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Resumen

Actualmente estd bien extendida la necesidad de proteger las estructuras
contra eventos accidentales que pueden producir catastrofes. Un par de even-
tos ocurridos durante el ano 2010 en América (terresmotos de Haiti y Chile)
pusieron de manifiesto de forma extrema la forma como la ingenieria sismor-
resistnete puede proteger las edificaciones evitando que estas se conviertan
en instrumentos causantes de muertos y heridos. Queda de parte de los pro-
fesionales de la ingenieria estructural no convertirse en agentes constructores
de la vulnerabilidad que propicie terribles catéstrofes.

La ingenieria sismorresistente es una disciplina reciente. Ha surgido de la
necesidad de encontrar respuestas efectivas frente a fnémenos naturales que
muchas veces no comprendemos y que con mayor razén somos incapaces de
predecir. La actitud frente al problema ha demostrado siempre ser positiva
y altamente creativa. De la iniciativa de los primeros investigadores en in-
genieria sismorresistente surgieron soluciones y técnicas que han permitido
configurar el estado del arte actual, que si bien aun afronta importantes retos
que superar, ha permitido controlar eficazmente los danos de edificaciones y
el nimero de muertos y heridos durante terremotos fuertes.

El estado del arte se traduce generalmente en normativas de proyecto que
rigen la actividad de los proyectistas estructurales en zonas de alta amenaza
sfsmica. Las normas han ido evolucionando, sustentadas muchas veces por
la investigacion de tipo experimental y numeérico, que han permitido validar
muchas de las hipétesis adoptadas en el proyecto sismorresistente, algunas
de las cuales han sido el producto de la simple aplicaciéon del juicio inge-
nieril; tal es el caso del factor de comportamiento, que permite adoptar el
comportamiento inelastico de las estructuras en el analisis sismico normati-
vo. A la fecha la determinacion de estos factores sigue realizandose de una
forma poco transparente, lo que deja poco margen al ingeniero proyectista
para que pueda introducir mejoras en las prestaciones que las estructuras
pueden llegar a alcanzar.

Por otro lado, existe un notable vacio entre los avances recientes que
han dado origen a nuevos enfoque de proyecto como son el Proyecto por
Prestaciones o el Proyecto por Desplazamientos. Si bien se ha demostrado
que ambos enfoques son adecuados para proyectar estructuras més seguras
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y deforma mas racional, su adopciéon en las normas actuales ha sido muy
reducida. Intentando proporcionar soluciones practicas, en este trabajo se
propone un procedimiento de anélisis con base en Estados Limite gobernado
por desplazamientos, que si bien es aplicable a diferentes tipologias estruc-
turales, en este trabajo se organiza y ejemplifica usando una serie de edificios
porticados de hormigén armado.

En el Capitulo 1 se presenta el proyecto sismorresistente y los objetivos
que lo guian, ademés se realiza una revisiéon de los procedimientos de andlisis
sfsmico usuales. Estos andlisis pueden ser del tipo elastico e ineléstico. Estos
ultimos se han venido utilizando con mayor intensidad durante la ultima
década gracias a los avances tecnologicos en el area de los ordenadores, que
han permitido la implementaciéon de procedimientos de anélisis cada vez
més refinados. De forma complementaria, se presenta un resumen de las
prescripciones normativas més usuales de cara al refuerzo sismorresistente
de elementos de hormigén armado.

En el Capitulo 2 se presentan los preceptos de proyecto conceptual. Mu-
chos de estos preceptos proceden de recomendaciones normativas, algunos
son simplemente recomendaciones que proceden de las observaciones que de
los fallos catastroficos de los edificios han permitido identificar las causas de
la vulnerabilidad. Seguidamente se hace una pequena introduccion al tema
del proyecto por Prestaciones, mas con la idea de introducir al lector en los
conceptos relativos al tema, antes de presentarle la aplicacion de este enfoque
en el proyecto sismorresistente.

En el capitulo 3 se desarrolla un nuevo método de dimensionado sismi-
co, aplicando procedimientos lineales pero con factores de amplificacion de
desplazamientos obtenidos de investigaciones sobre el comportamiento no
lienal de las estructuras. El procedimiento es sencillo de aplicar, se presenta
en un formato compatible con la mayoria de las normas de proyecto sismor-
resistente y se ilustra con la aplicacién el el dimensionado de un grupo de
edificios porticados de hormigén armado. Como ya se indico, el procedimien-
to permite que los desplazamientos y no la resistencia, gobiernen el proyecto.
Posteriormente, en el Capitulo 5, se sometera al grupo de edificios proyecta-
do utilizando el procedimiento anterior, al andlisis no lineal aplicando cargas
que simulan las acciones sismicas. Estas cargas, que son del tipo pseudo-
estaticas y dinamicas, permiten obtener la respuesta de las estructuras, la
cual se evaluard aplicando justamente un conjunto de Estados Limites for-
mulados aplicando los principios del proyecto por prestaciones. Ademas, la
respuesta no lineal permitird calibrar algunos de los factores aplicados en
el proyecto sismorresistente, tales como la ductilidad global, el factor de
comportamiento y el factor de redundancia y reserva de resistencia. De la
respuesta no lineal se obtienen unos indices de dafio tanto a nivel local como
global que permiten la evaluacién rapida del comportamiento sismico, asi
como también la identificacién de las zonas en las que se concentra el dafnio
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y que deberén ser reforzadas.

Finalmente y utilizando una serie de umbrales que permiten la defini-
cion de los Estados Limite, se aplica un procedmiento de caracter mixto
(determinista-probabilista) mediante el cual se calculan las probabilidades de
exceder los Estados Limite. Estos procedmientos contemplan el calculo de las
curvas de fragilidad y las matrices de probabilidad de dafno, que aplicadas
adecuadamente, segiin el marco conceptual del proyecto por prestaciones,
permite a propietarios, ingenieros proyectistas y gerentes gubernamentales
trabajar de manera conjunta para obtener un proyecto 6ptimo en el que
se contemplen todas las expectativas y se satisfagan todas las necesidades.
Parte de los contenidos presentados en este trabajo pueden consultarse en la
pagina web: http://ingenieria-sismorresistente.webnode.es/ .
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Capitulo 1

Proyecto sismorresistente de
estructuras

1.1. Introduccién

En este capitulo se abordan los aspectos del proyecto sismorresistente ac-
tual, conforme a los enfoques existentes en las mormas modernas. Se exponen
los diferentes métodos de analisis empleados tanto para el proyecto de nuevas
estructuras como para la evaluacién del comportamiento de las existentes;
estos métodos se fundamentan en procedimientos elasticos e inelasticos, per-
mitiendo el anélisis bajo cargas estéticas y dindmicas. Estos procedimientos
permiten determinar la demanda sismica directa sobre los elementos, que
son usualmente proyectados siguiendo prescripciones normativas enfocadas
en resistencia. Todo el proceso se concluye con el demiensionado definitivo y
el detallado de cada elemento.

1.2. Resumen del proyecto sismorresistente

El proyecto sismorresistente de las estructuras tiene como principal ob-
jetivo garantizar que estas no colapsen cuando son sometidas a la accién de
movimientos sismicos fuertes. La evolucién del conocimiento, aunada con el
progreso en las herramientas de andlisis han permitido que el proyecto sis-
morresistente se presente de una forma maés diafana y directa. Sin embargo,
aun persisten algunos aspectos del proyecto sismorresistente que tienen ori-
genes no muy claros o que simplemente conducen a resultados que no son del
todo convincentes. Seguidamente se presenta un resumen suscinto de los as-
pectos del proyecto sismorresistente actual més resaltantes, conforme a como
son planteados en las normas actuales.

La evolucién que ha sufrido el proyecto sismorresistente ha llevado a pasar
del concepto de los coeficientes sismicos, que no era otra cosa que considerar
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la accién sismica como un porcentaje de la masa de la estructura afectada
por una aceleraciéon, hasta llegar al proyecto por prestaciones, en el que se
fijan los niveles de comportamiento que se espera que alcance una estructura
bajo la accién de terremotos de diferentes intensidades.

1.2.1. Objetivo del proyecto sismorresistente

La filosofia contenida en la mayoria de las normas sismorresistentes,
aunque no siempre bien declarada en su articulado, consiste en propiciar
un proyecto que produzca estructuras que sobrevivan con danos menores
bajo la accion de terremotos frecuentes y colapsen sin producir pérdidas hu-
manas cuando son sometidas a la accién de terremotos de rara ocurrencia.
Este el precisamente el fundamento de aplicaciéon de los Estados Limite de
comportamiento.

Sin embargo, este objetivo frecuentemente no estd muy claro, o simple-
mente no se permite al proyectista aplicar directamente los cambios nece-
sarios para controlar si la estructura sobrepasard o no cualquiera de los dos
estados limite.

Las lecciones aprendidas después de la observacién de los danos causa-
dos por los terremotos durante la decada de 1990, han permitido corregir
errores o reafirmar convicciones que anteriormente solo aparecian como re-
comendaciones normativas, pero que no habian sido validadas. Muchas de
las correcciones normativas introducidas hasta la fecha, apuntan a dar mayor
preponderacia al proyectista a la hora de decidir sobre la aplicacién de deter-
minados procedimientos de anélisis, en lugar de prescribir recomendaciones
de uso general comunes para todos los casos.

1.2.2. Etapas del proyecto sismorresistente

En el proyecto sismorresistente hay que distinguir diferentes etapas:

» Proyecto conceptual
» Anélisis sismico
» Proyecto sismorresistente de secciones y nodos

Ademés de las etapas anteriores, existe una etapa adicional que contem-
pla la revisiéon de la respuesta sismica de la estructura. Esta etapa no se
requiere desde el punto de vista normativo, sin embargo en el Capitulo 4 se
expone a la luz del analisis no lineal de un conjunto de edificios porticados
de hormigén armado, proyectados para una amenaza sismica alta.

En este capitulo se introducen de forma resumida las caracteristicas de
los métodos de andlisis aplicados para el proyecto sismorresistente. El anali-
sis de la estructura se lleva a cabo incluyendo las cargas de gravedad y las
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cargas sismicas. Las cargas sismicas se obtienen del anéalisis espectral o medi-
ante la aplicacion de acelerogramas obtenidos de registros de eventos sismicos
importantes y compatibles con las caracteristicas de sitio o mediante acelero-
gramas sintéticos, compatibles con los espectros elasticos de proyecto. Cabe
indicar que esta labor no es trivial y que de ella depende el éxito del anali-
sis, puesto que la demanda sismica debe ser representativa de la filosofia de
proyecto que se aplique y sobre todo, de la amenaza del emplazamiento de
la estructura.

1.3. Meétodos de analisis

Los métodos de andlisis aplicados en la determinacién de la respuesta
sismica dependen de la regularidad de la estructura y del nivel de amenaza
sismica (DiSarno y Elnashai, 2008). Estos métodos proporcionaran determi-
nados datos que permitiran proyectar nuevas estructuras y evaluar existentes.

Los métodos de andlisis pueden clasificarse de acuerdo con la ley de com-
portamiento: eldstica o inelastica. Pero también estos métodos se clasifican
segin el tipo de cargas aplicadas: estaticos y dinamicos. Ademés, dependi-
endo de la regularidad de la estructura, puede llegar a requerirse de anélisis
plano o tridimensional. Légicamente, entre todas las posibilidades puede lle-
gar a producirse diversas combinaciones del tipo de andlisis, el cual serd més
o menos costoso desde un punto de vista computacional, dependiendo del
nivel de refinamiento requerido. En la Figura 1.1 se pueden apreciar los
tipos de analsis comunmente utilizados en la determinacién de la capacidad
y el proyecto de estructuras.

M¢étodo de analisis

I—L—]

Empuje incremental
adaptativo

Empuje incremental

Empuje incremental
convencional

H Historia-tiempo >{ Incremental dindmico

Figura 1.1: Métodos de anélisis aplicados en ingenieria sismica

Cabe indicar que las normas sismorresistentes actuales prescriben pro-
cedimientos de andlisis y proyecto con base en fuerzas, esto es, andlisis cuya
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aplicacion se realiza mediante el calculo de fuerzas sismicas equivalentes y el
correspondiente proyecto cuyo principal objetivo es lograr que los elementos
estructurales satisfagan los requisitos de resistencia, resultantes generalmente
del analisis elastico. Por esta razon, se afirma que el proyecto sismorresistente
convencional es controlado por resistencia (seccional y global).

Seguidamente se presenta una breve descripciéon de los métodos de anéli-
sis. Primero que nada, se estudiaran los andlisis que se aplican previos al
proyecto de las estructuras. Estos son los mas condicionados por la regu-
laridad estructural y se fundamentan en la teoria elastica. Mas adelante se
explicaran los tipos de andlisis que pemiten la evaluacién de la capacidad
sismorresistente de las estructuras, cuya principal caracteristica es que con-
sideran la respuesta no lineal.

1.3.1. Analisis elastico

Como ya se ha explicado, el anélisis elastico contempla un comportamien-
to lineal para todos los materiales que constituyen los elementos de la estrcu-
tura. Se puede aplicar tanto para cargas estaticas como para cargas dindmi-
cas. Es el analisis més sencillo y computacionalmente menos costoso, ademés
de que no requiere de un pre-proceso muy elaborado como en el caso del
analisis no lineal.

Este tipo de anélisis es el que se encuentra prescrito en la mayoria de las
normas sismorresistentes y suele abarcar una amplia gama de estructuras,
desde las mas sencillas hasta las mas complejas, desde el punto de vista de la
regularidad. Dependiendo de las cargas sismicas aplicadas, el anélisis puede
ser estatico o dinamico.

1.3.1.1. Analisis estatico elastico

El anélisis estéatico es el mas sencillo que se aplica a las estructuras que
se proyectan para tener comportamiento sismorresistente. Tiene una varian-
te que conserva la sencillez del analisis que consiste en calcular las fuerzas
sfsmicas equivalentes, calculadas mediante la deteminaciéon previa de un co-
eficiente sismico con el que se obtiene el cortante en la base apartir del
producto de este coeficiente por el peso sismico de la estructura analizada.
El coeficiente sismico puede determinarse a partir de valores prescritos en
las normas para los diferentes tipos estructurales o mediante la aplicacién de
espectros de proyecto inelésticos, usando para esto el periodo fundamental o
periodo del primer modo de vibracién de la estructura. El periodo fundamen-
tal suele calcularse de manera aproximada mediante expresiones empiricas
que dependen, por ejemplo del numero de plantas de la estructura o de la
altura total de la misma.

El analisis es plano, por lo que el cortante en la base se distribuye entre
los poérticos de una direccién de manera proporcional a la rigidez de los
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Fuerzas sismicas
equivalentes

, Cortante en la base

A

Figura 1.2: Cortante en la base y fuerzas sismicas equivalentes

mismos, Figura 1.2. En cada portico la distribuciéon de las fuerzas sismicas
se ajusta a la distribucién tipica que muestran los edificios regulares, por
tanto corresponde aproximadamente a un patron creciente con la altura. Esta
caracteristica limita fuertemente el campo de aplicaciéon de este método, ya
que no se recomienda para estructuras cuya irregularidad pudiese propiciar
una respuesta dindmica influenciada por los modos superiores de vibracion.

Del analisis se obtienen los esfuerzos méximos de cada elemento estruc-
tural, mediante la ponderacion de las cargas conforme a una serie de combi-
naciones normativas. También se obtienen los méximos desplazamientos que
permiten controlar el proyecto.

1.3.1.2. Analisis dindmico elastico

El analisis dindmico elastico es uno de los méas usuales. Las normas de
proyecto sismorresistente lo recomiendan para aquellas estructuras cuya ir-
regularidad no permite que sean modelizadas mediante el anélisis estatico
elastico. Sin embargo su campo de aplicacion se limita cuando la estructura
analizada no dispone de elementos horizontales rigidos en el plano, que per-
mitan simplificar el analisis mediante la hipotesis de forjado infinitamente
rigido en el plano, también conocido como diafragma rigido. En el caso de que
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el forjado no abarque completamente la planta de la estructura o que tenga
caracteristicas que no permitan considerarlo infinitamente rigido, los nodos
correspondientes a las juntas viga-columna de una misma planta, tendran
desplazamientos y rotaciones en el plano, por tanto sera necesario aplicar
andlisis por elementos finitos considerando los desplazamientos independi-
entes de cada nodo.

El analisis dindmico elastico normativo se fundamenta en los resultados
del anélisis modal-espectral. Este ultimo consiste en modelizar la estructura
como si se tratase de un edificio de cortante, en el cual las masas de cada
planta se concentran en un nodo, las columnas de cada planta en una sola
columna que conecta a estos y los amortiguadores equivalentes a nivel de
cada planta, ver Figura 1.3.
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Figura 1.3: Estructura modelizada como edificio de cortante

Es necesario indicar que esta es la forma mas sencilla de obtener la re-
spuesta modal espectral, pero que también se puede obtener aplicando anali-
sis mediante elementos finitos en el que se restringen los desplazamientos de
los nodos de la misma planta mediante la utilizacién de un nodo maestro
(ubicado en el centro geométrico de la planta) al cual se vinculan los de-
splazamientos del resto de los nodos de la planta. Los valores de los periodos
calculados mediante este tltimo método son generalmente mayores que los
obtenidos mediante la modelizacién como edificio de cortante, debido a la
gran rigidez de estos.
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Cada modo es caracterizado por una frecuencia natural w obtenida al
resolver el problema de autovalores y autovectores que se genera al aplicar
la ecuacion de equilibrio dinamico. A partir de los valores de las frecuencias
naturales se calculan los periodos de cada modo de vibracién, con los que
se obtienen los valores de la aceleraciéon espectral utilizando el espectro in-
elastico de proyecto correspondiente al tipo de suelo y a la amenaza simica
del emplazamiento de la estructura, en la Figura 1.4 se muestra un espectro
tipico utilizado en la determinacién de acciones sismicas, nétese que con el
periodo se determina el valor de la aceleraciéon de proyecto, valor que puede
ser reducido mediante la aplicaciéon del factor de comportamiento q.

Figura 1.4: Espectro de proyecto tipico

La aceleraciéon espectral parmite calcular el cortante en la base de ca-
da modo y con este se obtienen las fuerzas simicas de plantas, mediante la
distribuciéon del cortante en la base siguiendo un patréon que responde a la
distribucién de desplazamientos modales. Los resultados se deben combinar
siguiendo el método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS
por sus siglas en inglés) o el método de la combinacion cuadrética completa
(CQC). En el caso de un edificio con n plantas, el analisis proporciona un
nimero de n modos, sin embargo no es necesario que todos los modos sean
considerados en el calculo, basta que satisfagan el criterio de que proporcio-
nen un 95 % del factor de participacién modal.

También es posible aplicar andlisis dindmico mediante senales que excitan
las cimentaciones de la estructura, denominado como anélisis elastico de
historia-tiempo. Este tipo de andlisis es muy util para la determinacién de
los desplazamientos eldsticos y en algunos casos permite la evaluacion del
estado limite de servicio de los elementos que conforman la estructura. A
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partir de los desplazamientos elésticos se puede evaluar el valor de las derivas
inelasticas, amplificAndolas mediante la aplicacion de coeficientes que son
funcion de la ductilidad o del factor de comportamiento. Este tipo de analisis
permite tambien conocer el periodo fundamental de la estructura mediante
la evaluacion de la respuesta dindmica utilizando el espectro de tranformada
de Fourier.

1.3.2. Analilsis inelastico

La posibilidad de realizar analisis inelastico ha debido a los significativos
avances producidos en el desarrollo de los ordenadores. De esta forma ha
podido incrementarse la capacidad de almacenamiento de datos y la veloci-
dad de procesamiento de resultados se ha mejorado notablemente. Aunado
a esto, el desarrollo de cédigos de andlisis mas eficientes, aplicando técnicas
aproximadas como por ejemplo el método de los elementos finitos o de las
diferencias finitas, ha colaborado en la implementacién de las caracteristicas
de la respuesta no lineal. Es necesario recordar que la no linealidad de las
estructuras tiene dos fuentes: una que tiene que ver con el comportamien-
to de los materiales que conforman la estructura y que se conoce como no
linealidad constitutiva y la otra que tiene que ver con el comportamiento no
lineal cuando ocurren grandes desplazamientos, denominada no linealidad
geométrica.

El anélisis inel4stico permite obtener la respuesta de las estructuras cuan-
do éstas han dejado de comportarse conforme a una relacion lineal. Es espe-
cialmente 1til en la evaluacion de las estructuras sismorresistentes, dado que
bajo altas aceleraciones del suelo las estructuras incursionan en el rango de
comportamiento no lineal, haciéndo que los resultados del anélisis eléstico
sean insuficientes o su campo de aplicaciéon sea mas limitado.

El anélisis no lineal tuvo desde un principio como objetivo fundamental
la evaluaciéon de la capacidad de estructuras existentes. Asi se propusieron
modelos capaces de reproducir el comportamiento global mediante leyes de
comportamiento sencillas que se ajustaban mediante ensayos de laboratorio.

