraban el dafio dentro de la conexién y en la regién
de las columnas localizada entre el nudo y el primer estribo de las mismas. La
mayor parte de la energia disipada y la pérdida de rigidez que ocurre en las
columnas fue atribuida al deterioro de estas mismas zonas de dafo localizado,
como lo demuestran los ciclos de histéresis de la figura 25a y b. Todos los
especimenes ensayados con ausencia de refuerzo en las conexiones presentaron
un agrietamiento severo por cortante en el nudo (figura 25¢) y la reduccién de
la resistencia del nudo se atribuye a la baja capacidad a cortante del hormigén.
Estos mismos especimenes demostraron que el aumento del ntimero de
varillas longitudinales en las columnas provoca un tipo de agrietamiento diagonal
aln mas severo y que, inicamente el especimen que no tenfa traslapes en regiones
cercanas a los nudos no presentd, en las columnas, més dafio que un agrietamiento
leve por flexién y aplastamiento del hormigén a niveles altos de deformacién.
Por otro lado, el ensayo de similares especimenes con un ligero refuerzo
transversal en los nudos mostraron una mejor distribucién de las grietas dentro de
la conexion, el traslado de la zona de fallo a la regién de traslape y disminucién de
la pérdida de resistencia. Posteriormente se pierde el recubrimiento de hormigén
y se inicia el fallo por pandeo de las varillas longitudinales de las columnas,
resultando en una pérdida stbita de la capacidad de dichas columnas(41:14?),

Comportamiento de conexiones interiores con refuerzo
discontinuo

Las figuras 26a y b muestran los ciclos de histéresis de las secciones transversales
de la viga y de la columna, cercanas a la conexién. Puede observarse claramente
las diferencias entre las histéresis de estas secciones y las obtenidas en estructuras
con nudos reforzados transversalmente, tales como las discutidas anteriormente.
Las histéresis de la figura 26 no son simétricas, debido a que el refuerzo de las
vigas es asimétrico y, fundamentalmente, debido a la discontinuidad del refuerzo
positivo de las vigas, lo que genera una tendencia al desprendimiento (pull out)
de las varillas inferiores de las vigas por pérdida de adherencia, incrementando
los niveles del momento positivo en flexién. El fallo tipico se inicié con el des-
prendimiento del refuerzo discontinuo. El tipo de agrietamiento final se muestra
en la figura 26¢c. La pérdida de la capacidad a cortante del nudo se agravada de-
bido a la pérdida del refuerzo desprendido, resultando un agrietamiento severo y
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Figura 25. Ensayos sobre conexiones interiores tipicas con refuerzo longitudinal continuo y
(141)

ausencia de refuerzo a cortante en los nudos

una disminucion dréstica de la rigidez y resistencia en ciclos subsiguientes41-143),
Los esfuerzos a cortante maximos de los nudos, en los instantes de carga
maéxima, fueron un 40% menores que los obtenidos en los especimenes con re-
fuerzo longitudinal continuo. También es importante mencionar que ciertos es-
pecimenes posefan vigas transversales a la direccién de cargas, para simular el
confinamiento lateral que podrian suministrar las vigas de pérticos perpendi-
culares al portico principal. Los ensayos no mostraron un marcado efecto de
estas vigas transversales, tanto en resistencia como en degradacién de rigidez o
energia total disipada, unicamente trasladaban parcialmente el dafio hacia las
columnas, alterando con ello las relaciones de disipacién de energias entre los

miembros(141:143)

Comportamiento de conexiones  exteriores con refuerzo
discontinuo

Las figuras 27a y b muestran los ciclos de histéresis obtenidos de ensayos en
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Figura 26. Ensayos sobre conexiones interiores tipicas con refuerzo longitudinal discontinuo

y ausencia de refuerzo a cortante en los nudos(141),

especimenes de este tipo. A diferencia de los ensayos en nudos interiores, la dis-
minucion en la capacidad de carga en las vigas tiene mayor incidencia en el fallo
de nudos exteriores. Inicialmente, durante los primeros ciclos de carga, aparecen
grietas en la esquina superior del nudo, cercana a la viga. Conforme aumentan
los ciclos de carga, se desarrollan grietas diagonales perpendiculares al gancho
de anclaje del refuerzo negativo, causando una caida significativa en la rigidez
del nudo. Finalmente, estas grietas progresan diagonalmente a través del nudo,
tanto en la region del traslape como en la regién interna de la conexién, inme-
diatemente seguidas de una caida brusca de la resistencia y un agrietamiento
severo a lo largo del traslape, permitiendo el pandeo de las varillas longitudi-
nales de la columna. En algunos especimenes se observé el desarrollo de grietas
verticales por flexion en la cara del nudo que limita con la viga. Adicionalmente,
los ciclos de carga indujeron grandes aberturas en las juntas de construccién. El
tipo de agrietamiento final puede observarse en la figura 27c.

Bajo flexion negativa, la accién del gancho de anclaje del refuerzo negativo
produce el inicio del agrietamiento a lo largo del segmento vertical del gancho
y, a menudo genera una pérdida total del recubrimiento en la cara del nudo
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Figura 27. Ensayos sobre conexiones exteriores tipicas con refuerzo longitudinal discontinuo

y ausencia de refuerzo a cortante en los nudos(141),

opuesta a la viga. Por su parte, la aplicacién de flexién positiva en las vigas
causa un aumento del deterioro del nudo, pero el fenémeno de desprendimiento
de las varillas inferiores no fue tan dominante como en el caso de los nudos
interiores(141:142),

Los especimenes con vigas transversales de confinamiento mostraron si-
milares mecanismos de fallo; sin embargo, el agrietamiento fue menos severo. El
desprendimiento de las varillas inferiores de las vigas se inicié aproximadamente
al mismo nivel de carga al cual ocurre el agrietamiento severo en los traslapes.
El refuerzo transversal de confinamiento del nudo no incrementé la capacidad de
carga maxima, pero proporciond una degradacién de resistencia mas gradual*V.