Cabe indicar que el analisis no lineal ha evolucionado a partir del desa-
rrollo de modelos sencillos que permitian capturar el comportamiento global,
com por ejemplo ocurrié a principio de la década de 1970 con el modelo de
Takeda (Takeda et al., 1970), véase la Figura 1.5. Estos modelos tuvieron
como principal objetivo el de simular el comportamiento elastoplastico de las
estructuras para evaluar los valores de los factores de comportamiento. Asi
y paralelamente con la evoluciéon de las técnicas de elementos finitos, se han
desarrollado dos enfoques diferentes de analisis no lineal: el de inelasticidad
concentrada y el de inelasticidad distribuida.

Los métodos de inelasticidad concentrada permiten modelizar el compor-
tamiento de las estructuras mediante sistemas de elementos que se conectan
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Figura 1.5: Modelo de Takeda

mediante nodos que se comportan de forma no lineal. Estos nodos son ubica-
dos en aquellos puntos de las estructuras que son susceptibles de ser danados
bajo la acciéon de cargas severas, en el caso de estructuras bajo cargas sismi-
cas estos puntos se ubican en las proximidades de las juntas viga columna o
en los extremos superiores e inferiores de las columnas como puede apreciarse
en la Figura 1.6.

El comportamiento de las rétulas responde a una ley predeterminada que
obedece a su vez a las propiedades geométricas y mecanicas de la secciéon
tranasversal del elemento. En la Figura 1.7 se muestra la representacion tipi-
ca de la ley de comportamiento de una rétula pléstica, en este caso la ley de
comportamiento tipificada en el FEMA (FEMA356, 2000), en la que pueden
apreciarse una serie de Estados Limite que evolucionan con el desplazamien-
to o la rotacion. Esta ley se determina considerando el comportamiento no
lineal de elementos sencillos cuyo fallo es conocido mediante pruebas de lab-
oratorio, por tanto es necesario realizar ajustes dependiendo de los cambios
introducidos tanto a nivel seccional como a nivel de configuraciéon general,
puesto que este ultimo pudiese llegar a inducir modificaciones en el com-
portamiento o incluso el fallo de ciertos elementos estructurales. Una de
las principales criticas que se le pueden realizar a este tipo de andlisis se
fundamentan precisamente en sus dos caracteristicas principales, ya que se
prescriben tanto la ubicacién como la ley de comportamiento de las rotulas
plasticas, quedando por determinar tnicamente la secuencia en que éstas
aparecen cuando actuan las cargas sismicas. El procedimiento de anélisis
permite obtener de forma adecuada el cortante en la base de plastificaciéon
y el cortante en la base maximo, pero suele ser inadecuado para obtener
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Figura 1.6: Formacion tipica de rotulas plasticas, segtn el analisis mediante
plasticidad concentrada

el desplazamiento dltimo, valor necesario para poder calibrar la ductilidad
global de la estructura.

Figura 1.7: Ley de comportamiento tipificada en el FEMA 356



1.3. Métodos de anélisis 11

Uno de los grandes méritos que se le pueden asignar a los métodos de
plasticidad concentrada es el de haber permitido desarrollar el procedimien-
to de anélisis inelastico con empuje incremental, conocido como Pushover
analysis. Este tipo de anélisis se describe a continuacion.

1.3.2.1. Analilsis inelastico con empuje incremental

Este tipo de analisis se fundamenta en la aplicacion pseudo estatica (inde-
pendiente del tiempo) y mono6tona de las fuerzas laterales equivalentes a los
sismos o de los desplazamientos inducidos por estos. Dependiendo de cémo
se aplique el procedimiento, se dice que el anéalisis es con control de fuerzas
o con control de desplazamientos. Para ello es necesario definir un patron
de fuerzas o desplazamientos que simulen la distribucién de las fuerzas sis-
micas equivalentes. Una de las soluciones mayormente aceptadas consiste en
asumir que el patron de fuerzas o desplazamientos obedece a una distribucion
creciente con la altura, lo que equivale a una distribucién triangular. Esta
distribucién es aproximadamente la misma que se obtiene para el primer
modo de vibracion, véase la Figura 1.8.
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Figura 1.8: Analisis con empujue incremental aplicado a un portico

Todas las fuerzas o desplazamientos laterales se inicializan en cero. Se
van incrementando de manera secuencial, pasando por una serie de incre-
mentos en los que el comportamiento es elastico, hasta que llegados a un
incremento, se produce la primera plastificacién, en la que se pierde tanto
la rigidez como la resistencia lateral original y el excedente de momento del
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paso siguiente debera ser absorbido por los elementos vecinos. De esta forma,
se continuardn plastificando las demaés secciones de los elementos de la es-
tructura, hasta que llegado cierto incremento la resistencia lateral global ya
no se incrmente mas, alcanzandose un comportamiento pldstico global, cuyo
desarrollo dependerd si la estructura es ductil o fragil. De esta forma se ob-
servaran desplazamientos més o menos grandes sin un incremento sustancial
de las acciones laterales. En este punto vale la pena indicar que los métodos
de resolucién con control de desplazamiento son més efectivos, puesto que al
canzado el punto de plasticidad global se llega a un punto de singularidad a
partir del cual el procedimiento con base en fuerzas puede dejar de converg-
er, puesto que para un mismo incremento de fuerzas puede alcanzarse mas
de un desplazamiento que satisfaga las ecuaciones globales de equilibrio. En
la Figura puede apreciarse la curva de capacidad obtenida del anélisis de un
portico regular. Obsérvese que la curva de capacidad ha sido idealizada apli-
cando un procedimiento simplificado mediante el cual se igualan las energias
de la curva real y la ideal (Park, 1988). En la Figura 1.9 se muestra una curva
de capacidad tipica del anélisis de una estructura porticada ductil; sobre esta
curva se ha trazado la forma idealizada siguiendo el procedimiento descrito
anteriormente, siendo evidente la compensacion de las areas obtenida con
esta forma idealizada.

Figura 1.9: Curva de capacidad y forma idealizada

Existe una variante del analisis con empuje incremental. Consiste en con-
siderar el cambio de la rigidez que se produce a medida que las cargas lat-
erales se incrementan. Conforme se van produciendo danos y plastificaciones
de los elementos de hormigén armado que conforman la estructura, las rigide-
ces de esos elementos se va modificando, produciendo una modificacién de la
rigidez global de la estructura. Esta reduccién obviamente es no lineal, por
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lo que la estructura en los diferentes incrementos de carga ird adquiriendo
diferentes periodos de vibracién y patrones modales de desplazamiento. El
método lo que hace es considerar estas modificaciones en cada incremento
de carga, modificando en consecuancia el patron de cargas laterales, hacién-
dolas coincidir con el patréon de desplazamientos de la forma modal. En cada
paso de carga se calcula un cortante en la base, el cual tiene asociado un
desplazamiento del nodo de control escogido.

El método asi aplicado pasa a conocerse como analisis con empuje incre-
mental adaptativo. En el caso de estructuras uniformes ductiles de hormigén
armado los resultados obtenidos mediante el analisis con empuje incremental
convencional y el adaptativo difieren muy poco. El campo de aplicacion de
este método interesa sobre todo en el andlisis de estructuras con irregulares
y de baja ductilidad.

Figura 1.10: Comparacion de los resultados del analisis con empuje incre-
mental convencional y adaptativo

En la Figura 1.10 se muestra la comparacién de los resultados del analisis
con empuje incremental convencional y adaptativo. Notese que las curvas de
capacidad difieren ligeramente en tnicamente en el umbral de plastificacion
global, mientras que el resto de los valores son précticamente iguales.

Otra de las alternativas dentro de este tipo de analisis es el denominado
andlisis con empuje incremental modal (Modal Pushover) que consiste en
aplicar patrones de fuerzas laterales partiendo de las formas modales de un
determinado nimero de modos. Las fuerzas y desplazamientos se calculan
en cada incremento de carga mediante los métodos de combinaciones SRSS
o CQC, Chopra y Goel (Chopra y Goel, 2002).
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1.3.2.2. Analilsis inelastico dinamico

El analisis inelastico dindmico es el mas completo y que puede propor-
cionar informacién sobre las caracteristicas de la respuesta de una estructura
frente a acciones sismicas, sin embargo este tipo de andlisis es el més costoso
computacinalmente hablando. Para realizarlo se requiere del modelizado de
la estructura, que puede efectuarse mediante métodos de plasticidad con-
centrada o distribuida. A la hora de definir la accion dindmica se puede
utilizar una funcién del tiempo o un acelerograma, pudiendo ser éste ultimo
un registro de un terremoto o un acelerograma sintético. En el capitulo 4 se
profundizara sobre la definicién de la accién dindmica de cara a la evaluacion
de la respuesta sismica.

Figura 1.11: Desplazmiento aplicado en la cubierta del edificio, para obtener
la respuesta histerética

El analisis dinamico que se realiza con una funcién del tiempo como la
que se muestra en la Figura 1.11, permite estudiar la forma general de la
respuesta histerética, indicando la forma cémo la estructura disipa energia.
Para llevarlo a cabo se debe definir una funcién polinémica, de signos alter-
nantes que representa el desplazamiento aplicado en alguno de los nodos de
la estructura, que ha sido previamente cargada con las acciones de gravedad
transformadas en cargas puntuales nodales. En la Figura 1.12 se muestran
los resultados del anélisis, observiandose la estabilidad de los ciclos de histére-
sis, que evidencia que la estructura tiene una capacidad de disipar energia
de forma ductil. Ademaés, en esta Figura se aprecia que el anélisis dindmico
permite obtener el valor del desplazamiento maximo para el cual ocurre el
colapso de la estructura. Este desplazamiento suele obtenerse en el punto en
el que la estructura alcanza el maximo cortante en la base. A partir de este
desplazamiento el cortante en la base de los siclos siguientes se reduce.

Dentro del anélisis inelastico dindmico que se realiza con acelerogramas,
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Figura 1.12: Respuesta dindmica de un edificio

es posible distinguir el que se realiza con un solo acelerograma y con un
grupo de estos. Dada la variabilidad de los terremotos tanto en duraciéon
como en contenido frecuencial, es recomendable utilizar siempre un grupo
de acelerogramas, seleccionados conforme a su compatibilidad con las carac-
teristicas geotécnicas del sitio de emplazamiento. La acciéon sismica se aplica
en los extremos apoyados de los edificios, dejando libre el grado de libertad
en la direccién de la accion. Las cargas sobre la estructura se modelizan co-
mo masas concentradas en los nodos de unién de las vigas y las columnas.
La respuesta no lineal se obtiene bajo el esquema de linearizaciéon de New-
mark (Newmark, 1959), que permite obtener el equilibrio dindmico de forma
iterativa, ver Figura 1.13.

En la Figura 1.14 se muestra un poértico deformado por la accién sismica
trasmitida como una aceleracion en la base para un instante ¢. Obsérvese que
la forma de la estructura muestra que para ese instante la estructura tiene
una respuesta que corresponde al segundo modo de vibracién.

También es posible distinguir entre los acelerogramas que se usan con un
valor fijo de aceleracién maxima y aquellos que son progresivamente escalados
hasta alcanzar determinados niveles de respuesta que se interesa estudiar.
Entre estos ultimos encontramos el analisis realizado para diferentes Estados
Limite con aceleracién méaxima asociada y el anéalisis incremental dindmico.
Vale la pena detenerse en estos dos tipos de anélisis.

El andlisis dindmico para estados limites se fundamenta en la definicién
del acelerograma a partir de un valor probable de aceleracién méaxima aso-
ciado con el lugar de emplazamiento de la estructura. De esta manera es
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Figura 1.13: Esquema de linealizacién de Newmark

posible definir acelerogramas que producirdn determinados desplazamien-
tos y por tanto determinados niveles de dano, pudiendo evaluarse con este
anélisis la efectividad del proyecto sismorresistente. Para cada acelerograma
y para cada nivel de aceleracién méaxima, se obtiene el valor maximo de la
respuesta que suele estar expresado en desplazamientos relativos del nivel de
cubierta o de las diferentes plantas del edificio. En la Figura 1.15 se muestran
los resultados del anéalisis dindmico no lineal de una estructura en la que se
han graficado los desplazamientos de las plantas vs. el tiempo. Notese que los
valores de los desplazamientos se incrementan con el tiempo y que ademés
es notable que la estructura ha sufrido tanto dafio como plastificacién en sus
elementos ya que las oscilaciones comienzan alrededor de la posicién de equi-
librio, desplazandose luego a una nueva posiciéon de signo negativo. También
puede observarse que se producen diferentes valores de derivas en las plantas
del edificio.

El analisis incremental dinamico (AID) es una variante del anterior, ya
que considera la aplicaciéon de un conjunto de acelerogramas, sin embargo se
diferencia de este en que el escalado se inicia desde un valor de aceleracion
maxima igual a la aceleracion de proyecto. Como con este valor seguramente
no se lograréa que se produzca la plastificacion global, se toma el valor méaximo
de los pardmetros de evaluacién, que puede ser la deriva global, las derivas
de plantas, la velocidad o la aceleracién relativa en un punto especifico de
la estructura y se grafica contra el valor de la aceleraciéon maxima que lo
produjo.

En el paso siguiente se incrementan los valores de las ordenadas del
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Figura 1.14: Anélsis ineléastico dindmico con acelerograma

acelerograma (alrededor de un 5%) y se aplica este en un nuevo anilisis,
obteniéndose nuevos pardametros del comportamiento que se grafican contra
la nueva aceleracion méxima. La aceleracién maxima se determina utilizando
el espectro de respuesta que produce el acelerograma escalado utilizado en
el anélisis, cuyo ejemplo se muestra en la Figura 1.16.

Una de las aplicaciones maés interesantes del anélisis incremental dinami-
co se obtiene al graficar los valores maximos de los cortantes en la base
contra los desplazamientos maximos del nivel de cubierta, para varias inten-
sidades de terremotos. La forma que presentan estas graficas son manifiés-
tamente similares a las adoptadas por la Curva de Capacidad obtenida en
el analisis con empuje incremental. En la Figura 1.17 puede observarse la
representacién conjunta de las curvas obtenida de un acelerograma escalado
gradualmente aplicando el procedimiento anteriormente descrito, nétese que
las curvas dindmicas se aproximan bastante a la Curva de Capacidad; por
esta razon a la curva obtenida del analisis incremental dindmico se le conoce
como Pushover dindmica.
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Figura 1.15: Resultados del analisis dindmico no lineal

Figura 1.16: Determinaciéon de la aceleracion del AID

Se continua aplicando el procedimiento hasta alcanzar el colapso de la
estructura, que se produce en el incremento de aceleraciéon para el cual la
pendiente de la curva es menor o igual que el 20% de la pendiente inicial,
que equivale a la rigidez inicial de la curva de capacidad obtenida del andlisis
con empuje incremental.

También es interesante comparar los resultados de IAD con la curva de
capacidad. En la Figura 1.18 se han colocado juntas ambas curvas, obsérvese
que ambas se solapan en la rama eléstica, pero que luego se produce una
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Figura 1.17: Curva de capacidad pseudo-estatica y dindmica

notable separacién. Esta caracteristica que serd posteriormente abordada,
permite la determinacién del factor de comportamiento q.

Figura 1.18: Curva AID y curva de capacidad

Conforme a lo anterior se desprende que el anélisis incremental dindmico
suele ser muy laborioso, puesto que requiere de gran cantidad de anélisis
que a su vez suelen llevar tiempo. Ademads se tiene que trabajar con un
grupo de registros por lo cual el trabajo se multiplica. Finalmente, el analisis
proporciona una enorme cantidad de datos, por lo que resulta muy tedioso
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el post-proceso de los mismos, sin embargo la informacién que proporciona
este tipo de andlisis es la mas completa y aproximada a la respuesta real de
las estructuras cuando son sometidas a terremotos.

1.4. Proyecto de secciones y nudos

En esta seccidén se exponen los detalles tipicos del proyecto sismorre-
sistente de edificios de hormigén armado. No se pretende hacer un estudio
exhaustivo, tan solo explicar como el detallado debe acompanar la filosofia
general de proyecto ductil de columnas, vigas y nudos, evitando sobre to-
do aquellos defectos originados por una comprensién deficiente del compor-
tamiento de los elementos durante la incursién en el rango inelastico. Es
importante considerar que todo el detallado debe conducir a que el fallo
global del edificio corresponda al de mecanismo de fallo de vigas y extremos
de columnas de planta baja, en resumen, que se propicie el fallo del tipo viga
débil columna fuerte.

Los procedimientos de anélisis de este trabajo son los cominmente em-
pleados tanto para las tipologias como para los materiales utilizados en el
proyecto. Sin embargo el detallado si que depende del tipo de material elegi-
do. En este trabajo se aborda el estudio de los edificios de hormigén armado,
por tanto a continuacién se estudiaran las pautas aplicadas en el detallado
de este tipo de material.

Para comenzar, es necesario distinguir entre los niveles deseados de proyec-
to sismorresistente. En zonas cuya amenaza sismica es muy elevada, cabe
esperar que durante la vida til de la estructura, esta pudiese llegar a estar
sometida a uno o varios terremotos severos, o mas apropiadamente, terremo-
tos de rara ocurrencia. En estos casos las normas de proyecto fijan de forma
més o menos clara dos estados limite de proyecto, el estado limite que permita
la ocupacion inmediata del edificio y el estado limite que evite las pérdidas
humanas. Para ambos estados limites debe garantizarse el buen compor-
tamiento estructural local y global y la manera adecuada de conseguirlo es
mediante elementos y conexiones dictiles. Sin embargo es necesario indicar
que esta tltima es una condicién necesaria pero no suficiente para garantizar
que una estructura sea ductil, puesto que si la tipologia no lo fuese, las mejo-
ras en el detallado de los elementos no conducird a un incremento efectivo
de la ductilidad, (Vielma et al., 2007¢c,d).

La manera de proyectar una estructura porticada con un adecuado com-
portamiento sismorresistente, se fundamenta en producir columnas muy re-
sistentes y rigidas, de manera que practicamente se mantengan en el rango
elastico, conjuntamente con vigas con bajos niveles de reserva de resistencia.

Seguidamente se presenta un resumen de los aspectos mas relevantes
del detallado de secciones de hormigén armado con la finalidad de obtener
elementos ductiles que a su vez garanticen un comportamiento global ductil.
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Tabla 1.1: Comparacion de los niveles de proyecto del EC y de las normas
de Estados Unidos

| Eurocodigo 8 | IBC y ACI-318 |
Clase de ductilidad baja Ordinario
Clase de ductilidad media Intermedio
Clase de ductilidad alta Especial

1.4.1. Detallado de secciones

El detallado sismorresistente de secciones se ha subdividido en vigas y en
columnas. Para cada uno de estos se ha desarrollado todo el procedimiento
que comprende desde el dimensionado de secciones hasta el detallado del
acero longitudinal y transversal.

Antes de describir los procedimientos aplicados en el dimensionado y
detallado de vigas columnas y nudos, es necesario definir unos tramos de las
estructuras que son de especial interés. Estos tramos se conocen como zonas
criticas.

Las zonas criticas son tramos de las estructuras en los que tienen lugar
la disipaciéon de la energia. En las estructuras porticadas la disipaciéon de
energia se produce tnicamente bajo los efectos de la flexién; la disipacion
tiene lugar debido a la flexiéon alternante de los extremos de los elementos.
Por esta razén, las zonas criticas se ubican en los extremos de los elemen-
tos estructurales, siendo por tanto proximas a las juntas de las vigas y las
columnas. Con la finalidad de que la disispacién de la energia se realice de
forma estable, deberé garantizarse que los elementos dispongan en las zonas
criticas de suficiente ductilidad.

El dimensionado y detallado de las secciones de los elementos de hormigén
armado se realiza procurando satisfacer los requerimientos globales de com-
portamiento sismorresistente. Estos requerimientos dependen la amenaza
sismica al que estardn sometidos los edificios. En el Eurocodigo 8 apare-
cen definidos tres niveles de proyecto sismorresistente, clasificados conforme
al nivel de ductilidad que se espera lleguen a desarrollar los edificios. En
la Tabla 1.1 se muestran los niveles de proyecto sismorresistente del EC-2
(CEN, 2001) y del EC-8 (CEN, 2003) conjuntamente con sus equivalentes
definidos en las normas de los Estados Unidos (ACI318-05, 2005; IBC-2006,
2006).

A pesar que los niveles de proyecto sismorresistente de las normas citadas
tienen préacticamente los mismos objetivos, debe senialarse que el Eurocodigo
contiene prescripciones de dimensionado y detallado mucho maés exigentes.
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1.4.1.1. Detallado de Vigas

Las vigas cumplen dos funciones principales dentro de un sistema por-
ticado: la primera es la de transmitir las cargas desde los forjados hacia
las columnas; la segunda es la de arriostrar los extremos de las columnas
limitando, de esta manera, los desplazamientos horizontales de los edificios.
Dada esta doble funcién, su proyecto se convierte en un paso critico en el
proyecto sismorresistente de un edificio porticado, puesto que su dimension-
amiento y sus detalles de armado condicionan, en gran medida, al de los
otros componentes de la estructura (columnas y nudos).