En resumen, el fallo ocurre por la combinacién de un agrietamiento dia-
gonal por cortante excesivo seguido del fallo del traslape en la columna, del
desprendimiento del recubrimiento del hormigén debido a la accién del gancho de
anclaje del refuerzo negativo de las vigas y, en menor medida, el desprendimiento
del refuerzo longitudinal positivo de las vigas. El dafio producido en la viga
y en la columna que no presentaba traslapes en el refuerzo longitudinal fue
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despreciable(141:142),

Otras observaciones generales acerca del comportamiento de los nudos no
dictiles son, por ejemplo, que las conexiones interiores alcanzan bastante mayor
capacidad a cortante y de disipacién de energia que los nudos exteriores, que
el dafio se concentra casi siempre en la conexién y en las regiones adyacentes y
que la pérdida de resistencia se relaciona con el agrietamiento diagonal dentro
de los nudos. A pesar de que, en algunos especimenes el inicio del dafio y la
subsiguiente degradacion de la resistencia se atribuyé a otros factores diferentes
a las altas fuerzas cortantes, tales como el desprendimiento del refuerzo positivo
de las vigas, el pandeo de las varillas longitudinales de las columnas y los fallos
provocados por los traslapes y los anclajes, la capacidad de resistencia expresada
en términos de coeficientes de resistencia a cortante del nudo pueden servir como
una buena base de comparacién entre la efectividad de diferentes configuraciones
de conexiones**"'*?), Por otra parte, todos los ensayos han mostrado histéresis
con una rapida degradacién de la rigidez y un efecto pinching muy marcado,
provocando un deficiente mecanismo de disipacién de energia, debido a varios
factores tales como: las deformaciones ineldsticas, el agrietamiento por flexién
y cortante, las distorsiones que sufre la conexién, deslizamientos por pérdida
de adherencia, pérdida del recubrimiento de hormigén y fallos en traslapes y
anclajes.



Seccion 10

COMPORTAMIENTO SISMICO DE CONEXIONES

LOSA-COLUMNA

A pesar de que los edificios aporticados con losas planas, es decir, aquellas es-
tructuras cuyo esquema resistente vertical y horizontal son tinicamente colum-
nas y losas, han sido utilizados desde principios de siglo y en muchas partes del
mundo™?, su comportamiento ante terremotos severos adn no esté completa-
mente explicada. Esta tipologia estructural, utilizada en edificios de hasta 15
pisos 0 mas, es muy ventajosa debido a la facilidad y rapidez de enconfrado,
ademads de que minimiza la altura de los edificios y proporciona amplia liber-
tad arquitecténica para el disefio de espacios(!*®). Sin embargo, estos edificios
presentan tres graves desventajas(**®): las conexiones losa-columna no poseen la
rigidez de los nudos viga-columna, el cortante se concentra excesivamente alrede-
dor de las columnas y las deflexiones tienden a valores muy altos, debido a la
minimizacién del peralte del sistema horizontal y los efectos adicionales de la
flexion bi-direccional.

Se ha observado que las grandes fuerzas de cortante en una conexién de
este tipo pueden producir un fallo de punzonamiento fragil localizado, que dege-
nera en el colapso de toda la losa de un piso. Las restantes losas, a més de
sufrir similares demandas de cortante, reciben fuertes cargas de impacto por el
colapso de las losas superiores, generandose mediante este mecanismo de fallo
el colapso progresivo de toda la estructura(**®1%), Este tipo de fenémenos se
ha observado en varias ocasiones como, por ejemplo, después de los terremotos
de Michoacan (Ciudad de México, 1985) y Whitier Narrows (Estados Unidos,
1987)1°2153) " En Ciudad de Meéxico, el porcentaje de edificios con losas planas
que sufrieron dafio severo o colapso fue el doble de los edificios aporticados
con presencia de vigas. Adicionalmente, su alta flexibilidad y baja ductilidad no
permite cumplir los actuales requisitos de disefio sismo-resistente, incrementando
ademds los problemas relacionados con el efecto P—§(154156)_ Tpcluso se ha llegado
a manifestar que esta tipologia no debe utilizarse en areas de alta peligrosidad
sismica, a menos que se la provea de un esquema resistente adicional como pueden
ser los paneles a cortante(**"'*®), Esta estrategia no es tampoco la solucién para
este tipo de edificios, si no se la acompaiia con un correcto disefio estructural
sismo-resistente(*4”),

En las dos tdltimas décadas se han realizado muchos trabajos experimen-
tales acerca del comportamiento de conexiones losa-columna disefiadas segun los
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codigos vigentes; entre los mas recientes se encuentran los de Pan y Moehle(*®),
Hawkins et al.**”), Siao**"), Yamada et al.(1%?, Alexander y Simmonds(163164),
etc. Las recomendaciones mas utilizadas en el disefio son las propuestas por
el comité ACI-ASCE 352(*°%'%),  Sin embargo, las investigaciones experimen-
tales realizadas acerca del comportamiento sismico de conexiones con detalles no
ductiles son casi inexistentes(**"'%), Las conexiones losa-columna con escaso o
ningin refuerzo por cortante y punzonamiento y con refuerzo positivo de losas
discontinuo, se constituirdn en los elemento mas vulnerables de las estructuras
ya que, al ser sometidas a la accién sismica, la inexistencia de detallamientos
dictiles provocarad un severo limite en la resistencia a cortante y en la capaci-
dad de transferencia de momentos, para posteriormente provocar el fallo por
punzonamiento y el colapso progresivo.

En estudios de vulnerabilidad sismica, es comtn el analizar estructuras con
conexiones no diuctiles, por lo que en el apartado siguiente se describe brevemente
el comportamiento observado en este tipo de conexiones.

Comportamiento de conexiones interiores

Los ciclos de histéresis de una conexién tipica no dictil sin carga axial puede
observarse en la figura 28a. Debido a la pequefia o ninguna cantidad de refuerzo
inferior en la losa, caracteristica de conexiones sismicamente mal disefiadas, o
disenadas tinicamente a cargas verticales, la capacidad a flexién se ve limitada
al momento de agrietamiento de la losa y, este limite, depende del nivel de carga
axial, como puede observarse en la figura 28b1%17%_ Una vez que se alcanza el
momento de agrietamiento, la resistencia se degrada répidamente, dependiendo
de las condiciones de anclaje. Por otro lado, la pérdida de rigidez es distinta en
ambos sentidos de la flexién, debido a la diferente cuantia de aceros positivo y
negativo. Cuando las distorsiones superan el 1 o 2%, la rigidez del especimen se
degrada tan rapidamente, que pierde un 75 a un 85% de su valor inicial(168:169171)
terminando en un fallo local por punzonamiento que puede provocar el fallo de
todo el piso y, posteriormente, el colapso progresivo de toda la estructura.