Existe la tendencia generalizada de calcular las vigas con una resistencia
superior a la que realmente se requiere, bajo la creencia errénea de que tal
decision favorece el comportamiento sismico global del portico. En realidad,
esta decision tiene como resultado la reducciéon de la capacidad ductil del
portico, puesto que la alta resistencia de las vigas puede provocar el fallo
anticipado de las columnas. La explicacion es que en los porticos con vigas
fuertes es probable que se concentre el dano en los extremos de las columnas,
lo que puede transformar la estructura en un mecanismo, antes de que se
produzca el dano concentrado en las vigas. En resumen, el proyecto de las
vigas debe tener un doble objetivo: por una parte asegurar que la estructura
tenga la resistencia suficiente para soportar las cargas de gravedad y, por otra,
garantizar que los poérticos tengan la ductilidad estructural adecuada para
que se comporten satisfactoriamente bajo la accién de las fuerzas sismicas.

Generalmente, el dimensionamiento de las vigas se puede efectuar verif-
icando, primeramente, la capacidad de las secciones para soportar la accién
exclusiva de las cargas de gravedad. Posteriormente, a estas secciones se les
aplica la combinacién normativa de cargas de gravedad y accidentales para
verificar el armado; si éste no satisface las cuantias admisibles o no es posible
emplazar las armaduras dentro de la viga, se procede a incrementar la secciéon
de la viga. Luego se recomienda realizar la verificaciéon sismica de la estruc-
tura. Esta consiste en determinar los desplazamientos horizontales maximos
probables debidos a la aplicacién del espectro de proyecto correspondiente
al emplazamiento del edificio. A partir de éstos es posible determinar las
derivas de las plantas, que deben mantenerse por debajo de ciertos limites.
Si dichos desplazamientos horizontales superan el valor maximo admisible,
es preciso redimensionar la estructura haciéndola mas rigida, concretamente
incrementando las dimensiones de las columnas y manteniendo las dimen-
siones de las vigas. De esta manera se garantiza que las secciones obtenidas
cumplen con la recomendaciéon de columna fuerte viga débil.

Otra de las recomendaciones a considerar en el dimensionamiento de
vigas se refiere al canto de las mismas, tratdndose de evitar la utilizacién de
las vigas cuyo ancho es mayor que la profundidad, cominmente conocidas
como vigas planas. Estas quedan embebidas dentro del forjado, lo que las
convierte en atractivas desde el punto de vista arquitecténico y convenientes



1.4. Proyecto de secciones y nudos 23

desde el punto de vista constructivo ya que permite un ahorro considerable
de materiales y mano de obra. Sin embargo, su rigidez a flexiéon es muy
baja, por lo que es necesario incrementarla ensanchando la seccién. Esta
medida hace que parte de la secciéon de la viga quede fuera de la columna,
lo que no es recomendable puesto que no se garantiza el confinamiento y
el anclaje necesarios en la zona de la junta. En la Figura 1.19 se muestran
las recomendaciones de dimensionamiento para el caso de vigas planas que,
evidentemente, dependen de las dimensiones méximas de las columnas sobre
las que se apoyan.

Figura 1.19: Limites de las dimensiones para vigas planas

En cuanto a la cantidad de acero longitudinal de las vigas, esta debera
garantizar que el momento de plastificacién sea mayor que el momento de
agrietamiento. El refuerzo minimo que garantiza esta condicion serd igual a
la cantidad de acero capaz de producir una fuerza de tensién igual a la fuerza
de tension cuando falla el hormigén. Por tanto la expresion para calcular la
cuantia minima pp,;, de refuerzo en vigas es:

As,min 07 5fctbht 07 5fctm
bd bdfyx fyk

donde f. es la resistencia de traccion del hormigon, feun, es el valor medio a
los 28 dias de la resistencia de tracciéon del hormigén; b, hy y d son el ancho,
la altura de la secciéon transversal de la viga y el brazo mecanico, respectiva-
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mente. Finalmante, f,) es el valor nominal del esfuerzo de plastificacion del
acero. En ningan caso, el acero longitudinal a colocar en vigas serd menor
que 2 barras de 14 mm de didmetro.

La cantidad méxima de acero a traccion pi mq, de una viga de hormigén
estd dada por la expresion:

_ Asmaz - 0,0018

= —)T = 1.2
Plmazx bd P2 Elle fy ( )

siendo rhog la cuantia de acero a compresion y ji4 la demanda de ductilidad
de rotacién de la cuerda de los elementos primarios en los que ha ocurrido
la plastificacién.

La expresion anterior es restrictiva respecto de las cuantias de acero a
colocar en la capa superior de las vigas en las zonas criticas, especialmente
para aquellos edificios que se proyectan para DCH (clase de ductilidad alta,
por sus siglas en inglés), ver Figura 1.20.

Una de las caracteristicas de las vigas de los edificios proyectados apli-
cando normas sismorresistentes, es que las cuantias del armado negativo
son superiores debido a las combinaciones de acciones de gravedad y sis-
micas, mientras que las cuantias del armado positivo se limitan de manera
que la seccion de la viga tenga capacidad de soportar cargas ciclicas (cargas
reversibles). Las cuantias minimas de las armaduras longitudinales se de-
terminan considerando también las limitaciones por fisuracién. En cuanto a
los solapes, las recomendaciones generales indican que la armadura positiva
debe solaparse dentro de la zona confinada préxima a los nudos, mientras
que la negativa en la zona no confinada (tramo central).

La armadura transversal de las vigas esta condicionada primeramente por
la predefinicién de la zona en la que se espera que se concentre el dano de los
elementos. Dichas zonas no deben estar proximas a los nudos pero tampoco
deben encontrarse en la zona central del vano; la ubicacién deseable es la zona
intermedia entre las anteriormente mencionadas. Para ello, es importante
disponer de un buen confinamiento en las proximidades de la junta, que
se logra densificando los cercos. Generalmente, esta misma disposiciéon de
cercos también asegura la armadura transversal necesaria que garantiza la
capacidad a cortante de la viga. Sin embargo, siempre es necesario verificar
dicha armadura y, si resulta insuficiente, se recomienda utilizar cercos con
un nimero mayor de ramas.

La aplicacion de los preceptos normativos sobre el armado de las vigas
de hormigén armado pretende garantizar la transmision de las cargas a pe-
sar de que los extremos del elemento hayan plastificado. Por ejemplo, en la
Figura 1.20 se resumen los detalles tipicos de armado de vigas contenidos
en el EC-8. Se puede observar que se cuida especialmente el confinamiento
de las zonas criticas, definidas en ambas normas como los tramos de vigas
proximos a los nudos, que tienen una longitud de dos veces el canto de las
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HDC (EC-8): Clase de ductilidad alta

Figura 1.20: Recomendaciones de armado de vigas segun el EC-8 para duc-
tilidad alta

vigas. En la Figura 1.21 se muestra una el detalle de armado de una viga,
en el que debe resaltarse el intercalado de los ganchos de los estribos y su
doblado en &ngulo de 135°.
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Figura 1.21: Detalle de armado transversal de vigas, con el doblez de los
ganchos a 135°

Finalmente, las zonas criticas de las vigas, en las que el confinamien-
to juega un papel decisivo, se ubican en la proximidad de las juntas viga
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columna y tienen una longitud de 2 veces la altura de la viga.

1.4.1.2. Detallado de columnas

Las columnas son los elementos de la estructura que deben tener una
resistencia y rigidez alta, con la finalidad de evitar que se generen mecanismos
parciales o globales inestables ante cargas laterales. Con esta finalidad, se
deben dimensionar y detallar las columnas, de manera que su capacidad sea
siempre superior a la de las vigas de las plantas que las primeras conectan.

Para proyectar columnas con un comportamiento sismico eficiente, es
preciso tener en cuenta los criterios que se resumen a continuacion:

» La carga méaxima correspondiente a las combinaciones prescritas por
las normas sin tener en cuenta las fuerzas simicas, debe producir una
tension maxima en la seccion bruta de la columna que no supere el
30 % de la resistencia nominal a compresion del hormigon.

» La cuantia minima de armadura longitudinal no debe ser inferior al
1% del area de la seccion total.

= La cuantia méxima de armadura longitudinal no debe sobrepasar el
4% del area de la secciéon total. La razén para limitarla es que, para
cuantias muy altas, se produce el fallo de la seccién por aplastamiento
del hormigén, la deformacién ltima se reduce y, por tanto, el compor-
tamiento es menos ductil.

» Las dimensiones de la seccién transversal de una columna deben ser
tales que permitan la adecuada disposiciéon de la armadura longitudinal
de la viga o vigas que convergen en él, asi como alcanzar el desarrollo
de la capacidad resistente necesaria a cortante tanto en el nudo viga-
columna como en las zonas de confinamiento.

Por regla general, para edificios proyectados en zonas de alta amenaza
sismica, el armado longitudinal de las columnas debera ser simétrico y uni-
forme en todas las caras. Ademés, el proyecto de las columnas se realiza
bajo la hipodtesis de que el recubrimiento puede llegar a perderse cunado
alcance su resistencia dltima. Por esta razén es muy importante que se le
proportcione un adecuado confinamiento al niicleo central. El confinamien-
to se logra mediante la contribucién del acero longitudinal y transversal,
siendo determinante la resistencia de plastificacién del acero, el numero de
armaduras longitudinales, los didmetros y la separacién de los cercos. Logi-
camente las zonas criticas son de especial importancia a la hora de proyectar
el confinamiento, ya que en estas zonas suele localizarse el dano, producto del
estallido del recubrimiento, la plastificacién de las armaduras longitudinales
y de los cercos, asi como el pandeo de las armaduras longitudinales como
producto de la pérdida de los cercos.
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En la disposicion de la armadura longitudinal han de tenerse en cuenta
los siguientes aspectos:

= La armadura longitudinal debe disponerse uniformemente espaciada y
distribuida en el perimetro de la columna, con una separacién inferior
a 20 cm o a un tercio de la longitud de la cara en la que se coloca.

= El refuerzo longitudinal de las columnas también contribuye a la re-
sistencia a cortante dentro del nudo, sustituyendo la armadura transver-
sal de las vigas que no puede colocarse dentro del nudo.

= Se recomienda la utilizacion de didmetros iguales para las armaduras
longitudinales, evitando la aglomeracién de grupos de barras en las
esquinas que, si bien son eficientes en el caso de cargas de gravedad, no
lo son para cargas ciclicas, pues no se aprovecha de manera eficiente la
adherencia entre el acero y el hormigon.

= Se recomienda la utilizacién de armaduras completas a lo largo de toda
la longitud de cada nivel. En caso de ser necesarios, los solapes deben
realizarse con suficiente longitud de solapamiento y, preferiblemente,
en el tercio central de la columna.

Es importante aclarar que si bien en el Eurocédigo 8 se permite una cuan-
tia maxima del 4 %, es muy dificil en la practica alcanzar este valor, dado
que exige una gran concentraciéon de armaduras longitudinales en la seccion,
que seria tecnologicamente dificil colocar tal cantidad de armaduras. El pro-
blema se complica aun mas si se considera el problema del proyecto de los
nudos viga columna, dado que la aglomeracion de armaduras de las clumnas
pudiesen llegar a complicar el hormigonado de esas zonas tan delicadas.

La armadura transversal obedece a cuatro criterios. El primero considera
la resistencia al esfuerzo cortante; el segundo, la restriccion de pandeo de
la armadura longitudinal; el tercero, el confinamiento efectivo del nicleo de
hormigén; y, el cuarto, la resistencia de las armaduras longitudinales que
pudiesen ser solapadas en una seccién. Al igual que en las vigas, en las
columnas se requiere densificar el armado transversal en las zonas criticas,
cuya longitud estd definida como la mayor de las longitudes resultantes que
se pueden observar en la Figura 1.22. En esa Figura se muestra un detalle
tipico del armado transversal de las columnas de edificios emplazados en
zonas de alta amenaza sismica.

Al igual que en el caso de las vigas, en la Figura 1.22 se presenta un
resumen con las recomendaciones generales del EC-8 relativas a los detalles
de armado de las columnas de los edificios emplazados en zonas de alta sis-
micidad. Se debe resaltar que en la mayoria de las normas se coincide en el
tema del confinamiento, logrado mediante la distribuciéon del acero transver-
sal en las zonas criticas proximas a los nudos y mediante el arriostramiento
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Figura 1.22: Recomendaciones de armado de columnas segun el EC-8 para
ductilidad alta

de las armaduras longitudinales mediante cercos. Otro aspecto importante
consiste en asegurar la dimensiéon minima de las secciones transversales de
las columnas, que en el EC-8 es de 25 cm. No6tese que a pesar de que existen
algunas normas que favorecen el solape dentro del nudo, el EC-8 no lo per-
mite en esta zona. De esta forma, el EC-8 trata de evitar que, al plastificar la
seccion, el acero longitudinal pudiese ser arrancado del nicleo de hormigon
confinado.

En resumen, el dimensionamiento de las columnas guarda similitud con el
de las vigas de las estructuras porticadas sometidas a flexién. Fundamental-
mente, su objetivo es el de lograr que la capacidad a flexién de las columnas
sea superior a la demanda y de mantener su comportamiento elastico per-
manente ante esfuerzos cortantes. La aplicacién de esta filosofia de dimen-
sionamiento conduce frecuentemente a secciones con una elevada reserva de
resistencia.

Otro objetivo importante del dimensionamiento de las columnas es el de
evitar la formacién simultanea de rétulas plasticas en su parte superior y en
su base. En caso contrario, todas las columnas de un mismo nivel podrian
alcanzar la plastificacion en sus extremos, formandose un mecanismo ante la
accion de las fuerzas horizontales.

En la Figura 1.23 se muestran las recomendaciones para el solape de la ar-
madura longitudinal para zonas de alta sismicidad. Como se puede apreciar,
las zonas recomendadas procuran que los solapes se alejen de las juntas viga
columna, de esta manera se evita que las zonas en las que se concentra gen-
eralmente el dano sismico presenten una gran aglomeracién de armaduras,
que llegase a propiciar el comportamiento indeseado de la columna ante car-
gas ciclicas, y sobre todo se evita que las armaduras pudiesen ser arrancadas
del nucleo confinado de hormigén al perderse el recubriniento y fallar los
Cercos.

En la Figura 1.24 se muestran las diferentes disposiciones de acero transver-
sal ubicado en columnas con diferente armadura longitudinal. Nétese que
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Figura 1.23: Recomendaciones para el solape del acero longitudinal para
zonas de alta sismicidad
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Figura 1.24: Detalle de armado transversal de columnas, con el doblez de los
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en las columnas todas las armaduras longitudinales aparecen arriostradas
mediante cercos con ganchos a 135°, siendo necesario que estos ganchos se
alternen a lo largo de toda la altura de la columna. Obsérvese ademads que
en columnas cuadradas proyectadas para zonas de alta amenaza sismica, es
recomendable distribuir el acero de refuerzo de forma simétrica y uniforme
en todas las caras.

1.4.2. Detallado de juntas

Una de las hipotesis utilizadas durante el anélisis sismico de las estruc-
turas asigna un comportamiento rigido a las juntas viga-columna. Sin embar-
go, es facil suponer que durante la accién de cargas ciclicas provocadas por
los terremotos puede degradarse la condicion de las juntas, produciéndose
el fallo por cortante o la extracciéon de las armaduras longitudinales de las
vigas. La consecuencia de la pérdida de rigidez de las juntas es el incremento
de los desplazamientos laterales y por ende el incremento del dafio trans-
mitido a las columnas, no en vano, se considera que el fallo catastrofico de
edificios durante terremotos fuertes recientes, ha tenido mucho que ver con
el adecuado comportamiento sismorresistente de las juntas viga-columna.

Las juntas viga-columna han de considerarse como zonas criticas en los
porticos sometidos a la accién de fuerzas sismicas. Dichas fuerzas originan
cortantes horizontales y verticales en las caras de las juntas, cuyas magni-
tudes suelen ser varias veces mayores que las que actiian sobre las vigas y
las columnas adyacentes. Los momentos que se producen en las vigas y en
las columnas hacen que la armadura longitudinal de ambos elementos se en-
cuentre sometida a traccién en una cara y a compresion en la otra, por lo que
debe disponer de la adherencia suficiente para resistir el gradiente de ten-
sion. Por lo tanto, el dimensionamiento de las juntas debe ser muy cuidadoso
dada su funcién de transmitir las cargas desde las vigas hacia las columnas.
Existe evidencia del colapso de edificios de hormigén armado durante sismos
fuertes debido, fundamentalmente, al fallo de las conexiones viga-columna.

Los criterios usualmente aplicados para proyectar adecuadamente las jun-
tas son los siguientes:

» La capacidad de la junta debe ser, al menos, igual que la demanda
existente en la zona de la viga adyacente en la que se prevé que se
concentre el dano durante un terremoto.

s Kl comportamiento de la junta no debe perjudicar la capacidad de las
columnas que concurren al mismo.

= Es necesario que, bajo la accién de sismos moderados, la junta man-
tenga su comportamiento dentro del rango elastico.

s La deformacion de las juntas no debe contribuir a incrementar el de-
splazamiento lateral del nivel al que pertenece.



1.4. Proyecto de secciones y nudos 31

= Kl refuerzo necesario para garantizar el comportamiento adecuado de
las juntas no debe producir dificultades constructivas.

En resumen, el proceso de dimensionamiento tiene como objetivo obtener
juntas cuyo comportamiento se mantenga en el rango elastico, sin detrimen-
to del comportamiento de las columnas y vigas adyacentes. El dimension-
amiento adecuado se consigue mediante la aplicacién simultdnea de criterios
de comportamiento global y de criterios de armado adecuados para los el-
ementos que convergen en la junta, a fin de lograr que éste disponga del
confinamiento necesario para que se puedan transmitir las fuerzas. Esto es
muy importante, debido a la especial atencién que prestan las normas a los
elementos estructurales en las zonas préximas a las juntas, donde generale-
mente se alcanza una alta concentracion de armaduras tanto longitudinales
como transversales.

En la Figura 1.25 se muestra como la acumulacién de armadura longitu-
dinal procedente de las vigas y de las columnas que concurren en las juntas,
asi como del refuerzo transversal de las columnas, puede producir la acumu-
laciéon de armaduras dentro del nicleo. En algunos casos, es posible que se
llegue a la situacion extrema en la que dichas armaduras no puedan situarse
fisicamente dentro del nucleo. También existe la posibilidad de que no se
pueda realizar el hormigonado debido al tamano maximo del arido y que sea
necesario ampliar las secciones de los elementos.

Entre las verificaciones que se deben realizar a las juntas viga-columna
una de las méas importantes es la de la longitud de anclaje de las armaduras
longitudinales de las vigas, sobre todo cuando se trata de juntas exteriores.
La pérdida de anclaje puede causar que la junta no se comporte de forma
rigida, como fue originalmente considerado en el anélisis y que se produzca
en el interior de esta la plastificaciéon que se esperaba que ocurriese en los
extremos de las vigas. Esta condicién requiere que se ajuste la dimensién de
la columna en la direccion de las vigas (h.); en el caso especifico de las colum-
nas exteriores, deberd garantizarse el espacio necesario para que se puedan
colocar las patillas de anclaje de las armaduras longitudinales de las vigas.
En general, las juntas con un dimensionado y detallado inaducuado presen-
tan problemas de pérdida de adherencia bajo cargas sismicas, presentando
una pobre capacidad de disipacién de energia y una considerable pérdida de
rigidez.

La dimensién h. suele ser muy exigente cuando se trata de estructuras
proyectadas para satisfacer los requerimientos de clase de ductilidad alta
(DCH), teniendo que redimiensionar las columnas en la fase de detallado.
Para requerimientos menos exigentes, por ejemplo para clase de ductilidad
media (DCM) los valores de suelen ser un 25 % mas bajos que para DCH. En
general, el detallado de las juntas ternina siendo conservador, dado que en
la verificacion de la dimension h. no se considera la contribucién favorable
de las patillas de anclaje de las armaduras longitudinales de las vigas.
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Figura 1.25: Acumulaciéon de armaduras en un nodo tipico de estructura
porticada

El mecanismo de transmision de las fuerzas dentro de las conexiones
columna-viga suele ser poco estudiado y las tensiones que se producen son
verificadas pocas veces durante la fase de proyecto, posiblemente por conside-
rarse que los elementos que convergen en las juntas estan bien dimensionadas
y son capaces de resistir eficientemente las cargas. Sin embargo, el colapso de
edificios debidamente proyectados, ocurrido durante sismos fuertes durante
las dos ultimas décadas, han puesto en evidencia la gran importancia del
efecto del comportamiento de las conexiones viga-columna sobre la respues-
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ta global de los edificios.
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Figura 1.26: Detalle en a) planta y b) alzado del armado tipico de una junta
exterior viga-columna

En la Figura 1.26 se muestran los detalles del armado de una junta viga-
columna tipica, proyectada para ductilidad alta. A pesar de que la junta
es exterior, puede notarse la aglomearacién de armaduras procedentes de
las columnas y de las vigas. Es importante lograr que el detallado de los
elementos que convergen a una junta no dificulte el hormigonado de la misma
por aglomeracién de armadura, sin perder de vista que dentro de las juntas es
necesario anclar adecuadamente las armaduras longitudinales que provienen
de las vigas. Notese ademés en la Figura anterior, que las armaduras de
refuerzo transversal de las columnas se disponen aun dentro de las juntas,
conservando la separacion correspondiente a las zonas criticas, a pesar de que
dentro de las juntas las armaduras longitudinales de las columnas reciben
arriostramiento lateral adicional por parte de las armaduras provenientes
de las vigas. Esta tltima condicién no se repite en el caso de las vigas que
concurren a las juntas, en las que el refuerzo transversal no se mantiene
dentro de las juntas.






Capitulo 2

Proyecto conceptual y proyecto
por prestaciones

2.1. Introduccién

El éxito del proyecto sismorresistente depende fuertemente de la con-
cepcion inicial de la estructura. En este paso se considera el sistema que
va a soportar y transmitir las cargas desde la superestructura hacia las ci-
mentaciones. Si las relariones entre los elementos permite una transmisiéon
directa de las fuerzas sismicas, la labor de dimensionado y detallado de el-
ementos se puede realizar de forma eficiente. En este capitulo se ofrece un
resumen de los preceptos de proyecto conceptual; estos preceptos se fun-
damentan en la regularidad de las estructuras y recogen recomendaciones
normativas y recomendaciones extraidas de los fallos observados durante
terremotos recientes. También se presentan en este Capitulo algunos concep-
tos aplicados en el proyecto por prestaciones de estructuras, que marca un
enfoque novedoso y que actualmente es considerado como el mas adecuado
para el proyecto sismorresistente de estructuras y que son necesarios para
comprender mejor los procesos de anélisis y evaluaciéon de la capacidad de la
estructura.

2.2. El proyecto conceptual

El fallo catastréfico de algunos edificios durante los terremotos fuertes
ocurridos la década pasada han puesto en evidencia los efectos indeseables
de la irregularidad estructural. Muchos de esos fallos han podido evitarse o al
menos minimizarse, si las estructuras hubiesen recibido una mayor atencién
en cuanto a la interaccién de sus elementos estructurales y no estructurales
bajo la accion simultanea de cargas de gravedad y cargas sismicas. El proyec-
to conceptual es por tanto una actividad en la que se aplica un conjuto de
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preceptos normativos que buscan reducir la irregularidad de las estructuras,
logrando que estas tengan un comportamiento no condicionado por el fallo
global o por un conjunto de fallos locales que pueden llegar a conducir al
fallo global o condicionan el comportamiento de la estructura. Por tanto, el
proyecto conceptual es una actividad de la que va a depender en gran medida
el éxito del proyecto sismorresistente.

El principal objetivo del proyecto conceptual es lograr que las estruc-
turas sean capaces de soportar la acciéon de los terremotos sin que se formen
mecanismos inestables que propicien el fallo global o colapso de la estructura.
La respuesta de la estructura va a depender fuertemente de la configuracion
de la misma, lo que condicionard qué elementos serdn més solicitados y de-
beran tener una ductilidad mayor y qué elementos son més importantes,
desde el punto de vista de su relaciéon con la estabilidad con otros elementos
o simplemente con la estabilidad global de la estructura.

Esto implica que las estructuras con miltiples niveles deben presentar
un patréon de degradacion en el que el dano se produce en la base de las
columnas de planta baja y en los extremos de las vigas de los diferentes
niveles, asegurandose de esta forma que no aparezca el indeseado mecanismo
inestable, en el que el dano se concentra en los extremos de las columnas
de planta baja, véanse las zonas sombreadas de la Figura 2.1. El mecanismo
deseado de fallo se consigue cumpliendo con el precepto necesario, pero no
suficiente, de columna fuerte y viga débil.
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Figura 2.1: Mecanismos de edficio de multiples niveles a) Mecanismo de
rotacion de vigas y b) Mecanismo de planta baja débil

El proyecto conceptual de una edificio determina la manera como los
desplazamientos y la energia se distribuyen entre los diferentes elementos
que constituyen la estructura. La flosofia actual de proyecto sismorresistente
recogida en la mayoria de las normas se fundamentan en el proyecto por ca-
pacidad, que no busca sino garantizar que la resistencia de los elementos sera
mayor o igual que la demanda que imponen las acciones externas. El proyec-
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to por capacidad es aplicado en la fase de dimensionamiento y detallado de
los elelmentos, sin embargo su efectividad estd relacionada con el proyecto
conceptual del edificio.

Gracias al proyecto conceptual, es posible anticipar hacia qué elementos
seran dirigidas las maximas de mandas de desplazamiento o de disipacién
de energia. Fardis (Fardis, 2009) senala los criterios siguientes a la hora de
seleccionar dichos elementos:

= La ductilidad que los elementos seran capaces de desarrollar

= La importancia que los elementos tengan sobre la estabilidad de otros
elementos estructurales, o para la estabilidad global de la estructura

= La accesibiliadad del elemento a la hora de repararlo o de sustituirlo
por otro elemento encargado de cumplir sus funciones estructurales.

La jerarquia anterior determina el orden en el cual los elementos de-
beran ir alcanzando el rango ineléstico. El proyecto por capacidad pasa a
ser realizado consecuentemente de la siguiente manera: una vez identifiacdos
los elementos o zonas de especial importancia se calcula la fuerza resistente
por procedimientos de capacidad sobre los elementos adyacentes clasificados
como menos importantes. Las fuerzas resistentes del primer grupo de elemen-
tos se determinan de forma que el grupo de elementos secundarios agoten en
primer término su capacidad, de tal forma que se lleguen a comportar como
una especie de escudo.

Todo lo anteriormente expuesto se taduce en que deberd contarse con una
linea resistente vertical lo suficientemente resistente y rigida. En edificios de
miltimples plantas, la distribucién de la demanda inelastica suele distribuirse
a lo largo de todas las plantas. Para que esto sea cineméticamente admisible
en una estructura de nudos rigidos, los nudos de las columnas deberédn per-
manencer completamente alineados, lo que impone las siguientes condiciones
a los elementos verticales:

= Los elementos verticales deberan mantenerse en rango eléstico desde
la base hasta la cubierta

= Los elemenos verticales deberan rotar en la base, gracias a la plas-
tificaciéon de los extremos inferiores de las columnas de planta baja
o mediante la rotaciéon de la estructura como cuerpo rigido, lo cual
traerfa como consecuencia problemas en las cimentaciones

Bajo estas condiciones, tan solo seria posible alcanzar grandes desplaza-
mientos horizontales si se produce la plastificaciéon de los dos extremos de
las vigas de cada una de las plantas del edificio. Este patréon de plastifi-
cacion corresponde a la mas amplia distribucién posible de la demanda de
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desplazamientos y disipacion de energia a lo largo de la estructura. Conse-
cuentemente, proporciona la menor demanda de desplazamientos y de disi-
pacion de energia por elemento individual.

En el caso general para el cual se produce la plastificacién en la base de
las columnas y en los dos extremos de las vigas, las rotaciones de las cuerdas
tanto de las columnas como de las vigas son aproximadamente iguales al
desplazamiento del nivel de cubierta dividido por la altura total del edificio,
que como se verd més adelante, es un coeficiente que permite evaluar el
comportamiento sismico de los edificios y se conoce como deriva global.

La demanda de ductilidad de rotaciéon de la cuerda ug de los elementos,
es un parametro que también permite evaluar la adecuaciéon del proyecto
sismorresistente. Se calcula de la siguiente manera:

O

- v 2.1
1o 7, (2.1)

siendo 6, la rotacién dltima de la cuerda y 6, la rotacién de plastificacion,
definidas como:

ou
bu= 7 (2.2)
0y

Al sustituir las dos expresiones anteriores en la Ecuacion 2.1, se obtiene:

Su
o =1 = s (2.4)
H
siendo ps la ductilidad de desplazamiento, que en el proyecto sismorresistente
actual suele se igual o muy préxima al valor del factor de comportamiento
aplicado ¢ (Vielma et al., 2007a).

En la siguiente seccién se estudiaran los casos de irregularidad estruc-
tural. Es importante indicar que una estructura puede tener un tipo de ir-
regularidad o la combinacién de varios tipos de irregularidades, que tienden
a complicar la respuesta sismica, por lo que debera considerarse esta posi-
bilidad a la hora de llevar a cabo el anélisis y el proyecto.

2.3. Regularidad estructural
La regularidad estructural contempla aspectos relacionados con la con-

figuracion geométrica, la distribucién de las masas y de los elementos re-
sistentes, asi como también la presencia de elementos que puedan llegar a
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alterar la respuesta global. La regularidad estructural es enfocada en el Eu-
rocodigo 8 bajo una serie de recomendaciones directas y que si bien no abar-
can la totalidad de los casos que pueden llegar a presentarse, proporcionan al
proyectista un marco minimo de prescripciones que se listan a continuacién:

= Las estructuras deben ser sencillas, permitiendo una clara transmision
de las fuerzas desde el sistema de forjados hasta las cimentaciones.

» Las estructuras deben mantener una uniformidad general (en planta y
en alzado, de rigidez y de masas) que les permita evitar la concentracion
de esfuerzos o de altas demandas de ductilidad.

= En el caso de los edificios no uniformes en planta, el proyectista debe
subdividir el edificio en estructuras dindimicamente independientes, me-
diante la disposicién de juntas estructurales. En todo caso, la respues-
ta de los cuerpos independientes resultantes deberd ser verificada para
evitar los problemas asociados con el golpeteo.

= La distribucién de masas en las plantas debe garantizar que no se
generen grandes excentricidades para reducir, de esta manera, el efecto
de la torsién global de la estructura.

= En la mayoria de los casos, los edificios que se proyectan de acuerdo con
patrones de simetria, tienden a mantener los criterios de uniformidad
en planta y alzado mencionados anteriormente.

= Se recomienda incorporar elementos que aseguren un alto grado de
redundancia de las estructuras, para que tengan la capacidad de redis-
tribuir los momentos sin pérdida de estabilidad.

= Las estructuras deben ser capaces de soportar acciones sismicas que
actien en cualquier direcciéon. Para asegurar el cumplimiento de este
precepto, el sistema estructural debe tener caracteristicas resistentes
similares en ambas direcciones.

= Si el proyectista decide reducir la accién sismica que actua sobre la
estructura incrementando el periodo fundamental de ésta lo que podra
conseguir reduciendo la rigidez lateral de la misma , debera garantizar
que los desplazamientos se mantengan dentro del rango admitido por
la norma.

= En aquellos edificios en los que los efectos de la torsién sean inevitables,
se recomienda prever elementos resistentes adicionales en la periferia
de la planta o incrementar la resistencia de los elementos existentes,
puesto que es donde suelen concentrarse las mayores demandas por
torsiom.
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= Los forjados, incluyendo el de cubierta, deben ser dimensionados para
garantizar la uniformidad en la transmision de las fuerzas sismicas ha-
cia los elementos resistentes verticales (columnas y/o pantallas a cor-
tante). Para ello, dichos forjados deben comportarse como diafragmas
de gran rigidez. Debe prestarse especial atencion a los forjados que se
colocan a diferentes niveles, puesto que pueden dar origen a torsién o
a lineas de columnas cortas.

= Debe cuidarse el dimensionamiento de las secciones de los elementos
de conexién entre los forjados y los elementos estructurales verticales
asi como sus detalles de armado.

= Un cuidado especial requieren los forjados con grandes aberturas, sobre
todo cuando éstas se encuentran ubicadas hacia las zonas de conexion
con los elementos resistentes verticales.

» La contribucién de la rigidez lateral de los elementos secundarios nunca
debe superar el 15 % de la rigidez lateral del edificio.

Todas estas medidas tienen como objetivo, garantizar por una parte, la
integridad del sistema estructural en general y, por otra parte, asegurar que
la estructura se comporta de acuerdo con el modelo de calculo utilizado. A
pesar de los efectos indeseados que inducen las irregularidades, el EC-8 no
desaconseja explicitamente el proyecto de estructuras irregulares. Sin embar-
go, aplica unos factores de penalizacién que son incluidos en la determinacion
de los factores de comportamiento g¢.

En conclusion, los criterios relacionados con la tipologia estructural afectan
a los factores de comportamiento. Esto significa que a medida que la estruc-
tura es mas irregular es de esperar que su comportamiento dictil empeore,
por lo que se aplica un factor de reduccién menor, con el consecuente in-
cremento de las fuerzas sismicas de proyecto. El incremento de las fuerzas
sismicas de proyecto hace que inevitablemente las secciones resistentes de
los elementos verticales deban incrementarse, tanto para permitir el control
de las derivas de entrepiso, como para proporcionar mayor seccidon resistente
frente al sismo.

2.3.1. Regularidad en planta

Se recomienda que la forma general de la planta sea un poligono convexo
cerrado. Si existen entrantes céncavos, debe examinarse cuidadosamente el
efecto de éstos sobre el resto de la estructura. Se recomienda evitar plantas
con formas abiertas en forma de L, H, C o X, tal como se muestran en la
Figura 2.2, ya que los extremos de los diferentes cuerpos del edificio deben
tener una rigidez en el plano que, al menos, iguale la rigidez del cuerpo
central (Barbat et al., 2007; Oller et al., 2005). De esta manera es posible
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garantizar el comportamiento del forjado como diafragma rigido. Ademés, la
presencia de elementos salientes en planta causa el alejamiento entre el centro
de rigidez y el centro de masas, por lo que se hace inevitable el efecto de la
torsion, que afecta principalmente a las columnas ubicadas en las lineas de
fachada més alejadas y que generalmente coinciden con ejes estructurales con
menor numero de columnas, por lo que el problema se vuelve mas complejo
al introducirse el efecto de la baja redundancia estructural.

i

Figura 2.2: Configuraciones en planta que deben ser evitadas

El efecto indeseado de las estructuras con plantas con entrantes se evita
de forma eficiente mediante la utilizaciéon de formas resistentes sencillas, que
combinadas estre si permitan satisfacer los requerimientos arquitecténicos.
En la Figura 2.3 se muestran las posibles soluciones propuestas para evitar
los problemas de las plantas con entrantes mostrados anteriormente. Sin em-
bargo esta solucion debe complementarse con la verificacion de los maximos
desplazamientos laterales de los cuerpos generados, con la finalidad de evitar
danos originados por el golpeteo, que pudiesen conducir a fallos locales.

Tal como se ha visto anteriormente, la rigidez en planta correspondiente
al nivel del forjado es mucho mayor que la rigidez lateral, por lo que cualquier
deformacion en el plano puede ser ignorada, con esto se simplifica el andlisis
dindmico de la estructura, gracias a que todos los nodos pertenecientes a
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Figura 2.3: Solucién a los problemas de configuracién en planta

un mismo nivel tendran los mismos desplazamientos horizontales, haciéndo
valida la hipotesis de masas concentradas por niveles.

La disposicion de los forjados puede alterar de manera significativa la
regularidad de las plantas. Asi, la inexistencia de forjados en determinadas
zonas de la planta, puede originar excentricidad adicional. Otra de las com-
plicaciones adicionales es la de que los nodos de la planta ya no se moveran
en conjunto, ya que no se garantiza la hipétesis de diafragma rigido, por lo
que el anélisis sismico ya no podra ser el estatico equivalente.

Otra de las recomendaciones limita la relaciéon de esbeltez entre los lados
que forma una planta, de manera que el cociente obtenido dividiendo el
lado mayor por el lado menor no sea mayor que 4, véase la Figura 2.4.
En el caso de que la arquitectura incluya plantas con relaciones de esbeltez
superiores a 4, la solucién pasa por considerar dividir la planta en médulos
con relaciéon de esbeltez menor. En todo caso, cuando sea necesario utilizar
modulos para simplificar la configuracion de las plantas, igual como se indico
anteriormente, debera cuidarse la separacion entre los cuerpos, de forma que
se evite el golpeteo entre cuerpos adyacentes.

En cuanto a las excentricidades, se limita la relacién entre estas, de ma-
nera que no sean mayores que el 30 % del radio de torsion. Especial cuidado
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Figura 2.4: Limite de la relaciéon de esbeltez en planta

debe prestarse a los edificios con niicleos de pantallas a cortante de hormigon,
los cuales se deben disponer de tal forma que no originen excentricidades
muy grandes, siendo recomendable que la disposicién de las pantallas sea
simétrica con respecto a los ejes que pasan por el centro de gravedad de la
planta, ver Figura 2.5. Ademés, dichas pantallas deben ser continuas desde
la cimentacién hasta la cubierta para no causar variaciones en la ubicaciéon
de los centros de rigidez de las diferentes plantas, ni discontinuidad en la
transmision de las cargas de gravedad.

= - - = ==
| |
| |
| |

] B |
| |
\ \
| |
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Figura 2.5: Ditribuicién simétrica de pantallas en planta

Los edificios porticados de estrutura metalica pueden presentar arrios-
tramientos laterales del tipo concéntrico y excéntrico. En este caso, debera
prestarse especial cuidado a la ubicacién de los tramos con arriostramientos,
que por ser mas rigidos alteran el emplazamiento del centro de rigidez. La
recomendacién general es similar a la de las pantallas, debera proyectarse
los arriostramientos de manera que sean simétricos respecto del centro ge-
ométrico de la planta. De igual forma, deberd garantizarse la continuidad



44 CAPITULO 2. Proyecto conceptual y proyecto por prestaciones

de los arriostramientos en elevacién, con la finalidad de que no se generen
plantas déblies por la interrupciéon de éstos.

2.3.2. Regularidad en elevacién

Se espera que los edificios mantengan o reduzcan su rigidez y sus masas
con la altura. Configuraciones contrarias, como por ejemplo, las de los edi-
ficios cuya rigidez crece con la altura o cuya masa crece con la altura con-
travienen las recomendaciones de proyecto conceptual y las normas, por lo
que son penalizadas.

La rigidez total de las columnas correspondientes a un nivel no debe
diferir mucho de la rigidez correspondiente a las columnas de las plantas ady-
acentes. Es decir, no debe haber cambios bruscos de rigidez de los elementos
verticales de un edificio. Tampoco debe existir cambio en la orientacién de la
secciéon de las columnas, de manera que pueda garantizarse entre otras cosas
la continuidad del acero longitudinal y permitir un adecuado confinamiento
de los nodos. En todo caso, las secciones de las columnas deben ser determi-
nadas luego de un proceso iterativo en el que deberd verificarse su capacidad
resistente y satisfacerse el limite de las derivas de plantas.

Existen casos de edificios cuyas dimensiones en planta se reducen con
la altura. Aparentemente, este hecho no contraviene a ninguno de los crite-
rios de proyecto anteriormente citados. Sin embargo, la préactica usual del
proyecto de edificios ha demostrado que la reduccién de las plantas esté in-
evitablemente acompanada por la reduccién del area de la seccidn resistente
vertical (el 4rea total de columnas de una planta) lo que puede favorecer la
ocurrencia de grandes desplazamientos relativos entre plantas sucesivas. Este
hecho también puede llegar a producir una brusca reduccién de la resisten-
cia de un nivel respecto al inmediatamente inferior, permitiendo la formacién
del mecanismo de planta débil, por lo que se requiere que se apliquen las re-
comendaciones que limiten este tipo de reducciones, véase la Figura 2.6. En
esta Figura, las zonas sombreadas corresponden a las plantas que pudiesen
verse debilitadas en el caso de que existiese una brusca reducciéon de las areas
de las mismas.

También es importante evitar que las masas se incrementen con la altura,
como se muestra en la Figura 2.7. Este incremento puede coducir a compor-
tamiento indeseado, o puede estar asociado con la modificacion del centro de
masas de un nivel respecto de sus niveles contiguos, lo que origina problemas
de torsion, afectando principalmente las columnas del nivel involucrado. La
presencia de niveles con masa creciente implica que el tipo de anélisis sismico
aplicado debe ser modal-espectral tridimensional, ya que el método estéti-
co equivalente cuya principal hipotesis es la de una distribucion de fuerzas
sismicas creciente con la altura, ya no es valida.

En algunos edificios se puede observar frecuentemente que reservas de
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Figura 2.7: Ejemplo de plantas crecientes con la altura
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agua e incluso piscinas se ubican en el nivel de cubierta, véase la Figura 2.8.
Estos reservorios o piscinas incrementan la masa del nivel, por lo que el
emplazamiento en la cubierta del edificio no es recomendable.