Asi mismo, la capacidad de transferencia de momentos de la losa en los
dos sentidos se presenta diferente, debido a las distintas cuantias de refuerzo.
La mayor parte de los momentos negativos que causan traccién en el refuerzo
superior de la losa se resiste dentro de un ancho colaborante limitado y centrado
en la columna, de dimensién dependiente del nivel de deformacién®®, mientras
que la capacidad de transferencia de momentos positivos depende en gran medida
del refuerzo inferior de la losa. Dado que la cuantia del refuerzo inferior es minima
o nula, el momento de agrietamiento de la seccién limita la capacidad de transfe-
rencia. Una vez alcanzado este agrietamiento a flexién positiva, el refuerzo de la
losa fluye inmediatamente o, a su vez, pierde el anclaje, reduciendo la capacidad
de transferencia de momentos hasta casi anularla. Mediante la comparacién de
las figuras 28 puede comprenderse claramente el efecto de la presencia de la
carga axial; a pesar de que la resistencia a momentos positivos puede aumentar,
debido a que el momento de agrietamiento se eleva por el esfuerzo de compresién,
la capacidad a flexién negativa no cambia, los ciclos de histéresis sufren mayor
efecto pinching y una menor capacidad de disipacién de energia, alcanzandose
las capacidades maximas a valores de deformacién mas bajos.
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Figura 28. Ensayos sobre conexiones interiores tipicas con refuerzo longitudinal discontinuo

y ausencia de refuerzo por cortante en los nudos: (a) sin carga axial y (b) con

carga axial(171)

Comportamiento de conexiones exteriores

En las figuras 29a y b puede observarse que, en general, el comportamiento de las
conexiones exteriores es bastante similar a las interiores. Al igual que en el caso
anterior, los ensayos muestran que unicamente el refuerzo perteneciente a una
zona limitada de la losa presenta una participacién efectiva en la transferencia

(168,169.172)  E] anclaje en la columna del refuerzo positivo de la losa

de momentos
juega un papel clave en la respuesta histerética de este tipo de conexiones. La
existencia de cuantias pequefias o nulas de refuerzo positivo discontinuo provocan
histéresis antisimétricas con un efecto pinching muy marcado, llegandose al fallo
del anclaje bajo flexion positiva, lo que causa una excesiva deformacién de la
losa.

Bajo flexién positiva, el agrietamiento por flexién en la parte inferior de
la losa ocurre en regiones cercanas a la columna, seguido por la fluencia del
refuerzo inferior de la losa y por la pérdida de su anclaje, provocando una se-
vera degradacion de la resistencia. Al igual que en las conexiones interiores,
la respuesta se ve afectada por la presencia de la carga axial. En presencia
de valores altos de compresién, el agrietamiento inferior de la losa debido a la
flexion positiva ocurre en una regién ligeramente alejada de la cara de la columna,
lo cual impide o pospone el efecto de la pérdida del anclaje. En cuanto a la
respuesta bajo flexién negativa, ésta muestra también una severa degradacién
de la resistencia, especialmente después de iniciada la pérdida del anclaje del
refuerzo inferior de la losa, mientras que la carga axial genera, al igual que en el
caso anterior, un estrechamiento de la histéresis con la consiguiente pérdida de
la capacidad de disipacion de energia.

Por otra parte, la degradacién de rigidez en los dos sentidos difieren con-
siderablemente, debido a la gran diferencia en las cuantias de refuerzo positivo
y negativo. La ausencia o deficiencia en el anclaje del refuerzo positivo de la
losa provoca una disminucién de la rigidez inicial y, mientras se incursiona en el
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Figura 29. Ensayos sobre conexiones exteriores tipicas con refuerzo longitudinal discontinuo

y ausencia de refuerzo por cortante en los nudos: (a) sin carga axial y (b) con
171)

carga axial(
rango inelastico, puede llegar a perderse hasta un 75% de la rigidez elastica para
distorsiones de piso de hasta un 1%. La mas rdpida degradacién de la rigidez se
presenta en la direccion de flexién positiva, provocada por el fallo del anclaje del
refuerzo inferior de la losa.

Comportamiento general de conexiones losa-columna

En las estructuras donde las conexiones losa-columna estdn sometidas a carga
vertical uniformente distribuida y donde los vanos son aproximadamente iguales,
el fallo de las conexiones interiores son usualmente controladas por la transfe-
rencia del cortante directo, mientras que el fallo de las exteriores casi siempre
estd controlado por una combinacién de cortante, flexién y torsién, debido al
desbalance en los momentos que llegan a ellas. Sin embargo, cuando los pérticos
resisten cargas laterales, se crean desbalances de momentos en todas las cone-
xiones y la transferencia de momentos reduce la resistencia al cortante.

Es importante notar, que las observaciones de campo y de laboratorio han
mostrado que, a diferencia de las conexiones viga-columna que han presentado
fallos por cortante, los fallos tipicos losa-columna se atribuyen fundamentalmente
al fallo de la losa o de la columna, en regiones fuera de la conexién. Incluso no
se han observado fallos en las conexiones, con excepcién de aquellas en las cuales
152,166) Esto se debe a la ausencia de
elevados esfuerzos de cortante dentro del volumen comiin que comparten la losa

el refuerzo no presenta anclajes adecuados!

y la columna y al confinamiento que la losa y la columna proporcionan a ese
volumen, evitando que el fallo por cortante ocurra ain excediendo el cortante
admisible por una conexién viga-columna. Sin embargo, la losa y la columna
soportan altas demandas de cortante y, si no estdn correctamente detalladas, el
fallo por punzonamiento y el posterior colapso progresivo es inevitable. Para
evitarlo, las recomendaciones de diversos cédigos tales como las del comité ACI-
ASCE 352 especifican que el refuerzo positivo de la losa debe ser continuo y
debe atravezar toda la conexién (en el caso de nudos interiores) o presentar una
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adecuada longitud de desarrollo y de anclaje (en el caso de nudos exteriores), todo
ello para proveer ademés de un mecanismo secundario de seguridad que sostenga
la losa después de ocurrido el fallo por punzonamiento, como se muestra en la
figura 30. La ausencia de este mecanismo de seguridad es otra de las razones del
pésimo comportamiento de las conexiones con detalles no diictiles(151:168169)

columna
\ _
\ T
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/ a

refuerzo superior

flejado y despren—
" dimiento del recu-—
brimiento.