Figura 2.8: Masa concentrada en el nivel de cubierta

Durante los reconocimientos post-sismicos es muy frecuente encontrar es-
tructuras en las que se han producido dafnos por el efecto de columna cautiva
en edificios que han sido proyectados de forma adecuada, no s6lo en lo que
respecta su configuracién global, sino también en sus detalles de armado. Sin
embargo, la falta de aplicacién de criterios adecuados sobre la distribucion
de cerramientos, asi como las posibles modificaciones de éstos realizadas du-
rante la vida 1til del edificio, pueden conducir al comportamiento de columna
cautiva, un ejemplo de este tipo de alteraciones se muestra claramente en la
Figura 2.9, en la que se puede apreciar que la mamposteria no es continua,
causando el efecto de columna, cautiva hasta una cierta altura, desde la cual
la columna posee un comportamiento libre. Muchas veces una columna se
encuentra originalmente bien proyectada, sin embargo su respuesta se ve al-
terada por la interacciéon de la columna con elementos secundarios, siendo
necesario reforzar la columna, con la finalidad de evitar su fallo por cortante.

En el caso particular de los edificios con sistema estructural de forjados
reticulares, el efecto de columna cautiva puede ser inducido por los cambios
de nivel de los forjados contiguos, agravandose el problema debido al bajo
grado de redundancia de estos sistemas, que no permite transmitir las cargas
bajo el hipotético fallo de alguna de estas columnas. En la Figura 2.10 se
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Figura 2.9: Ejemplo de columna cautiva producido por interaccién con ele-

mentos secundarios

muestra este defecto de proyecto.

Figura 2.10: Edificio con columnas cautivass originadas por forjados

En edificios comunmente se puede apreciar otro aspecto que suele ser
poco cuidado en el proyecto, como el de los nucleos de escaleras o de ascen-

sores, que son de vital importancia a la hora de realizar cualquier labor de
evacuacion de un edificio después de un terremoto. La mayor parte de los

problemas que se producen se deben al hecho de que las subestructuras de
circulacién suelen tener periodos de vibraciéon muy diferentes a las del resto

del edificio, lo que puede conducir a desplazamientos seguidos de fallos local-

izados en los elementos verticales (columnas o pantallas a cortante). Otro de
los efectos indeseados que puede ser originado por los niicleos de ascensor es
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que dichos nucleos, que se resuelven habitualmente mediante pantallas a cor-
tante que tienen mayor rigidez que las columnas de la planta, pueden alterar
la ubicacion de los centros de rigidez si no existiese simetria o si el niicleo se
encontrase muy alejado del centro geométrico, provocando el incremento de
la excentricidad de la planta y de la torsiéon global del edificio.

2.3.3. Defectos conceptuales a nivel local

Seguidamente se describe una serie de defectos locales en la determinacion
de la regularidad de las estructuras. Estos defectos generalmente no conducen
al colapso de la estructura, sin embargo pueden llegar a producir el fallo
local y la pérdida de capacidad resistente de algunos elementos e incluso el
desplome de partes de la estructura.

El comportamiento inadecuado de las columnas puede provocar desplaza-
mientos excesivos de éstos a nivel de plantas. Este comportamiento se puede
atribuir a la falta de arriostramiento lateral de la columna en una direccioén,
como se muestra en la Figura 2.11, en la que una de las columnas se encuen-
tra arriostrada mediante viga en una sola direccién, pero en la otra direccién
la viga fue suprimida por requisitos arquitecténicos.

Figura 2.11: Interrupcién del arriostramiento por supresién de viga

Un defecto grave consiste en no prever un sistema sencillo de transmision
de las cargas, inclusive las sismicas, hasta la cimentaciéon. Por ejemplo, es
especialmente preocupante cuando las columnas se apoyan directamente so-
bre los forjados o sobre las vigas, véase la Figura 2.12, lo que no permite una
transmision directa de las cargas de gravedad desde la superestructura hacia
la infraestructura. Ademas, cuando actua el sismo, los forjados pueden fallar
puesto que muchas veces su proyecto no se ha realizado para proporcionarles
capacidad sismorresistente. En el caso de las vigas, cuando estas reciben las
columnas, se encuentran imposibilitadas a transmitir las cargas verticales
que les transmite la columna al producirse el fallo de la junta (no existe el
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efecto beneficioso de la redundancia estructural).

Figura 2.12: Interrupcion de la linea de columnas

La situacion de planta baja débil se debe a la necesidad de contar con es-
pacios abiertos de mayor altura en la planta baja, destinados principalmente
al uso comercial o en algunos casos a estacionamiento de vehiculos.

Frecuentemente se proyectan estructuras con columnas dimensionadas
con areas suficientes para controlar eficientemente los desplazamientos en una
de las dos direcciones ortogonales de un edificio. Sin embargo, es necesario
tener en cuenta la direccionalidad del sismo, por lo que se deben proyectar
soportes verticales con suficiente rigidez en dos direcciones ortogonales. En la
Figura 2.13 se muestra un edificio en el que no se respeta la continuidad de los
ejes resistentes verticales, como consecuencia de la ubicacion de las columnas
en la planta sin que se permita la formacion de poérticos ortogonales. El hecho
de desplazar las columnas por razones de espacio hace que algunas vigas se
apoyen sobre otras vigas, lo que no permite la redistribucién de momentos
cuando plastifica alguno de los extremos de las vigas.

La importancia de la interaccién de la estructura con los elementos ar-
quitectonicos de cerramiento u otros elementos secundarios ya se ha puesto
de manifiesto al estudiar la presencia de columnas cautivas. Pero también se
pueden presentar problemas en edificios en los que por razones de espacio
se requiere la eliminacién de la mamposteria, por ejemplo en plantas bajas
destinadas a actividades comerciales o a estacionamiento de vehiculos, como
se muestra en la Figura 2.14. La ausencia de la mamposteria hace que esa
planta sea menos rigida y por tanto pueda desplazarse mas que las plantas
adyacentes, pudiendo producirse mayores derivas de planta con la consigu-
iente concentracién de dano en las columnas de esta planta, que pudiese
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Figura 2.13: Falta de alinaemiento de las columnas

favorecer la formacién de un mecanismo inestable.

Figura 2.14: Planta baja débil por ausencia de mamposteria

Como ya se habra podido ver, no es posible tener una recomendacién o
precepto de proyecto conceptual adaptado a todas las situaciones o combi-
naciones de irregularidades. Como recomendacién general, se debe tener que
las estructuras deben ser lo més sencillas posible, procurando que la trans-
misiéon de las cargas desde la superestructura hacias las cimentaciones sea
directa y diadfana. Si se sigue esta recomendacion general, se puede llegar a
proyectar estructuras regulares muy simples, que adicionalmente tienen la
ventaja de que se pueden analizar con procedimientos numéricos mas sen-
cillos. Por el contrario, estructuras més complejas e irregulares requerirdn



2.4. El proyecto por prestaciones ol

secciones resistentes mas robustas y con mayor refuerzo, asi como también
de un detallado mas cuidadoso o llegando inclusive a necesitar la adicion de
elementos estructurales adicionales.

2.3.4. Estructuras singulares

La construccién de estructuras singulares, llamadas asi por su particu-
lar configuracién, por solucionar casos poco usuales o por utilizar técnicas
constructivas novedosas, no debe realizarse al margen de los principios de
proyecto sismorresistente. Sin embargo, muchas de estas estructuras son
proyectadas ignorando la amenaza sismica. Uno de los defectos mas fre-
cuentemente observados es el que presentan estructuras con bajo nivel de
redundancia estructural, originado generalmente por la necesidad de que
existan espacios diafanos en las plantas, origindndose ademdas vanos muy
grandes. El fallo de los soportes verticales al no poder ser distribuidas las
cargas, conduce al colapso fragil de la estructura bajo cargas de gravedad, sin
que incluso se incrementen las cargas sismicas. Otras estructuras singulares
estan constituidas por materiales novedosos o por combinacién de técnicas
constructivas. En estos casos, aparte de las recomendaciones de proyecto
conceptual descritas anteriormente, es necesario aplicar un especial cuidado
en las caracteristicas de los materiales que conformen los elementos, procu-
rando en todo momento que éstos tengan un comportamiento ductil y que
ademés las uniones permitan la disipacion estable de energia sin pérdida de
la capacidad portante.

Finalmente, en aquellos casos en los que cierto grado de irregularidad en
planta o elevacién o incluso cuando algin elemento introduzca alguna irreg-
ularidad local, debe establecerse claramente que se requerird de un anélisis
sismico mas refinado, que es méas caro computacionalmente y que ademaés
el proyecto de la estructura dard como resultado secciones mayores y con
detalles de armado mucho més elaborados y por tanto mas costosos.

2.4. El proyecto por prestaciones

El proyecto por prestaciones, conocido como Performance-based Seismic
Design, contiene un enfoque diferente al comunmente recogido en las normas
de proyecto sismorresistente. Se presenta en esta secciéon debido a que muchos
de los conceptos del proyecto por prestaciones son aplicados en la evaluacion
de la respuesta sismica de las estructuras.

Luego de los terremotos desvastadores de la decada comprendida en-
tre 1960 y 1970, la SEAOC (1968) recogié en el Blue Book las siguientes
recomendaciones de cara a lo que deberia ser el comportamiento sismorre-
sistente esperado de las estructuras:

= Las estructuras deberan resistir los terremotos leves sin experimentar



02 CAPITULO 2. Proyecto conceptual y proyecto por prestaciones

dafnos

= Deberan resistir los terremotos de rara ocurrencia sin que ocurran
danos estructurales, aunque pudiesen tener danos de elementos secun-
darios

= Soportar un terremoto de muy rara ocurrencia, experimentando danos
tanto estructurales como no estructurales, pero sin alcanzar el colapso

En un trabajo publicado recientemente, las normas de proyecto sismor-
resistente se describen como prescriptivas, cuantitativas y detalladas (Elling-
wood, 2008). Estas caracteristicas proporcionan al proyectista y a la propiedad
una falsa percepcion de que el proyecto es seguro, siempre y cuando cumpla
con una serie de prescripciones minimas. En otras ocasiones las normas pro-
porcionan la ilusién de robustez, dejando en el fondo de cumplir con las
necesidades de los usuarios de los edificios. El proyecto por prestaciones
modifica el prardigma de proyecto sismorresistente: es preferible que este
satisfaga las espectativas de la propiedad, de los usuarios y del piiblico en
general, por tanto el objetivo primordial estd mucho mas alla que del mero
hecho de satisfacer unos requisitos minimos de seguridad publica (Krawinkler
et al., 2006; Fragiadakis y Papadrakakis, 2008).

Estas recomendaciones generales quedaron plasmadas como unos obje-
tivos del proyecto sismorresistente, pero lamentablemente no llegaron a im-
plementarse directamente en los cédigos de proyecto. El enfoque novedoso
surge como una respuesta racional a una serie de inquietudes producidas
luego de las observaciones del comportamiento de las estructuras durante los
sismos fuertes de la década de 1990. El comportamiento de las estructuras
fue tal que se produjo un niamero relativamente bajo de muertes, sin embar-
go las pérdidas materiales resultaron cuantiosas y afectaron gravemente las
economias de los paises en desarrollo. El documento Vision 2000 recogi6 las
conclusiones extraidas de esos eventos catastroficos, procurando reorientar
el proyecto sismorresistente usual sobre la base de un enfoque en el que se
retomaban las recomendaciones generales de la SEAOC (SEAOC, 1995).

Mas recientemente (FEMA356, 2000), se han tipificado los avances de la
ingenieria sismica con base en las prestaciones. La motivacion esta orientada
a satisfacer los siguientes requerimientos:

= Limitar las consecuencias econémicas y sociales asociadas con los danos
producidos por los terremotos

= Elevar las prestaciones de edificios cuyos propietarios exigen un desem-
peno superior al alcanzado mediante prescripciones normativas mini-
mas

s Favorecer el adecuado refuerzo de estructuras considaredas como poco
seguras luego de la ocurrencia de un terremoto fuerte
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En la Figura 2.15 se muestra el flujograma de aplicaciéon del proyecto
por prestaciones contemplado en la norma de Taiwéan (Xue et al., 2007). Es
importante observar que en el procedimiento se privilegia la aplicacion del
proyecto conceptual como punto de partida y de modificacién de un proyec-
to sismorresistente satisfactorio. Notese que el procedimiento contempla la
verificacién de derivas en la fase de proyecto preliminar y que en efecto estas
se pueden utilizar con la finalidad de definir adecuadamente los objetivos de
las prestaciones, correspondientes a niveles de amenaza asociados. Una vez
que se alcanza la satisfaccion de las derivas del proyecto, se sigue al conjunto
de pasos siguiente, que es la evaluacion detallada de las prestaciones. Final-
mente se realiza el detallado complementario, para garantizar un proyecto
sismorresistente satisfactorio.

Definicién de prestaciones y amenaza sismica
Prestaciones Nivel de amenaza Viabilidad del
deseadas sismica proyecto
h_4

Proyecto conceptual

Proyecto preliminar

>
Periodo
predominante
T

No

Anélisis y proyecto satisfactorio

|
Verificacion de

derivas
T
|

Evaluacién
detallada
de las prestaciones

Anidlisis de las
prestaciones

No
satisfactorio

I
Evaluacién de las
prestaciones
|

-
Detallado

complementario

i

Revisién del proyecto
Aseguramiento de la
calidad
Mantenimiento de la
estructura

Figura 2.15: Flujograma de la norma de proyecto de Taiwan
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Sin embargo, debe mencionarse que los procedimientos contemplados en
el proyecto por prestaciones no se encuentran directamente definidos en las
normas de proyecto sismorresistente y que la norma de Taiwan constituye a
la fecha una excepcion y que persiste de alguna manera un vacio entre las
nuevas definiciones y objetivos del proyecto por prestaciones y el proyecto
sismorresistente usual.

Uno de los paradigmas del proyecto por prestaciones es el de evolucionar
para permitir que las nuevas tecnologias constructivas y el proyecto de es-
tructuras satisfagan las expectativas de los usuarios y que permitan una
prediccién més confiable y controlada del desempeno estructural.

Conforme a como ha ido evolucionando el estudio del proyecto por presta-
ciones, se ha podido refinar los objetivos originalmente planteados en el Blue
Book, para diferentes tipologias estructurales clasificadas conforme a su ni-
vel de importancia. Esto ha permitido construir una matriz que contiene
los diferentes tipos de estructuras y los distintos niveles de amenaza simi-
ca asociados con distintos Estados Limite, para los cuales existe un nivel de
prestaciones esperado. En la Figura 2.16 se muestra dicha matriz con la clasi-
ficaciéon de las estructuras contenida en las normativas de Estados Unidos
(ASCE7, 2005). Obsérvese que en esta matriz se relacionan la frecuencia de
ocurrencia de los eventos sismicos con las consecuencias, que se interpretan
como la superacién de un determinado Estado Limite. Notese que en esta
figura se muestran cuatro Estados Limite, cantidad que dependeré del nivel
de detalle de la evaluacién de las prestaciones que se lleva a cabo.

La aceptacion de las prestaciones de una estructura correspondera a que
no se supere el Estado Limite asociado con una determinada frecuencia de
ocurrencia. Notese que para los eventos de mayor frecuencia, que son even-
tos de baja capacidad destructiva, todas las edificaciones deben mantenerse
en servicio ininterrumpido. Sobrepasar este limite se interpreta como una
prestacion inaceptable, por tanto el proyecto sismorresistente no ha alcanza-
do sus objetivos (si se tratase de una edificacion nueva) o bien la edificacion
existente debera ser adecuada sismicamente para que pueda alcanzar las
prestaciones requeridas.

Queda por tanto clara la relaciéon que existe entre las consecuencias y la
amenaza, de aqui la importancia de estimar adecuadamente esta dltima.

La amenaza se define mediante una distribucién complementaria de prob-
abilidades: H(z) = P[X > z], que expresa la probabilidad de que un de-
terminado nivel de demanda sea excedido. Para amenazas con periodos de
retorno que interesan de cara a la determinacién de las prestaciones de las
estructuras, se pueden aplicar expresiones del tipo:

InH(z) =~ Ilna — Klnx (2.5)

donde a y k son los parametros que caracterizan la amenaza.
La capacidad de una estructura frente a la demanda originada por una
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Figura 2.16: Estados Limite y demandas asociadas

amenaza, es modelada mediante la probabilidad de alcanzar un Estado Limite
o fragilidad, en la que la variable condicionante en un nivel especifico de me-
dida de intensidad. La fragilidad se define como la probabilidad de que un
estado x sea menor o igual que un valor limite X y suele determinarse me-
diante distribucién lognormal:

(Inx — mpg)
Br

siendo mp la capacidad media y Sr la desviacion estandar logaritmica de la
capacidad.

PILS|X = 2] = @] ] (2.6)

Como se verd méas adelante, los Estados Limite se pueden asociar a de-
terminados umbrales de dano, definidos estos ultimos mediante valores de la
respuesta estructural (desplazamientos, derivas globales o derivas de plan-
tas). La probabilidad de alcanzar un Estado Limite o estado de dafio especi-
fico, ha sido determinada como la probabilidad de que la méxima deriva de
planta exceda de un valor a partir del cual ecurren ciertos danos tanto en el-
ementos estructurales como elementos secundarios. La determinacién de las
curvas de fragilidad se realiza a partir de simulaciones numéricas no lineales
tanto pseudo estéaticas como dindmicas, cuyas caracteristicas se exponen en
el siguiente Capitulo. La probabilidad de que se alcance un Estado Limite se
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obtiene de la convolucion de las Ecuaciones :

(kBR)?
2

P[LS] =) P[LS|H|P[H| = H(mpg)exp| ] (2.7)
H

Esta ecuacién expresa que la probabilidad de alcanzar un determinado
Estado Limite es igual a la amenaza evaluada en la capacidad media de
la estructura, multiplicada por un factor de correcciéon determinado por la
pendiente k de la amenaza y la pendiente de la fragilidad del sistema Sg.

El proyecto por prestaciones apunta a un proyecto dptimizado de las
estructuras. Una estructura 6ptimamente proyectada es aquella cuyo desem-
peno ha sido mejorado de tal forma que los elementos han sido proporciona-
dos para soportar las cargas y distribuir la demanda de manera proporcional
en el punto en el que se alcanza la capacidad ultima (Fragiadakis y Pa-
padrakakis, 2008).

2.4.1. Dominios que controlan el proyecto por prestaciones

Desde una perspectiva global, el proyecto por prestaciones abarca tres
dominios: la amenaza, el sistema estructural y las pérdidas. Todos estos
dominios tienen variables aleatorias que deben ser descritas mediante valores
medios y medidas de dispersién para considerar sus incertidubres aleatorias.

El dominio de la amenaza contiene el periodo de retorno y la intensidad
del terremoto asociada a este, ademas de los registros o acelerogramas a ser
aplicados. La medida de intensidad se puede definir mediante un escalar o
un vector. En ingenieria sismorresistente la aceleraciéon espectral del primer
modo de vibracién es utilizada frecuentemente como medida de intensidad.
Los acelerogramas escogidos para representar la accién sismica para un valor
especifico de la medida de intensidad afectaran las curvas de demanda (en
las que se grafican la medida de intensidad vs. el pardmetro de demanda).

Las caracteristicas de la accion sismica deben considerarse conjuntamente
com los objetivos de las prestaciones. La determinacion de esas caracteristicas
constituye un trabajo arduo pero muy necesario. Se lleva a cabo usualmente
mediante la determinacién de valores partiendo de una curva que suministra
las frecuencias anuales medias que produzcan una excedencia de una magni-
tud especifica de la aceleracion espectral. Por otro lado, para poder trabajar
con un amplio rango de objetivos de prestaciones, es necesario definir mas
de un nivel de amenaza. La mayoria de los trabajos que abordan el tema
admiten tres niveles de amenaza: un nivel de servicio, un nivel de proyecto y
un nivel maximo esperado. Cada nivel tiene asociado un valor de aceleracion
méxima probable para un emplazamiento especifico, que dependerd de las
fuentes sismogénicas, la sismicidad instrumental y/o histérica, entre otros.

El dominio de las pérdidas contempla aquellos aspectos que representan
las consecuencias de no cumplir con los objetivos de un determinado Estado
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Limite. En el dominio de las pérdidas se cuantifican el ntumero de fallecidos,
la cantidad de tiempo perdido y las pérdidas financieras. Desafortunada-
mente, no ha sido posible formular hasta la fecha un procedimiento confiable
para calcular el nimero de fallecidos, por lo que suele asociarsele con el es-
tado de colapso de la estructura. La pérdida de tiempo tampoco ha podido
ser objetivamente cuantificada, por lo que suele asociarse con la pérdida de
dinero.