—refuerzo inferior
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Figura 30. Mecanismo de seguridad proporcionado por el refuerzo positivo de losa, cuando
presenta continuidad en conexiones interiores o una adecuada longitud de anclaje
en las columnas de conexiones exteriores.

Como se ha descrito, tanto en las conexiones exteriores como en las inte-
riores se ha observado que la mayor parte de la demanda de momentos en la zona
de la conexién se resiste dentro de un ancho limitado de losa, denominado ancho
equivalente®®. Su determinacién es muy importante para la modelacién estruc-
tural, especialmente cuando no se utilizan esquemas de calculo muy sofisticados
tales como el de los elementos finitos. Se han propuesto diversos modelos, tales
como los de Pecknold*™, Mehrain y Aalami™) etc., los cuales determinan un
ancho colaborante equivalente estimado utilizando la teoria de placas eldsticas.
Se determina un factor a; de tal manera que una losa de ancho a;L (L la lon-
gitud del vano) con una rotacién uniforme a la altura del soporte, permita a la
columna, localizada en el centro del panel, rotar en la misma cantidad que la
columna original. La losa es entonces modelada como una viga de ancho a; Ly
de altura el espesor original de la losa. El factor o; se calcula en base a la rigidez
eldstica equivalente de una conexién interna, la cual toma en cuenta las rigideces
a flexién y torsién de la columna y la losa. Sin embargo, la resistencia dltima a
flexion de la losa, siendo un factor muy importante en el calculo de la respuesta
estructural, no se considera en este tipo de modelos.

En otro tipo de modelos, como el denominado método de la columna equi-
valente, aquellas porciones de losa cercanas a las caras de la columna se suponen
que actian como elementos a torsién, los cuales transfieren los momentos de la
losa a la columna. Dicha transferencia se supone que ocurre directamente sobre
el ancho ¢2 de la columna e indirectamente a lo largo de los elementos torsionales.
La rigidez rotacional de la columna equivalente se determina como una funcién de
la rigidez torsional de la losa a cada lado del nudo y de la rigidez a flexién de las
columnas, superior e inferior, que llegan al nudo. El efecto del agrietamiento en
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la losas es considerado de manera indirecta, mediante la calibracién de la rigidez
equivalente de la columna utilizando datos experimentales. Este procedimiento
estd limitado a anélisis lineales, considerando cargas gravitatorias y laterales
estdticas(149),

Uno de los modelos més recientes es el propuesto por Luo et al.*™), el cual
estd basado en el concepto de ancho equivalente mencionado anteriormente, que
segun los autores es el més conveniente para modelizar el comportamiento de la
losa incluyendo la resistencia, rigidez y respuesta histerética® ™. Los anchos
equivalentes ya;L y yaeL correspondientes a conexiones internas y externas,
respectivamente, utilizan un factor y que toma en cuenta la reduccién de rigidez
debido al cortante que generan las cargas gravitatorias presentes, cuyos valores
estdn entre 0.8 y 1.0. El factor ae, obtenido de similar forma que oy, considera
las diferencias de rigidez entre las conexiones exteriores y las interiores. Luo et
al.*™) realizé modelaciones y célculos no-lineales de estructuras con losas planas,
verificando sus resultados con ensayos experimentales de dichos modelos.

Por otra parte, se han realizado numerosos ensayos experimentales sobre
especimenes, tanto interiores como exteriores, lo cual ha, permitido a las norma-
tivas de construccion establecer un ancho equivalente promedio. Por ejemplo,
se ha observado que, para niveles de distorsién mayores al 0.5% el ancho equi-
valente toma valores aproximadamente iguales a ¢2 + 3h, siendo ¢2 el ancho de
columna perpendicular a la direccién de calculo y h el espesor de la losa™). Las
normativas de los comités ACI-318 89?9 y ACI-ASCE 352(1%5) establecen este cri-
terio, siendo extensamente corroboradas por trabajos experimentales como los de
Moehle y Diebold*™), Siao®), Alexander y Simmonds(*®*1%%) etc, comprobando
la eficacia de este valor promedio con los bajos errores obtenidos.

Por otro lado, Moehle*" seleccioné los datos de 23 trabajos experimen-
tales precedentes, de cuyo analisis concluye que para el caso de conexiones exte-
riores el ancho efectivo se evaltia con mejor aproximacién con 2¢l + c2, siendo ¢l
y ¢2 las dimensiones de la columna en las direcciones paralela y perpendicular
a la direccién de la carga, respectivamente. Este valor es una simplificacién del
originalmente propuesto por Regan y Braestrup(®). Posteriormente, Durrani et
al.**?) propuso que dicho valor, para el caso de conexiones exteriores, llega tan
s6lo a cl + c2(1%%1%9) En el trabajo de Moehle(*™ se realiza ademds una com-
paracion entre diferentes valores de ancho colaborante, utilizando ¢ + 34, ¢ + 4h
y €2+ 2cl, obteniendo resultados muy parecidos de resistencia a flexién, aunque
el dltimo valor proporciona menor dispersién.

Debido a todos los aspectos mencionados, para propositos practicos se suele
considerar un solo valor de ancho colaborante promedio similar al recomendado
por las normativas ACI-318 89 y ACI-ASCE 352, esperandose pequefios errores
en la aproximacién. Esta estimacién ha sido utilizada por diferentes autores,
tales como Miranda®®, para realizar anglisis no-lineales de alta precision del
comportamiento sismico de edificios de hormigén armado reales sometidos a
terremotos fuertes, siendo comprobado mediante la comparacién de la respuesta
tedrica del modelo con los registros de respuesta medidos en las estructuras reales
utilizando acelerémetros(®®,



Seccion 11

INDICES DE DANO ECONOMICO

11.1 Anatomia del dano en edificios de hormigén armado

El vinculo entre la vulnerabilidad y la evaluacion del riesgo sismico es la repre-
sentacion del indice de dano en términos de pérdidas, econémicas o de vidas y,
el establecer este vinculo constituye una dificil tarea en estudios de vulnerabi-
lidad sismica de estructuras*™. El indice de dafio econémico, definido como la
relacion entre los costes de reparacion y los costes de reposicién, incluye tanto los
costes de dano fisico directo como los costes de dafno indirectos. En el presente
trabajo se considera tinicamente el dano directo.