El dominio del sistema estructural contiene la informacién correspon-
diente a los parametros de demanda producidos por determinados niveles
de amenaza y las pérdidas que pudiesen llegar a producirse. El dominio del
sistema estructural suele dividirse en dos sub-dominios: uno para el esta-
do no colapsado de la estructura y el otro para el estado de colapso. En
el primer subdominio se debe definir una serie de curvas de fragilidad para
Estados Limite intermedios. Estas curvas de fragilidad se obtienen mediante
el analisis no lineal, que proporciona los valores de los parametros de de-
manda calculados para un conjunto de medidas de intensidad. En cuanto al
sub-dominio de colapso, deberdn obtenerse curvas de fragilidad de estruc-
turas susceptibles a sufrir deterioro, aplicando medidas de intensidad para
las cuales se estima que la estructura pudiese alcanzar el colapso.

2.4.2. [Evaluacién del proyecto por prestaciones

En la fase de evaluaciéon se lleva a cabo calculando las demandas de
desplazamientos y de esfuerzos en elementos que pueden ser criticos o no. La
adecuada estimaciéon de los desplazamientos inelasticos de una estructura es
un aspecto critico del procedimiento de evaluaciéon de las prestaciones, sobre
todo cuando son aplicados Estados Limite no muy diferenciados entre si.

La evaluacién comprende por tando dos etapas: el modelado de la es-
tructura, reproduciendo de la forma maés fiel posible los componentes estruc-
turales y no estructurales. La segunda etapa comprende el andlisis empleando
cargas sismicas representativas de la amenaza.

En la fase de evaluacion las demandas calculadas en los analisis son trans-
formados en medidas de prestaciones. De esta manera, los desplazamientos,
derivas globales, derivas de plantas y rotaciones de nodos se interpretan
mediante una escala que varia entre 0 y 1, que comprende desde el compor-
tamiento elastico hasta el dano total de los elementos.

El problema a resolver que surge es como transformar las demandas en
valores de medidas de prestaciones de la estructura. El problema crece al no
existir hoy en dfa lineamientos normativos de como hacer para obtener la
deseada transformacion.

Existe un enfoque determinista que es aplicado por varios investigadores,
algunos de los cuales han sido citados en este apartado. Mediante este en-
foque se comparan los resultados del andlisis no lineal contra valores limite
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previamente convenidos, o simplemente adoptados de otras investigaciones.
De la revision de algunos de estos valores, Kunnath (Kunnath, 2005)con-
cluye que se pueden formular de forma muy variada, por ejemplo a nivel
seccional, local o global. Dada la variabilidad de los limites de evaluacion,
es recomendable formular indices de evaluacion, preferiblemente admiension-
ales, que permitan la evaluacién de casos semejantes a los casos estudiados.
En el Capitulo 4 se muestran algunos de estos indices, desarrollados tanto a
nivel local como global.

El enfoque determinista utiliza frecuentemente el concepto de espectro de
capacidad, para facilitar el procedimiento de evaluaciéon de las prestaciones.
Este no es mas que la curva de capacidad, obtenida del andlisis con empuje
incremental, transformada en la respuesta de un sistema equivalente de un
grado de libertad, haciendo uso de las caracteristicas de la respuesta modal.
Cuando el espectro de capacidad se grafica conjuntamente con el espectro de
demanda (usualmente el espectro de proyecto elastico) es posible obtener un
punto de demanda, conocido como punto por prestaciones. En la Figura 2.18
se muestra uno de los procedimientos aplcados en la determinaciéon del pun-
to por prestaciones. Es necesario indicar que existen varios procedimientos
para calcular el punto por prestaciones, sin embargo en este trabajo se ha
seleccionado uno que resalta por tener fundamentos més racionales (Fajfar,
2000).

Figura 2.17: Estados Limite y demandas asociadas

También existen procedimientos de base conceptual probabilista, que se
usan de forma complementaria a los procedimientos de tipo determinista. Un
ejemplo claro de estos procedimientos los constituyen las curvas de fragilidad,
que representan la evolucion de la distribuciéon acumulada de la probabilidad
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de dano con respecto a una variable de prestaciones, calculada esta ultima en
funcién de la amenaza que caracteriza el emplazamiento del caso estudiado.

La capacidad de una estructura frente a una demanda producida por
una demanda especifica, se moldela madiante la probabilidad de alcanzar un
Estado Limite o fragilidad, en la que la variable condicionante es un nivel
especifico de demanda z. La fragilidad frecuentemente se expresa mediante
la distribucién lognormal:

P[LS|X = z] = ®[(Inz — mg)/BR] (2.8)

donde mp, es la capacidad media y g es la desviaciéon estandar logaritmica
de la capacidad. Sirve como ejemplo la curva de fragilidad mostrada en la
Figura 2.18.

Figura 2.18: Curva de fragilidad en la que la demanda se expresa en términos
de la aceleracion espectral

Finalmente, este tipo de andlisis debe conducir a una adecuada esti-
macioén de pérdidas sobre la base de la evaluacién de las prestaciones. La
estimacién de pérdidas suele formularse sobre la base de resultados exper-
imentales en los que deben evaluarse no solo los danos de los elementos
estructurales, sino también los elementos no estructurales.

Buscando una via para aplicar los principios del proyecto por presta-
ciones, en se presentaran en los siguientes Capitulos, ejemplos de andlisis
elastico y proyecto sismorresistente y luego a los casos resultantes se les apli-
card el analisis no lineal con el fin de evaluar las prestaciones alcanzadas para
tres Estados Limite definidos mediante acelerogramas.

2.4.3. El riesgo: cuantificacién, aceptacién y comunicacién

La aceptaciéon por parte de la comunidad de ingenieros estructurales de
riesgo mediante probabilidades es reciente. El indice de confiabilidad es una
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medida de riesgo y una herramienta eficaz de cara a la comunicacién del ries-
go. Es especialmente conveniente en situaciones en las que la incertidumbre
del proceso de modelizaciéon son demasiado elevados y existen pocas posibil-
idades en la toma de decisisones.

Cuando se aplican los procedimientos de evaluaciéon de las prestaciones
de una estructura, es necesario considerar cuidadosamente tanto la demanda
definida por la amenaza, como las capacidades de la estructura. El resultado
es una proyeccion del dano y las pérdidas probables para distintos niveles
de amenaza, que deben ser comunicados adecuadamente a la propiedad, ase-
guradoras u ocupantes, de manera que se produzca la seleccion del nivel de
prestaciones que estos desean que alcance la estructura durante su vida tutil.
Esta interaccion sienta las bases para que seguidamente el proyectista inicie
el proceso de proyecto sismorresistente definitivo.

Se entiende por aceptacion del riesgo la tolerancia que puede tener el
encargado de la toma de decisiones de aceptar la ocurrencia de determinadas
fallas. Se ha observado que la aceptacion del riesgo tiene que ver mas con
la percepcion del riesgo que con la probabilidad de ocurrencia de un evento
catastrofico, por tanto, el umbral de riesgo depende del punto de vista de
cada persona.

La comunicaciéon del riesgo exige un didlogo permanente entre el equipo
proyectista, la propiedad y el grupo de ususarios del proyecto, con la final-
idad de incrementar la credibilidad y la aceptacién de los resultados de la
estimacion del riesgo.



Capitulo 3

Analisis simico de estructuras

3.1. Introduccién

El proyecto sismico se fundamenta en proporcionar una estructura cuya
capacidad sea superior a la demanda que impone la amenaza sismica. En
este capitulo se revisan los procedimientos normativos usuales para llevar
a cabo el anélisis sismico de estructuras porticadas, estudiando aspectos
relevantes del andlisis elastico, proporcionando las caracteristicas que mas
adelante seran verificadas a la luz del anélisis no lineal.

En este capitulo se abordan los aspectos mas relevantes del analis sis-
mico normativo. El tema se desarrolla mediante la descripcién del anélisis
sismico, utilizando como ejemplo el anélisis de un grupo de edificios porti-
cados de hormigén armado, en el cual se introduce un nuevo procedimiento
de dimiensionado de edificios porticados con base en desplazamientos.

3.2. Procedimiento para el analisis sismico usual

A pesar de los notables avances tecnologicos en el area de los ordenadores,
las limitaciones que estos presentan a la hora de efectuar procedimientos de
calculo complejo, han permitido que hasta nuestros dias se continue aplican-
do el analisis elastico de las estructuras. El anélisis sismico es un tipo parti-
cular de anélisis, en el que se aplican conjuntamente las cargas de gravedad
y las cargas inducidas por los terremotos, pero bajo comportamiento elastico
de la estructura.

Por otro lado, es importante disponer para el analisis sismico una ade-
cuada caracterizacion de la demanda sismica. Como se sabe, la naturaleza
de los terremotos imposibilita que se pueda determinar la demanda con ab-
soluta certeza, por lo que necesariamente se deben aplicar cilculos con base
en procedimientos probabilistas. De esta forma, la amenaza sismica se aplica
simplificadamente mediante espectros elasticos de proyecto, transformando
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el efecto de la incursion en el rango plastico mediante la aplicacion de factores
de reduccion de respuesta, también conocido como factor de comportamien-
to.

De acuerdo con lo anterior, el andlisis sismico que se efectua utilizando
espectros de proyecto se denomina anélisis sismico espectral. Dependiendo de
la regularidad de la estructura (ver capitulo anterior), las normas de proyecto
sismorresitente permiten la aplicaciéon de dos tipos de andlisis con base en
espectros de proyecto: el andlisis sismico equivalente y el andlisis sismico
modal. La diferencia entre ambos tipos de anélisis radica en el empleo de las
caracteristicas de la respuesta dindmica del ultimo de los anélisis.

Resulta también llamativo el hecho de que los avances en el area de la
mecénica computacional no siempre redundan en avances en el estado de la
practica usual del proyecto sismorresistente (Vielma et al., 2011). Igualmente
existen incongruencias entre la aplicacién de los nuevos enfoques, por ejemplo
el proyecto sismorresistente por prestaciones, el proyecto sismorresistente
por consecuencias o el proyecto sismorresistente por desplazamientos y los
procedimientos usualmente adoptados en las normativas. Queda pendiente
la tarea de aprovechar todos estos avances y ponerlos a disposiciéon de los
proyectistas estructurales y de alguna manera permitir que progresivamente
se incorporen en las normas con la finalidad de propiciar un proyecto mas
racional cuya aplicacién produzca estrcuturas mas seguras.

3.2.1. Analisis modal espectral

Seguidamente se exponen los detalles del anélisis modal espectral aplica-
do como analisis sismico de estructuras porticadas de hormigén armado.

Las cargas del proyecto son de diferente naturaleza. Por un lado se tienen
las cargas de tipo gravitatorio, que incluyen las cargas permanentes (peso
propio de los elementos estructurales y peso de los componentes secundarios)
y las cargas de explotacién que dependen el uso de la edificacion. Por otro
lado, se tienen las cargas accidentales entre las que se encuentran las cargas
sismicas, de impacto y edlicas. Las cargas sismicas son cargas de origen acci-
dental y su determinaciéon depende entre otras cosas de la masa sismica del
edificio y de la aceleracion correspondiente al nivel de amenaza sismica.

La masa sismica se determina a partir del peso sismico dividido por la
aceleracion de la gravedad. A su vez el peso simico se obtiene consideran-
do todas las cargas de gravedad que actuan sobre la estructura, afectadas
por un coeficiente que cuantifica la probabilidad de que todas las cargas de
gravedad se encuentren actuando sobre la estructura durante la ocurrencia
de un evento sismico. Para el caso de las cargas permanentes el coefciente
es 1,00, mientras que para las cargas de explotacion el coeficiente es 0,25.
Durante el modelado de la estructura la masa sismica puede distribuirse en-
tre los nodos de la estructura o concentrarse en un nodo maestro, definido



3.2. Procedimiento para el anélisis sismico usual 63

especialmente con este fin; la seleccion de la forma de incorporar la masa
sismica en el modelo depende del nimero de grados de libertad adoptado
en el andlisis, si las juntas viga columna definen un nodo con n grados de
libertad, el anélisis se lleva a cabo considerando las traslaciones relativas de
los nodos de la misma planta.

Una version simplificada es la que se adopta cuando se aplica el nodo
maestro. En ese caso se asume la hipdtesis de que la planta es infinitamente
rigida en su plano y que por tanto los desplazamientos laterales de todos los
nodos estan asociados a los desplazamientos del nodo maestro. Esta carac-
teristica reduce sustancialmente el nimero de grados de libertad del modelo
estructural, permitiendo un considerable ahorro computacional en el anéli-
sis. Sin embargo, es necesario recordar que la simplificaciéon de aplicar un
nodo maestro dependera de que la estructura disponga de forjados que con-
firmen la condicion de diafragma rigido, en caso contrario deberd aplicarse
el analisis con todos los grados de libertad de la estructura.

En la Figura 3.1 se muestran los resultados del anélisis dindmico aplicado
aun portico de tres plantas. Obsérvese que cada modo de vibracién tiene unos
desplazamientos que definen la forma modal; cada forma modal muestra un
nimero determinado de cruces con la posicién de equilibrio. Puede observarse
ademés que las vigas de todos las plantas tienen diferentes deflexiones, lo
que significa que no se ha aplicado la simplificacién de considerar un nodo
maestro por planta, en otras palabras, no se ha considerado la presencia
de diafragma rigido. En todo caso, los desplazamientos modales obtenidos al
considerar o no diafragma rigido no varian mucho cuando se trata de edificios
regulares como el que se ha mostrado.

3.2.2. Dimensionado sismico usual

Simultaneamente al andlisis sismico se realiza el procedimiento de dimen-
sionado de las secciones de las estructuras. El procedimiento usual consiste
en que la estructura se dimensiona por cargas de gravedad y luego se le aplica
un anéalisis preliminar, que puede ser el analisis estatico equivalente. En otros
casos, el proyectista realiza el anélisis previo por cargas de gravedad y pasa
luego a aplicar comprobaciones de las secciones de vigas y columnas, esti-
mando el comportamiento que los elementos tendran al ser sometidos a las
cargas sismicas. En estos casos se comprueba la capacidad de las vigas y las
columnas con la finalidad de asegurar el comportamiento viga débil-columna
fuerte.

Pero lo mas comiin es que el proyectista verifique los desplazamientos lat-
erales a partir de sucesivos andlisis dindmicos de la estructura. En principio
se parte de una configuracién y dimensionado por carga vertical en la que
se han seguido las prescripciones de proyecto conceptual. Con estos daots
geométricos se efectua el anélisis y se pasa a calcular los desplazamientos
laterales inelasticos; para esto se utilizan los desplazamientos elasticos calcu-



64 CAPITULO 3. Anélisis simico de estructuras

0 o

I
:

Modo 1

Modo 2

/
N A\

Modo 3

Figura 3.1: Respuesta modal del edificio de tres plantas

lados en el anélisis, amplificAndolos mediante un coeficiente que se determina
a partir del factor de comportamiento gq.

Con los valores de los desplazamientos ineldsticos se procede a calcular
las derivas de entrepiso, si estas son mayores que un determinado umbral,
se considera que las secciones son insuficientes, pasidndose a incrementar las
secciones de vigas y columnas y a realizar de nuevo el anélisis hasta obtener
un resultado satisfactorio. Seguidamente, se analizan las secciones para pro-
ducir el detallado, satisfaciendo los requisitos de armado longitudinal que
garanticen la resistencia y el confinamiento. Sin embargo, este paso general-
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mente requiere la satisfaccion de requisitos de indole tecnolégico, que tienen
que veer principalmente con las maximas cuantias que las secciones pueden
albergar. Por ejemplo, en el caso de secciones con dimensiones reducidas
es muy dificil colocar cuantias altas de acero longitudinal, més aun en el
caso de los nodos viga-columna, en los que la concentracién de acero lon-
gitudinal y transversal puede complicar mucho la colocacién del hormigén.
Todo este procedimiento se encuentra resumido en la Figura 3.2 reproducida
de (Priestley et al., 2007). Notese que los pasos contenidos en esta figura
muestran enteramente el procedimiento de proyecto normativo usual.

Predimensionado

Calculo de la rigidez
de los elementos

Estimacién del periodo
fundamental

Fuerzas elasticas del
espectro de aceleracién

L

Célculo de las fuerzas
sismicas

Verificacién de J/

la rigidez

Anélisis de la estructura

L

Proyecto y detallado de
secciones y nodos

Verificacion de
desplazamientos

Proyecto por cortante

Figura 3.2: Procedimiento de anélisis y proyecto sismorresistente
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El procedimiento antes descrito tiene como fundamento tratar de limitar
las derivas de plantas, para de esta manera limitar el dano que se puede lle-
gar a producir, especialmente en las columnas. Los valores limite impuestos
a las derivas son muy variables en las diferentes normas de proyecto sis-
morresistente, y a excepcién del EC-8, no se aclara a qué Estado Limite
especifico corresponden los umbrales prescritos. Esto deja al proyectista sin
la posibilidad de decidir si el proyecto que analiza es mejorable o si se debe
conformar con los valores alcanzados. Més aun, la tendencia actual de las
normas sismorresistentes es la de aumentar los factores de amplificacion de
las derivas, lo que se ha observado especialmente en el ASCE-7 (2006). En
la Figura 3.3, se pueden observar los valores prescritos en diferentes normas
(Priestley et al., 2007):

P=R P=R+D/2
T

»
L4
As A;\ A
— EC-08
v. Zelanda
UBC-97 IBC-06 Japén

Sur América

Figura 3.3: Factores de amplificacién de desplazamientos segin diferentes
normas

Puede apreciarse en la Figura anterior que los valores de los factores
de amplificacién son bastante diferentes. Esto lleva a pensar que algunas
normas son més exigentes que otras desde el punto de vista de los desplaza-
mientos. A la persona que le corresponda afrontar el problema le debe llamar
la atencién esta variabilidad y las consecuencias que puede introducir en el
proyecto la aplicaciéon de unos o de otros factores de amplificacién. Notese,
por ejemplo, que las normas americanas tienen unos factores de amplificaciéon
de despazamientos muy bajos en comparacién con las norma japonesa; para
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el caso de un factor de comportamiento ¢ = 4, que es un valor intermedio,
segtin el UBC-97 (IBC, 1997) el factor de amplificacion de desplazamientos
deberia ser de 1,5, mientras que segtn la norma japonesa (JMC, 2004) dicho
valor seria 8,5, lo que significa que los desplazamientos inelésticos calculados
por la norma japonesa son casi seis veces mayores que los desplazamientos
inelasticos calculados segiin el UBC-97. Puede deducirse facilmente que es-
ta diferencia significativa termina siendo decisiva para que en la normativa
japonesa el proyecto de las secciones sea dominado por desplazamientos y no
por resistencia.

3.3. Propuesta para el dimensionado sismico de es-
tructuras porticadas

Llegados a este punto merece la pena revisar las razones que sustentan
la necesidad de cambiar el enfoque del dimensionado sismico de las estruc-
turas. Entre otros autores en (Kunnath, 2005) se menciona que la utilizacion
de factores de comportamiento en la determinacién de los parametros sismi-
cos de los edificios, introduce una serie de incongruencias en el proceso de
proyecto que lo hacen poco transparente y no permiten que el proyectista sea
capaz de introducir los cambios que las diversas caracteristicas de las estruc-
turas requieren. Por ejemplo, puede observarse que la mayoria de las normas
de proyecto sismorresistente contemplan factores de comportamiento iguales
para estructuras porticadas, independientemente de los materiales que las
constituyen. Como se verad mas adelante, esto genera fuertes distorsiones a
la hora de determinar la demanda (fuerzas de proyecto y desplazamientos).

Con la finalidad de mejorar el procedimiento aplicado para amplificar los
desplazamientos, se presenta uno nuevo con base en la respuesta no lineal de
las estructuras. El procedimiento propuesto se resume en la Figura 3.4. Es de
hacer notar que la novedad introducida con la finalidad de hacer més rapida
la convergencia del procedimiento, es la de los factores de amplificaciéon de
desplazamientos aplicados. Seguidamente se ofrece una descripciéon resumida
de cada uno de los pasos adoptados.

En primer lugar, el pocedimiento de predimensionado preliminar se inicia
con la seleccion de unas dimensiones tipicas de columnas y vigas, procurando
satisfacer el precepto de proyecto conceptual de viga débil-columna fuerte.
Con estas dmensiones y aplicando las cargas de gravedad, se realiza el anéli-
sis de la estructura y se pasa a verificar las maximas tensiones normales en
las columnas, que de ser mayores que los admisibles en una o més colum-
nas requerird de el incremento de las secciones de las columnas hasta que se
satisfaga esa condiciéon. Otra opcién, menos recomendable consiste en incre-
mentar la resistencia del hormigén.

En la fase de predimensionado sismico se verifican los axiles y los mo-
mentos de vuelco bajo la accién de cargas de gravedad y fuerzas sismicas
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Figura 3.4: Procedimiento de dimensionado sismico

obtenidas mediante la aplicacién de coeficientes, obtenido por ejemplo apli-
cando el método estatico equivalente. En este paso, si las secciones adoptadas
en el predimensioando preliminar resultasen insuficientes, se procede a in-
crementarlas, mateniendo siempre el criterio de viga débil-columna fuerte.

Una vez que se ha completado el predimensionado, se pasa al dimension-
ado simico, tomando las secciones obtenidas del paso anterior. Se elabora el
modelo con los datos geométricos y mecénicos del proyecto y se prepara la
demanda sismica en forma de espectro ineldstico de proyecto.

Seguidamente se lleva a cabo el analisis modal espectral en una dimen-
sion, si la estructura analizada se puede simplificar en pérticos desacoplados,
para lo que se requiere el cumplimiento de ciertos criterios de regularidad.
En caso contrario se aplicaria el anélisis tridimensional o espacial, en el que
se consideran tres modos por cada planta del edificio. De no garantizarse
la existencia de los diafragmas rigidos, el anélisis se efectuaria considerando
tres grados de libertad por cada uno de los nodos de la estructura.

Del anélisis modal-espectral se obtienen los desplazamientos maximos
probables de los nodos, que se obtienen de la aplicacién de la combinacién
cuadratica completa (CQC) o del método de la raiz cuadrada de la suma de
los cuadrados (SRSS). De las componentes de los desplazamientos interesan
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la componente horizontal, que es la que finalmente servird para controlar los
danos. Primeramente con el desplazamiento del nodo de control de la planta
de cubierta (generalmente se selecciona al centro de gravedad de la planta)
se obtiene el desplazamiento inelastico, aplicando el factor de amplificacion
indicado anteriormente. Se divide este valor entre la altura total del edificio
y se obtiene la deriva global en porcentaje:

D cubierta X 100

3.1
HTotal ( )

AGlobal =
que se compara con el valor maximo permitido. Los valores maximos de la
deriva global suelen ser bastante uniformes, independientemente del niimero
de plantas y de vanos de los edificios, siempre y cuando sean estos regulares.
En este caso, (Vielma, 2008; Vielma et al., 2008c,a) ha propuesto el conjunto
de valores que se muestra en la Tabla 3.1.

Tabla 3.1: Valores de la deriva global previos al colapso

Namero de plantas Deriva global (%) ‘

3 2,201
6 2,302
9 2,377
12 2,190

En el caso que la deriva global supere el valor limite, es necesario in-
crementar la secciones de las columnas y proceder a realizar nuevamente el
andlisis modal-espectral. Seguidamente se verifican las derivas de plantas,
estas se calculan mediante los desplazamientos de plantas sucesivas entre la
altura que separa esas plantas, véase la Figura 3.5.

La deriva de la planta 7 estd dada por la relacion entre la diferencia de
los desplazamientos laterales de la planta estudiada D; y la planta inferior
D;_1 dividida por la diferencia de la altura de la planta estudiada H; y la
planta inferior H; 1:

_ Di—D;

5 = b il
' Hi—H;

(3.2)
Este criterio es el més exigente de todos los aplicados hasta este mo-
mento. Para los anélisis efectuados con factores de amplificacion iguales o
menores que ¢, el proceso suele requerir de varias iteraciones hasta conse-
gir secciones plenamente satisfactorias. Mediante la modiicacién del proced-
imiento, considerando factores de amplificacion de desplazamientos afectados
por la reserva de resistencia, es posible reducir varios ciclos de iteraciones.
Si el procedimiento es satisfactorio se pasa a verificar que se cumpla la
relaciéon viga débil columna fuerte, mediante la aplicacion de la expresion:
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Ac= desplazamiento del nivel de cubierta
Ac/Hce= desplazamiento normalizado del nivel de cubierta
8:=(As-A>)/(Hs-H:)= deriva de entrepiso del nivel 3

Figura 3.5: Derivas de plantas

> Mp>1,3) Mp (3.3)

donde Mg y MF son los momentos de las vigas y las columnas que concurren
a la junta, respectivamente.

3.3.1. Propuesta de factores de amplificacién de desplaza-
mientos

Como ya se ha visto, el procedimiento usual de dimensionado simico
que se aplica durante el analisis y que se conduce mediante la verificacion
de estados limite, depende exclusivamente del factor de comportamiento ¢
aplicado en el proceso de reduccién del espectro de proyecto elastico. Los
desplazamientos calculados mediante el anélisis eldstico se transforman en
desplazamientos inelasticos utilizando un factor de amplificacion igual al
factor de comportamiento, generalmente obtenido a partir de la ductilidad
de desplazamiento global de las estructuras.

Este procedimiento se ha aplicado de esta manera debido a que para sis-
temas de un grado de libertad con comportamiento elasto-plastico perfecto,
los desplazamientos inelésticos equivalen a los desplazamientos elasticos am-
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plificados por la ductilidad, debido a que para este desplazamiento idealizado,
se puede aplicar la hipotesis de iguales desplazamientos cuando se estd anal-
izando estructuras equivalentes con periodos largos. Sin embargo, cuando en
el andlisis de los sistemas equivalentes de un grado de libertad se incorpo-
ran caracteristicas de no linealidad geométrica y constitutiva, que afectan la
respuesta dindmica, se consigue que la hipotesis de iguales desplazamientos
para periodos largos no se cumple. En la Figura 3.6 se muestran los resul-
tados de factores de amplificacién de desplazamientos, obtenidos al analizar
sistemas de un grado de libertad formados con distintos materiales y someti-
dos a cargas dinamicas obtenidas en superficie para diferentes perfiles de
suelos, (Vielma et al., 2006).

Figura 3.6: Factor de amplificacién de desplazamientos para sistemas de un
grado de libertad

Los factores de la Figura 3.6 corresponden a porticos de hormigén arma-
do, analizados para tres valores del factor de reducién por ductilidad (R, =
2,4y 6) con registros de aceleracion correspondientes a suelos muy rigidos.
Obsérvese que para periodos cortos e intermedios, donde se pueden aplicar
las hipoétesis de igual energia, los factores de amplificacién de desplazamien-
to son elevados, posteriormente se estabilizan y alcanzan valores cercanos a
la unidad, pero ligeramente la superan. La diferencia apreciada respecto de
otras investigaciones en las que se han utilizado modelos de comportamiento
del tipo elasto-plastico perfecto, corresponde justamente a la contribucién
del factor de reserva de resistencia y redundancia estructural, sobre el que
se ha investigado recientemente, (Vielma et al., 2006). En la Figura 3.7 se
puede apreciar la diferencia respecto a dichas investigaciones.

Con la finalidad de despejar este tipo de dudas, se ha estudiado el pro-
cedimiento de dimensionado y se ha formulado una propuesta alternativa
en la que los factores de amplificacién de desplazamientos juegan un papel
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Figura 3.7: Factor de amplificacién de desplazamientos para sistemas de un
grado de libertad

importante. Para ello se ha estudiado la respuesta no lineal de un conjunto
de edificios proyectados conforme a normas, para un nivel de amenaza simico
alto y muy alto.

La propuesta de los nuevos factores de amplificacién tiene que ver con
la relacién que existe entre la curva de capacidad y el valor de cortante de
proyecto. En la Figura 3.8 se han graficado la curva de capacidad y las cur-
vas elasticas y elastoplasticas de proyecto. Partiendo del valor del desplaza-
miento eldstico de proyecto Ay, se calculan los desplazamientos ineldsticos
de proyecto A;p, aplicando una amplificacion que es funcion del factor de
comportamiento g. Esta funcién, como ya se ha visto de las Figuras 3.6 y
3.7, tiene un coeficiente variable. En el mejor de los casos suponiendo que
el coeficiente vale 1, se aplicaria directamente el valor de g como factor de
amplificacion.

Sin embargo, siguiendo los lineamientos integrales (ATC19, 1995) en los
que se describe al factor de comportamiento como el producto de los fac-
tores de ductilidad, redundancia y reserva de resistencia, se observa una
incongruencia en la aplicaciéon del procedimiento anterior, en donde se con-
sidera unicamente la participacién del factor de reduccién por ductilidad,
produciendo una subestimacioén de los valores inelasticos calculados.

Esto ultimo redunda en una subestimacioén de los valores de las derivas
inelasticas de planta, que como se ha visto, conforman el principal pardametro
de dimensionado sismico de las normas de proyecto. Por tanto, es necesario
incorporar los valores de la redundancia y reserva de resistencia en la esti-
macién adecuada de los desplazamientos ineldsticos, logrando valores més
proximos al comorptamiento real de las estructuras y con esto pudiendo
aplicar de una forma més transparente y directa el proyecto de estructuras
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Figura 3.8: Determinacion del factor de amplificacién de desplazaminetos

gobernado por desplazamientos y no por resistencia, que finalmente es el ob-
jetivo del proyecto sismorresistente por prestaciones. Obsérvese en la Figu-
ra 3.8 la gran diferencia que existe entre el desplazamiento ineldstico de
proyecto Ay, y el desplazamiento inelastico Ay, calculado aplicando el fac-
tor de amplificacion obtenido como el producto del factor de ductilidad Ry
por el factor de reserva de resistencia Rp y redundancia Rrp (Vielma et al.,
2008b), que se muestra en la Ecuacion siguiente:

Ain = RuURRRRrEAp (3.4)

Una de las principales limitantes en la aplicacién de la Ecuacién anterior
es la de no tener definidos los valores del factor de reserva de resistencia
Rp y redundancia Rrp. Para superar esta limitacion, se sugieren los valores
publicados recientemente (Vielma et al., 2010b, 2009b,a). En el Capitulo 4 se
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describe el procedimiento completo para el calculo de estos factores. El otro
inconveniente encontrado es la dificultad de separar el factor de reduccién
por reserva de resistencia del factor de reducciéon por redundancia estruc-
tural (Vielma et al., 2010a; Vielma, 2008). En los trabajos anteriores se ha
sugerido adoptar la presentacién de ambos valores en uno solo, denominado
simplemente factor de reserva de resistencia Rq, definido como:

Ro = RrRRrE (3.5)

en lo sucesivo se utilizard esta denominaciéon en la determinacién de los
factores de amplificaciéon de desplazamientos.

Seguidamente se muestra la obtencion de los factores de amplificacion
de desplazamientos sobre la base de la comparacion de la respuesta inelés-
tica idealizada (aplicada en el proyecto sismorresistente usual) y la respues-
ta inelastica obtenida mediante el analisis no lineal de edificios porticados
proyectados conforme a normas.

En primer lugar, de la Figura 3.8 se desprende que la diferencia entre
los factores de amplificaciéon de desplazamientos es més marcada en el rango
de periodos cortos e intermedios, rango para el cual la respuesta dindmica
obedece a relaciones de igual aceleracién (periodos muy bajos cercanos a 0) o
de igual velocidad (periodos intermedios con un limite superior en el periodo
esquina del espectro de proyecto). En cuanto a este altimo rango, se sabe
que la velocidad representa en la respuesta dindmica la energia equivalente
del sistema, por tanto puede asumirse esta zona intermedia como rango de
1gual energia. Conforme con esto ultimo, puede plantearse una relacién entre
la energia elastica y la energia elasto-plastica de la estructura. Esta tltima se
obtiene de la respuesta no lineal al realizar el andalisis con empuje incremental.

Para el rango de periodos intermendios se debe cumplir que la energia
del sistema eléstico E. equivale a la energia del sistema elastoplastico Ep:

E, = Eep (36)

De la Figura 3.8 se obtiene la energia del sistema elastico en funciéon de
los parametros que carcterizan la respuesta elastopléstica:

1
E. = iFyAyRi (3.7)

donde F), es la fuerza lateral de plastificacion de proyecto, A, es el desplaza-
miento de plastificacion y R, es el factor de reduccién aplicado en el proyecto,
que como se ha indicado, se determina exclusivamente a partir de la ductil-
idad u, de aqui el subindice que presenta este factor. La energia del sistema
elastoplastico es:

1
E., = i(AyRQ)(FyRQ) + FyRQ(,uAy — RQAy) (3.8)
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aqui p es la ductilidad del sistema elastoplastico real, representado por la
respuesta no lineal del sistema al ser sometido a andlilsis con empuje incre-
mental. Si se igualan las energias se puede despejar la ductilidad del sistema
elastoplastico real:

_ (RG + R} (3.9)

#= 2Rq .
Este factor de ductilidad equivale al factor de amplificacién de desplaza-
mientos que es necesario aplicar para obtener los desplazamientos inelésticos
a partir de los desplazamientos elasticos obtenidos del analisis convencional,
para aquellas estructuras cuyo periodo fundamental se encuentra en el rango

de los periodos intermedios:

(Rg + R})
2Rq

Para las estructuras cuyos periodos son mas altos, la hipotesis de iguales
energias deja de cumplirse, dando paso a la hipdtesis de iguales desplaza-
mientos. Esto es equivalente a igualar los desplazamientos inelésticos con los
desplazamientos elasticos calculados mediante la ductilidad:

= (3.10)

Ain = p, (3.11)

Como ya se indicd, la ductilidad debe contener apropiadamente la con-
tribucién tanto del factor de reduccién por reserva de resistencia como por
el factor de reducciéon por ductilidad, de esta manera:

1= RoR, (3.12)

de manera que finalmente resulta:

Aip = RQRMAE (313)

lo que significa que el factor de amplificacion de desplazamientos para es-
tructuras con periodos dentro del rango de los periodos largos, es igual a:

Cq = RoR, (3.14)

En la Figura 3.9 se muestran los valores de los factores complementarios
de amplificacién C),, que se obtienen al dividir el factor de amplificacién Cj
entre el factor de reduccion por ductilidad R,,:

Cu=Cy/Ry (3.15)

Notese el buen ajuste que muestran los factores de amplificacién comple-
mentarios calculados mediante las Ecuaciones y los obtenidos de la respuesta
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Figura 3.9: Factores de amplificacion de desplazamientos del andlisis no lineal
y calculados por formulas propuestas

no lineal. Compérese con los factores de amplificaciéon complementarios que
se aplican en el proyecto sismorresistente convencional, discutidos al inicio
de este apartado. Ademés es apreciable la facilidad con la que se pueden
aplicar las ecuaciones en el calculo de los factores de amplificaciéon y por
ende su aplicaciéon en el proyecto sismorresistente. En el apartado siguiente
se lleva a cabo el proyecto sismorresistente aplicado las Ecuaciones 3.9 y3.12
y controlando los desplazamientos a través de las derivas de plantas.

3.4. Ejemplo de aplicaciéon del procedimiento de di-
mensionado sismico

Seguidamente se expone el procedimiento de dimensionado sismico de ed-
ificios. Para ilustrarlo, se ha seleccionado un grupo de edificios porticados de
hormigon armado, con nimero de plantas variable (3, 6, 9 y 12 plantas). Con
la finalidad de estudiar la influencia de la redundancia estructural, para cada
nimero de plantas se ha considerado también un nimero de vanos variable
(3,4, 5,y 6 vanos). La geometria general de los edificios permite clasificarlos
como regulares tanto en planta como en elevacion, con sistemas de forjados
con nervios unidireccionales. Esta udltima caracteristica permite definir dos
tipos principales de porticos: poérticos de arriostramiento que permiten so-
portar las cargas laterales y poérticos de carga, que tienen la doble funcion
de soportar las cargas laterales y las cargas de gravedad.

La geometria seleccionada consiste en vanos en la direccién de los por-
ticos de carga z equiespaciados cada 6,00 m, mientras que en la direccion y
(porticos de arriostramiento) existen tres vanos equiespaciados cada 5,00m.
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Las alturas de las plantas son iguales (3,00m) excepto para la primera plan-
ta, donde se requiere de una altura libre de 4,50m. El dimensionado de las
columnas se ha realizado contando con secciones cuadradas en todos los ejes
estructurales. Las secciones se mantienen cuadradas a lo largo de toda la al-
tura de los edificios, sufriendo reducciones de maximo 10 cm por cada cara,
con la finalidad de evitar variaciones bruscas en la rigidez y la resistencia
lateral de plantas consecutivas. Las reducciones de las secciones se realizan
cada tres plantas, para no tener gran cantidad de secciones que proyectar.

Los pérticos de gravedad a su vez se clasifican conforme a la relaciéon
carga sismica/carga de gravedad. Esta relacion no solo condiciona las car-
acteristicas del proyecto de las secciones, sino que también como se verd
mas adelante, también condiciona la respuesta no lineal, tanto estatica como
dinamica. Esto se debe a que los porticos con mayor relacion carga sismica/-
carga de gravedad (en este caso denominados porticos externos) son proyec-
tados predominantemente para soportar cargas laterales, mientras que los
de menor relacion (porticos internos) se proyectan predominantemente para
cargas verticales.

Los edificios objeto de este estudio han sido proyectados conforme a dos
grupos de normas: las europeas (Eurocodigos 2 y 8) y las de Estados Unidos
(ACI-318 e IBC-2006). El primer grupo de edificios est4 sometido a un solo
nivel de amenaza sismica: nivel alto, con una aceleraciéon béasica de 0,3g. El
segundo grupo de edificios ha sido proyectado para dos niveles de amenaza
sismica: alta (0,3g) y muy alta (0,4g). En la Figura 3.10 se muestra la planta
tipica de los edificios, nétese la presencia de forjados unidireccionales que de-
finen a los porticos encargados de soportar las cargas de gravedad (direccion
z) y los porticos encargados de soportar las cargas sismicas en la direccion
ortogonal (direccion y).

En la Figura 3.11 se muestan los alzados de los distintos tipos de edificios
a proyectar. Se ha seleccionado un nimero distinto de plantas con la finalidad
de obtener la respesta de estructuras con diferentes periodos fundamentales
de vibracion. Ademaés se ha hecho veriar el nimero de vanos con la finalidad
de estudiar diferentes lineas resistentes verticales que dan origen a un niumero
variable de columnas.

Las caracteristicas mecanicas de los materiales constituyentes de los por-
ticos corresponden a las apropiadas para zonas de alta amenaza sismica,
seglin las normas mencionadas, y se muestran en la Tabla 3.2 .

En un trabajo expuesto recientemente, (Vielma et al., 2010a, 2011) se ha
aplicado el procedimiento a un grupo de edificios porticados de concreto ar-
mado. El procedimiento se ha aplicado calculando un indice de columnas por
cada planta, que consiste en obtener el porcentaje del drea de las columnas
de una planta dividida por el area total de la planta:

(Z;"Zl aj;) x 100
A;

IC; = (3.16)
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3,4,5 y 6 vanos @ 6,00m
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Figura 3.10: Planta de los edificios proyectados

Tabla 3.2: Indice de columnas calculados para diferente namero de plantas
y de vanos

’ Material de plantas ‘ Resisistencia
Hormigon fe=2500N/cm?
Acero longitudinal Fy = 50000N/cm?
Acero transversal Fy = 50000N/cm?

donde a; es el area de cada columna de la planta iésima y A; es el 4rea de
la planta #ésima.

Del analisis modal se obtienen los valores de los desplazamientos elasticos.
Estos desplazamientos se deben combinar con los desplazamientos en las
otras dos direcciones ortogonales, conforme a lo prescrito en los cédigos de
proyecto sismorresistente. De esta forma se generan las combinaciones que
se muestran en la Tabla 3.3. N6tese que se han considerado las componentes
de cada direccién combinadas con signos positivos y negativos.

Con los valores de los desplazamientos elasticos determinados mediante
las combinaciones mostradas en la Tabla anterior se calculan los desplaza-
mientos elasticos, aplicando los factores de amplificaciéon senalados en la sec-
cion anterior. Es de hacer notar que para cada edificio, representado por su
periodo fundamental, se aplica un factor de amplificacién de desplazamien-
tos. Con estos desplazamientos elasticos se claculan las derivas de planta y
la deriva global. Las primeras se comparan para cada caso de dimensionado,
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Tabla 3.3: Combinacion lineal de los desplazamientos eldsticos

|

Caso

\ Combinacién

1.*X03*Y0.3*7Z

1.*X03*Y-03*Z

1.*X-03*Y03*Z

1.*X-03*Y-0.3*7Z

03*X1.*Y03*7Z

03*X1.*Y-03*%Z

03*X1.*Y-03*7Z

03*X-1.*Y-03*Z

O[O || O | W[ N —

03*X03*Y1 *7Z

—
o

03*X-03*Y 1 *7Z

—
—

03*X-03*Y 1 *7Z

—
[\

03*X-03*Y-1.*7Z

con la méxima deriva de planta admisible segin el Estado Limite de danos
reparables, que es el valor considerado en estos ejemplos.

En la Figura 3.12 se muestran los resultados de las derivas de plantas
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calculadas para el pértico exterior de un edificio de 3 plantas. Se han grafi-
cado conjuntamente las derivas calculadas aplicando el procedimiento del
IBC-2006 y el procedimiento considerando los valores de amplificaciéon de
desplazamientos afectados por la reserva de resistencia.