A diferencia de los edificios de mamposteria no reforzada, en el caso de los
edificios de hormigoén armado no es razonable considerar al indice de dano estruc-
tural global similar al indice de dano econémico, debido a la presencia de otros
elementos en el edificio que, a pesar de no participar en el esquema resistente
estructural, a menudo son los que contribuyen en gran medida a la cuantia de
pérdidas econdmicas; éstos son los denominados elementos no-estructurales. Por
lo tanto, en este caso es necesario estudiar tanto el dafio estructural como el dafio
no estructural.

Los métodos actuales para estimar el dano econdémico son clasificados por
por Hasselman et al.®® en tres grupos: empiricos, teéricos y subjetivos. Los
primeros se basan en la observacion y cuantificacion econdémica del dano en
edificios después de ocurrido un terremoto; estos métodos correlacionan el sismo
(en términos de la intensidad macrosismica) con el indice de dafio econédmico,
siendo ampliamente utilizados para estimaciones generales de pérdidas por parte
de agencias gubernamentales, companias de seguros y compaiiias privadas. Por
otra parte, los métodos tedricos se basan en modelos matematicos y en el anélisis
estructural, utilizando algunos parametros de dafo claves tales como la distorsién
de piso o la energia absorbida y relacionandolos con el dafo econémico, como
lo proponen Hasselman et al®® o Ferrito®* ™). Hasselman et al. utiliza la
distorsion de piso para modelar el dano estructural y no estructural, mientras
que Ferrito utiliza la distorsion para el dano estructural y la distorsién junto
a la aceleracion de piso para modelar el dafio no estructural. Finalmente, los
métodos subjetivos son aquellos que utilizan el conocimiento y la experiencia de
expertos en estimaciones de dafio economico, lo cual permite obtener matrices
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de probabilidad de dafio econémico, tales como las propuestas por las diferentes
versiones del ATC.

Antes de aplicar una de estas metodologias, es necesario analizar el dano
economico a través de sus componentes principales para, de esta manera, clarifi-
car las estrategias a seguir. En el trabajo de Gunturi’’® se presenta una tabla
con la distribucién de los costes tipicos promedio de los diversos componentes de
un edificio de hormigén armado construido en los Estados Unidos, expresados
como un porcentaje del coste total del edificio. Los componentes de un edificio
se clasifican en estructurales y no estructurales, dependiendo de su participacion
en el esquema resistente estructural. Los componentes no estructurales incluyen
tres grupos, el primero constituido por los elementos arquitectonicos, el segundo
por el equipamiento: sistemas y componentes eléctricos, mecanicos e instala-
ciones de servicios, y el tercero constituido por otros componentes y miscelaneos
que aportan con un coste al coste global del edificio. La tabla 3 muestra esta
recopilacién, con el rango promedio de costes expresados como porcentajes del
coste global.

Tabla 3. Distribucién tipica de costes de los componentes estructurales y no estructurales
de edificios de hormigon armado(179), (%) incluye costes administrativos, per-

misos, etc. no cubiertos.

Componente Subcomponente 6-11 pisos 11-12 pisos n pisos
Estructural Cimentacién 3—4% 5—6% 4—-5%
Estructura 23 — 24% 31 —32% 27 — 28%
Subtotal ~27% ~ 87% ~ 32%
Equipamiento Mecanico 16 —17% 10 — 11% 14— 15%
Eléctrico 9—-10% 6 —T% 8 — 9%
Elevador 4-5% 4—-5% 4 —-5%
Subtotal ~ 30% ~ 21% ~ 2%
Arquitectdénico Paredes interiores 6 — 7% 3—4% 5—6%
Cielos rasos 1-2% 1-2% 1-2%
Paredes exteriores 3 —4% 9—-10% 5—6%
Vidrieria 2—-3% 2—-3% 2—-3%
Ornamentacién 3—-4% 1-2% 2—-3%
Pintura 1-2% 1-2% 1-2%
Otros 6 — 7% 3—-4% 5—6%
Subtotal ~ 25% ~ 22% ~ 23%
Miscelaneos Parking ~ 4% ~8—9% ~4—-5%
Otros* ~ 14% 11— 12% ~ 13%
Subtotal ~ 18% ~ 20% ~ 18%
TOTAL 100% 100% 100%

Del andlisis de la tabla 3 puede concluirse que el coste de la estructura
es tan s6lo un 30% del coste total del edificio, mientras que los elementos no
estructurales pueden llegar a representar hasta un 60% del coste total. Esta es
la razén fundamental del catastréfico nivel de pérdidas econémicas producidas
por los grandes terremotos recientes, puesto que en edificios donde el comporta-
miento de la estructura resulté satisfactorio, el excesivo nivel de deformaciones
y aceleraciones causaron graves dafios en los elementos no estructurales, cuya
reparaciéon o reposicion es altamente costosa. Esta es también la razén para
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Tabla 4. Distribucién tipica de costes de los componentes estructurales y no estructurales
de edificios de hormigén armado del Eixample de Barcelona.

Componentes del edificio % promedio del coste total
Estructurales 27%
Arquitectdnicos 30%
Equipamiento 28%
Misceldneos 15%
TOTAL 100%

que las nuevas tendencias en el disefio sismo-resistente intentan no sélo evitar
la pérdida de vidas al evitar el colapso estructural, sino que también se intente
limitar las pérdidas econémicas que pueden producirse con el dafio en los ele-
mentos no estructurales.

La tabla 3 ha sido obtenida a partir del andlisis de edificios en los Estados
Unidos; sin embargo, los andlisis realizados en otras partes del mundo indican
una tendencia parecida. En paises de Sudamérica, tales como Ecuador y Colom-
bia, el coste de la estructura estd alrededor del 25 al 30% del coste total(®%180),
Del estudio realizado como parte de este trabajo sobre cerca de 40 edificios de
hormigén armado construidos en el Eixample de Barcelona, se obtuvieron valores
promedio similares de costes de componentes los cuales se encuentran en la tabla
4.

La evaluacion de las pérdidas econémicas que sufre un edificio de hormigén
armado requiere estimar un indice de dafio econémico para cada componente,
estructural o no estructural, para después combinar de dichos indices en uno solo
mediante los costes relativos como los expresados, por ejemplo, en la tabla 4. A
continuacion se describen algunos conceptos y métodos de evaluacién, necesarios
para evaluar dichos indices econémicos parciales de los componentes del edificio.

11.2 Indice de dafio econémico de los componentes estructurales del
edificio

Estos conceptos son muy ttiles para comprender la estrategia de cuantificacién
del dafio en elementos que forman parte del esquema resistente de la estructura.
En la presente monografia se han discutido varios indices de dafio estructural; sin
embargo, para la evaluacién econémica del dano, es necesario definir un indice
de dano econdémico a nivel de elemento, relacionado mediante algun funcional
con el indice de dano de respuesta estructural. Existen cuatro técnicas que
permiten obtener dicho funcional, basadas en diferentes conceptos, deterministas
o probabilistas*®!). Estas técnicas se discuten a continuacién.

1. Funcionales deterministas

Este método consiste en obtener funcionales de regresion a partir de datos rea-
les observados en estudios post-terremoto, en estudios experimentales o a partir
de datos obtenidos mediante encuestas a expertos en evaluaciones econdémicas
del dafio estructural. Por ejemplo, en la referencia (179) se publica el resul-
tado de encuestas realizadas a varios expertos, obteniéndose las funciones que se
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presentan en la figura 31, para varias calidades de disefio conceptual. Aunque
las propiedades estructurales de un edificio son totalmente consideradas en los
modelos matematicos, los métodos de andlisis no pueden representar totalmente
la realidad de las estructuras, tales como las irregularidades no consideradas en
elevacién, en planta, calidad del sistema constructivo, etc. Estas calidades con-
ceptuales pueden considerarse, utilizando tres niveles: alta, media y baja y, de
acuerdo a ellas, los expertos pueden emitir un criterio mas aproximado.
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Figura 31. Relaciones entre indice de dafio estructural e indice de dafio econémico.

Es interesante mencionar las relaciones propuestas por Gunturi y Shah%.
Aprovechando los datos de dano en elementos de hormigén armado, obtenidos
experimentalmente por Park(®® y por Park y Ang*", los cuales fueron evaluados
utilizando el indice de Park, Gunturi y Shah realizaron un estudio probabilista
obteniendo que el indice de dafno estructural D presenta una distribucién lognor-
mal al fallo. Suponiendo que la probabilidad de fallo es 0 y 1, cuando el indice de
dafo econémico también toma los valores de 0 y 1, respectivamente, Gunturi y
Shah proponen que el indice de dafio econémico Dec de un elemento estructural
puede evaluarse simplificadamente mediante la expresion

InD + 0.1325)

- "
=S ¢ 0.53 (46)
donde ¢ es la funcién de distribucién normal de dano estructural acumulada.
Posteriormente, se utilizé la misma idea de Gunturi y Shah, pero realizando un
calculo mas riguroso de la probabilidad lognormal de fallo, con lo cual puede

obtenerse la expresion
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InD +0.11612
Dec =@ 4
« ( 0.498 ) (47)
donde
- 1 D 1/InD —1n ™\ 2 .8
( )_D\/Z’]’l’ oD /—ooexp [_2< 01D ) } ( )

oD :VanD‘l’l (49)

L
™My = Ty, €Xp (—§UED> (50)

siendo m,, y V}, la media y la varianza de los datos experimentales del indice
de dafio estructural al fallo. En la evaluacién de las ecuaciones (44) y (45), para
valores de D = 1, Dec llega a valores de aproximadamente 0.6, el cual parece
ser un limite impractico. Dec debe ser, en tales casos, igual a la unidad. Por
ello, Gunturi®™ sugiere corregir la ecuacién (46) por un factor de 1.65 (mas
exactamente la relacién 1.0/0.6, la cual se aplica a la ecuacién (47). De esta
manera se obtienen las relaciones finales, las cuales se grafican en la figura 31,
junto a las relaciones propuestas anteriormente. De la comparacién entre los
funcionales de dicha figura, puede observarse que las ecuaciones propuestas por
Gunturi y en este trabajo son un limite inferior de las propuestas por los expertos.

2. Relaciones de intervalos

Cuando la relacién entre D y Dec no se define claramente, los expertos manifies-
tan un intervalo dentro del cual se encuentran los valores buscados. Dichos
intervalos no proporcionan un intervalo de confianza, sino que simplemente de-
terminan un rango especificado con valores minimos y maximos dentro del cual,
para un valor de D se pueden obtener varios valores de Dec, limitados por el
intervalo.

3. Funcionales probabilistas

Cuando existe mucha informacién estadistica de valores que relacionan D con
Dec, pueden ajustarse leyes de distribucién de probabilidades utilizando pruebas
con estadigrafos adecuados. Sin embargo, no se han encontrado trabajos que
hayan recogido dicha informacion.

4. Funcionales utilizando conceptos de légica difusa

Como se expresé anteriormente, las relaciones de intervalos pueden proponerse
por expertos, debido a la falta de definicién de valores fijos tales como los obte-
nidos por los funcionales deterministas. Sin embargo, es posible que los expertos
puedan proporcionar un subintervalo dentro del intervalo de valores de Dec, para
cada valor de D, en el cual es mas probable que se encuentre el verdadero valor
de Dec que se relaciona con su respectivo valor de D. Adicionalmente, tomando
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como escala de confianza valores entre 0 (menos probable) y 1 (mds probable)
¥y, si los expertos son capaces de proporcionar un valor de confianza de este
subintervalo y de los restantes subintervalos que conforman todo el intervalo, en-
tonces pueden aplicarse los conceptos de légica difusa y, de esta manera, expresar
funcionales utiles en esquemas de redes neuronales e inteligencia artificial(8?),

11.3 Indice de dano econémico de los componentes no estructurales

del edificio

Los componentes no estructurales de los edificios incluyen a todos los compo-
nentes que no forman parte del esquema resistente estructural. Bésicamente
pueden considerarse dos grupos. El primero lo constituyen los componentes ar-
quitectonicos, que incluyen las paredes y muros divisorios interiores y exteriores,
los cielos rasos, vidrierias, acabados, etc. El segundo grupo lo conforman los
elementos del equipamiento y de servicios del edificio, incluyendo los componen-
tes mecdnicos tales como ascensores y elevadores, bombas, generadores, tanques,
componentes eléctricos tales como circuitos centrales, circuitos secundarios, lumi-
narias, sistemas de calefaccién y aire acondicionado, sistemas de seguridad, etc.,
y servicios generales, tales como los ductos y tuberias de conduccién de agua, gas,
aguas servidas, etc., las redes telefénicas y de comunicaciones, instalaciones anti-
fuego, etc. Para cada grupo de componentes, es posible utilizar cualquiera de las
cuatro modalidades de funcionales descritas para los componentes estructurales.

Componentes arquitectdénicos

El dano en los componentes arquitecténicos es provocado por excesivas defor-
maciones que puede experimentar un edificio tales como, por ejemplo, valores
altos de distorsion de piso, o un excesivo nivel de aceleracién. De estudios ex-
perimentales, tales como los de Freeman(*®*®, se ha obtenido cierta informacién
como, por ejemplo, que las paredes divisorias de ladrillo llegan al fallo bajo carga
monoténica, es decir llegan a un indice de dafio econémico igual a 1, cuando la
distorsién de piso es de aproximadamente 0.75%, mientras que para distorsiones
del 0.25%, no se observa ningin dafio. Por otro lado, las pruebas bajo carga
ciclica realizadas por el mismo autor demostraron que los paneles llegaban hasta
deformaciones maximas de hasta 1.7% de distorsién. Mas tarde, Freeman(®
recomendaba una distorsién maxima admisible de disefio del 0.5% y del 1.5% (3
veces el drift de disefio) cuando la estuctura esté sometida a un terremoto fuerte.
Con esta recomendacion, Freeman supone un umbral del dafio minimo del 0.5%
bajo el cual no se espera dafio en los componentes arquitecténicos.

Otros estudios experimentales acerca del dafo en vidrieria de edificios han
obtenido que, para valores inferiores al 0.65% de distorsién, el vidrio no presenta
danos, mientras que para valores superiores al 1.3% se alcanza el fallo total(*7.
Por otro lado, en el trabajo de Hasselman et al.°® se publica una recopilacién de
diversos estudios, proporcionando valores promedio de indices de dafio econémico
para diferentes valores de distorsién de piso (tablas 5y 6), de acuerdo a la calidad
de los materiales que constituyen los componentes.

Para los propdsitos practicos, se unificaron todos los componentes arqui-
tectonicos en uno solo, que responda a indices de dano promedio para un cierto
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Tabla 5. Valores del indice de dafio econémico de componentes arquitectdnicos, para di-
ferentes distorsiones de piso, materiales de buena calidad(®3).

Distorsion | Cielos rasos | Divisiones | Vidrio | Paredes int. | Paredes ext. | Promedio
0.001 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
0.005 0.2 0.1 0.2 0.2 0.2 0.2
0.010 0.3 0.2 0.5 0.5 0.4 0.4
0.020 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

Tabla 6. Valores del indice de dafio econémico de componentes arquitecténicos, para di-
ferentes distorsiones de piso, materiales de calidad media(%3).

Distorsion | Cielos rasos | Divisiones | Vidrio | Paredes int. | Paredes ext. | Promedio
0.001 0.0 0.0 0.0 1.0 1.0 0.00
0.005 0.2 0.2 0.3 0.3 0.2 0.25
0.010 0.4 0.8 0.6 0.8 0.6 0.7
0.020 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0

valor de distorsién. Esto es posible, debido a la gran similitud que presentan
los valores de diversos tipos de componentes arquitecténicos, como puede obser-
varse en las tablas 5 y 6. Asi mismo, los tinicos funcionales considerados seran los
deterministas. En la figura 32 se presentan las relaciones promedio propuestas
en el trabajo de Hasselman et al.®® para calidades buenas y medias, asi como
las relaciones propuestas por expertos consultados por Gunturi’™®, para mate-
riales de mala calidad, que son las utilizadas en el presente trabajo. A manera
de comparacion, en la figura 32 se incluye ademds la relacién propuesta por
Ferrito(®®), observandose que se acerca a la curva de materiales de buena calidad
de Hasselman et al.®®). Una conclusién final a la que llegan la gran mayoria de
investigadores es, que todos los componentes arquitecténicos llegan al fallo total
a valores de distorsién inferiores o iguales al 2%.

Equipamiento, servicios e instalaciones

No existen estudios de dafios de este tipo de componentes en forma separada,
ya que los dafios producidos por terremotos y que han sido recogidos, no se
recopilaron separadamente. Solo se ha encontrado una referencia, el trabajo
de Porter et al.*®%, en el cual se realiza un reconocimiento de los componentes
en forma separada, pero inicamente de edificios criticos tales como hospitales,
centros de atencién, etc. Debido a la variedad de subcomponentes de este grupo,
el obtener funcionales resulta una muy dificil tarea. No se ha encontrado datos
acerca de pruebas experimentales ni de recopilaciones de informacién pasada;
Unicamente se dispone de la informacién procedente de las encuestas que ha
realizado Gunturi®™. Algunos expertos relacionan el dafio con la distorsién de
piso; sin embargo otros lo relacionan con la aceleracién maxima. Aquellos que
relacionan el dafio con las distorsiones coinciden al sefialar como fallo o dafio
econémico maximo el correspondiente a distorsiones del 4%. Por otra parte,
analizando las encuestas a expertos que relacionan el dafio con las aceleraciones,
se obtienen grandes dispersiones en los valores.
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Figura 32. Relaciones entre distorsién de piso e indice de dafio econémico promedio de com-
ponentes arquitecténicos.

Para evaluaciones practicas pueden utilizarse dos relaciones; las primeras,
expresando los promedios de los valores de dafio propuestos por Ferrito®® y por
los expertos encuestados por Gunturi®™), utilizando la distorsién de piso como
parametro de dano y variando las funciones con la calidad del equipamiento
(figura 33). La segunda es una tnica relacién promedio de los valores de los
mismos autores, pero utilizando como pardmetro de dafio la aceleracién mixima
de piso, relacién expresada mediante la tabla 7. Conservadoramente, puede
utilizarse el mas desfavorable de ambos criterios, de acuerdo con los parametros
de dafio obtenidos mediante la evaluacién de la respuesta maxima del edificio
considerado.

11.4 Indice de dafio econémico global del edificio

El siguiente paso en la determinacién de las pérdidas que un terremoto puede
provocar a un edificio es la evaluacién del indice de dafio econdémico global
que, expresado en porcentaje, resta tan solo multiplicarlo por el coste actual
del edificio para obtener dichas pérdidas.

Para cada componente estructural del edificio puede obtenerse un indice
de dano econémico, ya que a partir de un analisis no-lineal en el tiempo puede
determinarse el indice de dafio de Park. Por consiguiente, es factible obtener un
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Figura 33. Relaciones entre distorsién de piso e indice de dafio econémico promedio de com-
ponentes pertenecientes al equipamiento de un edificio.

Tabla 7. Valores del indice de dafio econémico de componentes del equipamiento de un
edificio, para diferentes valores de aceleracién maxima de piso.

Aceleracién maxima (g) 0.0 0.8 1.0 1.20 1.30
Indice de dafio econémico 0.0 0.6 0.8 0.9 1.0

indice de dafio econémico por piso D, j, mediante una relacién ponderada del
tipo

X Dec,i Wy

>, (51)

Dec,k =

siendo De ; el indice de daifio de cada elemento estructural, viga o columna, que
pertenece a ese piso. w; representa el coste de reposicion de uno de los elementos,
tipicamente diferentes si se trata de vigas o de columnas. Posteriormente puede
evaluarse un indice de dafio econémico de los elementos estructurales de todo el
edificio, sumando todos los indices de dafio econémico de piso y dividiéndolos
por el nimero de pisos.

Puesto que el anédlisis no-lineal proporciona las maximas distorsiones y
aceleraciones que sufren los pisos de la estructura, puede calcularse el indice
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de dafio econémico por piso, tanto de los componentes arquitecténicos como
de los componentes del equipamiento y servicios. La manera de obtener un
indice econémico de los componentes de todo el edificio es similar al caso de los
componentes estructurales.

Finalmente, el indice de dafio econémico global final del edificio se obtiene
como una contribucién ponderada de los indices de dafio econémico totales, a
nivel de edificio, de cada componente, utilizando como factores de ponderacién
los porcentajes con los que cada componente participa en el coste real del edificio
como, por ejemplo, los de las tablas 3 0 4. Unicamente falta determinar el “indice
de dafio econémico” de los costes misceldneos, el cual, debido a la dificultad de
evaluarlo se lo suele tomar igual al indice de dafio econémico de los componentes

estructurales(*),

11.5 Consideraciones acerca de la evaluacién econémica del daiio

Como ha podido observarse, existen muchas dificultades en la evaluacién econé-
mica de las pérdidas que sufre un edificio durante un terremoto. La metodologia
presentada en esta seccién es la mas completa que se ha encontrado hasta hoy,
constituyéndose en la aproximacién mas cercana ala realidad. Dicha metodologia
ha sido comprobada mediante el estudio de edificios reales dafiados durante
terremotos, comparando los resultados analiticos con los evaluados en los edificios
reales, obteniéndose resultados satisfactorios*.

En casi la totalidad de estudios de vulnerabilidad y riesgo sismico de
grandes zonas urbanas que se han podido encontrar, el indice de dafio estruc-
tural es considerado igual al indice de dafio econdémico, lo cual facilita en gran
medida la labor de estimacién. Incluso en estudios muy recientes, esta suposicién
es atin aceptada®” ™. A{n mds, en estudios de vulnerabilidad muy refinados
de edificios especificos, se utiliza una simplificacién que consiste en relacionar
directamente el indice de dafio estructural global de Park con un indice de dafio
econdémico global del edificio, mediante relaciones propuestas por normativas
tales como el ATC-13*®) o propuestas por autores como Leén y Ang'®. Estu-
dios de este tipo muy recientes son, por ejemplo, los de Hwang y Huo(*87:188),

El evaluar las pérdidas econémicas es un paso indispensable para realizar
estudios completos de riesgo sismico. Sin embargo, este tipo de estudios tiene
también otras aplicaciones como, por ejemplo, el estudio de la seguridad de es-
tructuras, el estudio de la fiabilidad de las normativas sismo-resistentes actuales
y los estudios coste-beneficio tendientes a facilitar la toma de decisiones sobre
posibles reforzamientos o derrocamientos de estructuras existentes. El evaluar
la cuantia de pérdidas de caracter econémico de edificios disefiados con las ac-
tuales normativas, puede cambiar la actitud de los disefiadores e incluso de los
propios propulsores de las normativas. Si se han de disminuir las catastréficas
pérdidas econémicas que estan provocando los terremotos, se han de mejorar las
normativas hasta un nivel que permita limitar las pérdidas racionalmente y ésto
se logra con anilisis del tipo descrito en la presente monografia. Aquel nivel de
pérdidas dependera de la realidad econémica de cada pais, asi como de otros
factores sociales y politicos, en los cuales la Ingenieria poco tiene que decir; sin
embargo, se estard cuantificando econdmicamente el proporcionar seguridad a
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las personas, a las estructuras y a su contenido que, en ocasiones, puede llegar a
superar el coste del propio edificio.

En cuanto a los estudios coste-beneficio, dichos estudios requieren conocer
cierta informacion referente, por ejemplo, a

e costes iniciales de proveer una adecuada resistencia a las estructuras;

e costes de reparacion y de reposicion, tanto estructurales como no estruc-
turales, como resultado del dafio o colapso de la estuctura;

e costes de pérdidas resultado de la pérdida de serviciabilidad del edificio;

e costes causados por indeminizaciones a terceros, consecuencia del posible
colapso;
e costes de seguros antes y después del dafio;

e costes surgidos como consecuencia de heridas y pérdidas de vidas humanas.

De todos esos costes, los referentes al edificio en si pueden ser evaluados,
con lo cual se estara ayudando de manera eficaz a una toma de decisién racional
sobre el posible reforzamiento, readecuacion o demolicién definitiva de un edificio
en peligro.
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