Figura 3.12: Resultados de las derivas de entrespiso para varios IC

De la Figura 3.12 se pueden obtener dos conclusiones importantes. La
primera es que prar los indices de columnas considerados, todos los casos
analizados con el procedimiento del IBC satisfacen el criterio de las derivas.
Esto demuestra que incluso para IP bajos, el procedimiento usual del IBC
conduce a varias iteraciones fallidas, ya que como se vera mas adelante, dos
de los casos (IBC —0,57% e IBC — 0,67 %) no presentan dimensiones de
columnas adecuadas y las cuantias de proyecto superan la cuantia méxi-
ma admisible segin el ACI-318. La otra conlusién corresponde a los valores
obtenidos mediante el procedimiento antes descrito. Puede apreciarse que
claramente dos de los casos sobrepasan el umbral méaximo de las derivas,
justamente esos casos son los que no disponen de secciones de columnas su-
ficientes para soportar las acciones combinadas y sobrepasan las cuantias
méximas de refuerzo longitudinal.

Por el contrario, dos de los casos que si satisfacen el criterio de la deri-
va, también satisfacen los requisitos de armado a los que son sometidas en
una etapa posterior. Obviamente, se selecciona el caso con las menores sec-
ciones de columnas (caso inv — 0,95 %). Adicionalmente debe resaltarse que
para el caso seleccionado, luego de realizado el proyecto de las secciones, las
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cuantias de refuerzo longitudinal de las columnas no superan el 2,5%, lo
que constituye un resultado interesante, puesto que dicha cuantia favorece la
armabilidad de las secciones de las columnas y de los nodos viga-columna.

Figura 3.13: Derivas del edificio de 6 plantas

En la Figura 3.13 se muestran las derivas del edificio de 6 plantas para
una aceneracion de 0,3g (amenaza sismica alta). Notese que la opcioén que
satisface los requerimientos de desplazamientos es la que corresponde a un
Indice de colunmas de 1,21 %, ya que para indices mas bajos se alcanzan
derivas mas altas.

En general, los resultados muestran que independientemente del ntimero
de vanos, los edificios del mismo nimero de plantas mantienen el indice de
columnas dentro de un rango muy reducido, obviamente para el mismo nivel
de amenaza sismica aplicada en el dimensionado. En la Tabla 3.4 se muestran
los valores de los indices de columnas para los edificios proyectados conforme
al ACI-318, para una aceleracion de 0,3g. También se puede apreciar que los
valores del indice de columnas es bastante uniforme independientemente del
numero de lineas resistentes verticales.

Estos valores pueden ser tomados como referencia para procesos de di-
mensionado de edificios con alturas semejantes y con la misma amenaza
sismica, de manera que puedan servir para el dimensionado de las columnas
para la primera iteracion del proceso. Las vigas se dimensionaran mediante
el procedimiento usual, considerando las cargas de gravedad y las cargas
simicas, respetando en todo caso el criterio de viga débil columna fuerte.
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Tabla 3.4: Indice de columnas calculados segin ACI-318 para 0,3g

Namero de | 3 4 5 6
plantas

3 0,95 0,89 0,85 0,83
6 1,21 1,14 1,09 1,06
9 1,45 1,41 1,35 1,32
12 1,75 1,72 1,65 1,61

Tabla 3.5: Indice de columnas calculados segin ACI-318 para 0,4g

Namero de | 3 4 5 6
plantas

3 1,13 1,05 1.01 0,99
6 1,45 1,43 1,37 1,24
9 2,11 1,98 1,90 1,84
12 2,88 2,70 1,60 1,52

En cuanto a los resultados obtenidos para los edificios proyectados segin
el IBC y ACI-318 para un nivel de amenaza muy alto (0,4g) los resultados
del dimensionado muestran practicamente la misma tendencia, pero como
es logico esperar, con mayores valores de porcentajes de columnas. En la
Tabla 3.5 se muestran los resultados para estos edificios.

Finalmente en la Tabla 3.6 se muestran los resultados obtenidos para los
edificios proyectados segin los Furocédigos, para un nivel de amenaza de
0,3g.

El procedimiento iterativo que se ha llevado a cabo aplicando el flu-
jograma de la Figura 3.4, converge con relativa facilidad a los resultados
mostrados. Es necesario indicar que en este trabajo se ha aplicado el proced-
imiento considerando tnicamente la opcién de utilizar columnas cuadradas,
pero que es igualmente aplicable para el caso de columnas con secciéon circular
o poligonal.

Una vez dimensionadas las secciones de los elementos de la estructura, se

Tabla 3.6: Indice de columnas calculados segin EC-8 para 0,3g

Namero de | 3 4 5} 6
plantas

3 1,03 0,96 0,92 0,90
6 1,21 1,14 1,09 1,06
9 1,52 1,43 1,37 1,33
12 1,87 1,76 1,69 1,62
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Figura 3.14: Detalle de armado de los elementos de pértico de tres plantas

procede al detallado. En el detallado se siguen las prescripciones normativas
que buscan proporcionar ductilidad y resistencia a las vigas y a las colum-
nas, correspondientes a zonas de alta amenaza sismica. En la Figura 3.14
se muestra una columna y una viga que concurren a una junta, en ella se
pueden apreciar los detalles de las zonas criticas proximas a la junta. Todos
estos detalles son muy importantes por que constituyen los datos de entrada
necesarios para realizar el analisis no lineal de la estructura.

Los edificios dimensionados siguiendo el procedimiento anteriormente
descrito, se evaluaran mediante la aplicacién del andlisis no lineal, verif-
icando su comportamiento para tres Estados Limite especificos. Tanto el
procedimiento como los resultados se muestran en el capitulo siguiente.






Capitulo 4

Evaluacion de la respuesta
sismica

4.1. Introduccion

En este capitulo se abordan los aspectos dela evaluaciéon del proyecto
sismorresistente aplicando andlisis no lineal. Se trata de alguna manera de
validar algunos parametros del proyecto sismorresistente mediante los resul-
tados obtenidos del anélisis no lineal, tanto pseudo-estatico como dinamico.
La evaluacién se lleva a cabo estudiando la respuesta de un grupo de edifi-
cios porticados de hormigén armado, proyectados mediante dos normas difer-
entes, pero con las mismas caracteristicas geométricas y amenaza sismica alta
o muy alta. En primer término se aplican procedimientos de evaluaciéon del
proyecto por prestaciones de corte determinista y luego otros procedimien-
tos con formulaciones probabilistas, aunque utilizan resultados del andlisis
no lineal pseudo-estitico y dindmico del tipo determinista. Finalmente se
presenta un resumen de la evluacién de la respuesta sismica de los edificios
porticados estudiados utilizando indices de dano local y global y calculando
curvas de fragilidad y matrices de probabilidad de dano.

4.2. Parametros del proyecto sismorresistente

Es bien sabido que el proyecto sismorresistente actual se lleva acabo me-
diante procedimientos lineales. En los capitulos anteriores se ha explicado
porqué es necesario tomar en consideracion la reduccién de las fuerzas sismi-
cas para lograr reproducir el comportamiento de las estructuras cuando estas
alcanzan el rango no lineal. Sin embargo, los avances recientes en la mecénica
computacional y el desarrollo de procesadores cada vez més potentes hacen
vislumbrar que el cambio de en la realizacion del proyecto sismorresistente se
aproxima. Este cambio permitird la aplicaciéon directa del andlisis no lineal

85



86 CApPITULO 4. Evaluacién de la respuesta sismica

en el proyecto de las estructuras, usando los Estados Limite de proyecto. Sin
embargo, mientras este cambio no se lleve a cabo, es necesario aplicar los
procedimientos del andlisis no lineal con la finalidad de evaluar la respuesta
sismica de las estructuras proyectadas mediante procedimientos lineales.

La respuesta sismica de una estructura se puede evaluar a nivel global,
local y seccional. Sin embargo es preciso indicar que la evaluaciéon del proyec-
to sismorresistente, se efectua sobre la base de la respuesta global. Como se
verd més adelante, la respuesta simica requiere que se puedan modelizar los
aspectos de la estructura de la forma més aproximada posible. Para ello se re-
quiere poder incorporar las caracteristicas de los materiales que constituyen
la estructura.

Actualmente no se contempla en las normas de proyecto sismorresistente
ningun tipo de procedimiento de evaluacién de las prestaciones ni del margen
de seguridad alcanzado por una estructura proyectada segin requerimientos
sismorresistentes, (Kunnath, 2005). A pesar de esto, en este Capitulo se
muestran algunos procedimientos desarrollados recientemente que permiten
estudiar esos aspectos, a pesar de que muchos de ellos no son del dominio de
la practica comidn. Sin embargo, los parametros a ser estudiados son los que se
aplican como coeficientes a lo largo del proceso de proyecto sismoresistente de
estructuras, muchas veces sin que el proyectista tenga muy claras las razones
que sustentan la escogencia de estos parametros.

Como se ha indicado anteriormente, el proyecto sismorresistente actual se
fundamenta en el anélisis elastico de las estructuras. Para lograr introducir
el efecto de los terremotos en el anélisis elastico, pero permitiendo un cierto
grado de dano, es necesario recurrir a un artificio que consiste en aplicar un
factor de comportamiento ¢ al espectro eldstico de proyecto, con la finalidad
de producir un espectro inelastico, con el que se determinan las fuerzas sismi-
cas equivalentes. Desde que comenz6 a aplicarse el factor de comportamiento,
la forma de determinarlo ha sido contradictoria, puesto que inicialmente su
valor fue asociado al de la ductilidad, pero que sin embargo se ha compro-
bado que depende de otros parametros tales como la reserva de resistencia y
la redundancia estructural.

La ductilidad es un parametro dificil de medir, a pesar que su definicién
tiene significado fisico. El problema surge cuando el concepto es extrapolado
al comportamiento global de las estructuras. Diversos autores han propuesto
alternativas para calcular la ductilidad, especialmente sobre la base de los
resultados del analisis pseudo-estatico, debido probablemente a la similitud
de este tipo de analisis con los andlisis de laboratorio en los que las probetas
se someten a cargas monotonicas crecientes, alcanzando sucesivamente la
plastificacion y el fallo o rotura.

Otro de los conceptos extrapolados desde el anélisis de laboratorio a la
interpretacion de la respuesta sismica es el de la reserva de resistencia. A
nivel seccional la reserva de resistencia Ag se define como la relacién que
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existe entre la resistencia real RSy y la resistencia de proyecto R.S;:

RSy = AoRS; (4.1)

En el caso de las estructuras sometidas a cargas sismicas, la reserva de
resitencia es la relaciéon que existe entre el cortante en la base dltimo y el
cortante en la base de proyecto, obtenido del anélisis elastico. Sin embargo,
es necesario indicar que la reserva de resistencia incluye la contribucién del
tercero de los factores que se discuten en este capitulo: la redundancia. Esta
ha sido estudiada aplicando procedimientos probabilistas y determinsitas,
sin embargo, no queda claro su grado de contribucién sobre la reserva de re-
sistencia, por lo que frecuentemente se presenta ambos coeficientes incluidos
en el factor de reserva de resistencia.

4.3. Modelado no lineal

Para evaluar la respuesta simica de las estructuras es necesario poder
modelar las caracteristicas no lineales de éstas, tanto a nivel constitutivo co-
mo geométrico. Seguidamente se proporciona una descripcién pormenorizada
de las caracteristicas del progama de anélisis que se ha empleado para obten-
er la respuesta sismica de un conjunto de estructuras proyectadas para tener
comportamiento sismorresistente.

El programa utilizado en los analisis es el PLCd (PLCD, 2010). PLCd
es un programa con base en elementos finitos, que trabaja con geometrias bi
y tridimensionales, asi como también con elementos prisméticos reducidos a
una sola dimensiéon. Entre las caracteristicas principales tiene que presenta
la posibilidad de efectuar el analsis no lineal para pequenas y grandes de-
formaciones. El programa aplica varias leyes constitutivas tridimensionales
para predecir el comportamiento del material (elastico, visco-eléstico, dano,
dano y plasticidad, etc.) y varias superficies de plastificacion para controlar
su evolucion: von Mises, Mohr Coulomb, Mohr Coulomb mejorado, Drucker
Prager, etc. El método de Newmark es aplicado en la linealizacion del pro-
blema dindmico. Para una descripcién mas detallada del programa, el lector
puede recurrir a trabajos publicados recientemente (Barbat et al., 2008b;
Mata et al., 2007b,a; Barbat et al., 2008a).

Resultados experimentales demuestran que la inelasticidad en vigas puede
ser formulada en términos de cantidades de la seccién tranversal, por tanto
el comportamiento de las vigas puede ser descrito mediante modelos concen-
trados, que en algunos casos se denominan rdtulas pldsticas, que localizan
la inelasticidad en los extremos de las vigas utilizando unas leyes de com-
portamiento en términos de fuerza contra desplazamiento o rotacién contra
momento. Sin embargo en PLCd la formulacién aplicada consiste en deter-
minar la relacién constitutiva a nivel de seccién transversal, integrando en
un namero seleccionado de puntos correspondientes a las fibras alineadas
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conforme a los ejes de las vigas. Por tanto el comportamiento no lineal con-
stitutivo es incorporado en el cédigo utilizando la formulacién cinematica
propuesta por Simo (Simo, 1985) considerando una configuracion de referen-
cia curva entre la configuraciéon referencia recta de la viga y la configuracion
actualizada. Se usa el procedimiento basado en desplazamiento para resolver
el problema no lineal resultante. Las secciones planas permanecen planas
después de la deformaciéon de la estructura; sin embargo, no se considera
pandeo a nivel seccional, evitando incorporar las variables de pandeo en la
formulacion o evitando el procedimiento iterativo para determinar el campo
de deformaciones de las secciones transversales. Un anélisis seccional apro-
piado se aplica para obtener las fuerzas y momentos seccionales y a la vez los
tensores tangenciales del problema linealizado. Se aplican relaciones consti-
tutivas termodindmicamente consistentes para describir el comportamiento
material de los elementos tipo viga, lo que permite obtener una estimacion
mas racional de la energia por las estructuras (Barbat et al., 2008b). La teoria
de mezclas simples también es incorporada en el modelado de los materiales
de esos elementos.

4.4. Definicion de los casos de estudio

Para evaluar el proyecto sismorresistente, se ha seleccionado un grupo de
edificios de hormigén armado que ha sido dimensionado y detallado siguiendo
para un grupo de edificios las prescripciones normativas del Eurocédigo 2 y
8 y para otro grupo de edificios las prescriciones del ACI-318 y del IBC-
2006; ademés se ha aplicado el procedimiento explicado en el Capitulo 3
para obtener los desplazamientos inelasticos y poder verificar de esa manera
los estados limite.

Los edificios se han proyectado para tener un uso residencial, se han em-
plazado sobre un suelo tipo B (rigido), con una amenaza sismica de 0,3g
para los edificios proyectados segin el EC, mientras que los edificios proyec-
tados segtun las normas americanas, han recibido aceleraciones de 0,3g y de
0,4g. El sistema de losas de los edificios estd formado por forjados unidi-
reccionales, orientados segun el eje y (ver Figura 4.1). La geometria general
de los edificios se muestra en la Figura 4.1, donde se pueden apreciar las
dimensiones de los elementos obtenidas del procedimiento de dimensiona-
do sismico explicado en el Capitulo 3, para los casos proyectados segin el
EC. Ademas, las caracteristicas de la demanda condicionan que los edificios
tengan que proyectarse conforme al criterio de nivel de ductilidad alto (Eu-
rocodigo 8) que implica un cuidadoso detallado del armado, con exigencias
altas de confinamiento que garanticen el comportamiento dictil a nivel local
y global.

Las caracteristicas mecanicas y geométricas de los edificios, ademaés de las
secciones y el armado de estas, contituyen los datos para la preparacion de los
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Figura 4.1: Geometria general de los casos de estudio

Edificio de 12 plantas

modelos a ser sometidos al andlisis no lineal. Por tanto es necesario prestar
especial cuidado a los detalles de la armadura longitudinal y transversal,
que permitan definir adecuadamente los elementos utilizando los modelos de
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fibras.

El anélisis estatico y dindmico no lineal se ha aplicado a los edificios
modelizados mediante poérticos planos. Estos han sido escogidos de acuerdo
a la relacion carga sismica/carga de gravedad, de esta forma quedan definidos
tres porticos por edificio: los porticos de arriostramiento lateral y los porticos
de carga, internos y externos. En la Figura 4.2 se definen estos porticos en
la representacién tridimensional de un edificio tipo.

Pértico externo de carga Portico interno de carga Portico de arriostramiento

Figura 4.2: Porticos definidos para el anélisis no lineal

Seguidamente cada portico es discretizado en elementos cuyas longitudes
son definidas mediante las zonas con diferente confinamiento, por ejemplo,
las zonas criticas proximas a los nodos definidos por las columnas y las vigas.
De esta forma es posible obtener el comportamiento de las zonas susceptibles
de ser danadas durante la accion de los terremotos, véase la Figura 4.3.
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Figura 4.3: Discretizacion tipica de un pértico de tres plantas

Luego, cada elemento se discretiza a su vez, mediante la divisién de
las secciones transversales en areas rectangulares, que obviamente tendrin
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diferentes caracteristicas. Por un lado se tienen las zonas constituidas con
hormigén y las zonas de hormigén armado. Las zonas que tnicamente es-
tan constituidas por el hormigén se definen dependiendo si se encuentran
en el recubrimiento o si se encuentran dentro del niicleo confinado por el
refuerzo transversal. Las zonas compuestas de hormigén y acero, se definen
mediante el porcentaje del area total ocupada por cada componente y se
resuelven aplicando la Teoria de Mezclas. En la Figura 4.4 se muestra un
esquema explicativo del procedimiento de discretizacién de los elementos de
los porticos.
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Figura 4.4: Discretizacion tipica de los elementos

Los modelos constitutuvos aplicados a los materiales de los poérticos son
el de dafio para el hormigon y el de plasticidad para el acero de refuerzo
longitudinal (Mata et al., 2007b,a). En cuanto a la presencia de cercos en
columnas y vigas, su efecto se modeliza mediante la modificaciéon de la re-
sistencia del hormigon aplicando el modelo de Mander (Mander et al., 1998).
Conforme a este modelo, la resistencia del hormigon se incrementa de acuer-
do con las caracteristicas del confinamiento proporcionado no solo por el
acero transversal, sino tambien por el acero longitudinal.

En la Figura 4.5 se muestra el resumen del calculo de las resistencias
modificadas del hormigén de una seccién de columna cuyos estribos confi-
nan el ntucleo mediante varias ramas. Notese la diferencia en los resultados
obtenidos para la zona critica y la zona no critica, para un hormigén con
resistencia de 2500 N/em?,
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| Zona critica |
Separacién de estribos 8.00 cm
1 2 g 1 6 Dimensién confinada 35.00 cm
. -éb— Area de cada estribo 0.79 cm?
! ! ! Avea de estribos (total) 3.14 cm?
Area confinada 280.00 cm?*
Coeficiente p 0.01
Y Coeficiente fl 353.43 N/ecm?
Coeficiente fce 4367.64 N/cm?*

1910 JIN |40

[ Zona no critica |
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4 0 Area de estribos (total) 3.14 cm?®
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Coeficiente fl 176.71 N/cm?
Coeficiente fee 3552.49 N/em?

Figura 4.5: Procedimiento de célculo de la resistencia a compresion del
hormigén

4.5. Evaluaciéon de la respuesta estatica

Seguidamente se presentan los resultados del andlisis no lineal estético.
Estos resultados comprenden los aspectos de la respuesta sismica que se
pueden obtener aplicando procedimientos estaticos y comprenden la ductili-
dad estructural, la reserva de resistencia y la determinacién de los umbrales
de dano de los Estados Limite. En el procedimiento aplicado se ha utilizado
una distribucién de fuerzas triangular creciente con la altura, que se aproxi-
ma a la respuesta del primer modo de vibracién, gracias a las caracteristicas
de regularidad tanto en planta como en elevacion de los edificios estudiados.
Las cargas de gravedad se modelan calculando cargas puntuales equivalentes
actuantes sobre las vigas, trasladadas sobre las juntas viga-columna.

4.5.1. Determinaciéon de la ductilidad estructural

La ductilidad estructural se determinara a partir de los resultados del
analisis no lineal pseudo-estatico, conocido como Pushover analysis. El primer
problema que surge, puede apreciarse directamente en la Figura 4.6, consiste
en que no es posible determinar exactamente el punto en el cual se alcanza
la plastificacion global de la estructura A,. Algunos autores han indicado
que ese punto corresponde a la primera plastificacién del acero en cualquiera
de los elementos de la estructura. Sin embargo este criterio es considerado
como conservador, por que esta primera plastificacién es seguida de otras
plastificaciones, pero se conserva gran parte de la rigidez y la resistencia ini-
ciales de la estructura. Las plastificaciones continuan, hasta que se alcanza
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Tabla 4.1: Valores de la ductilidad u de los edificios estudiados

Namero de plan- | Portico exter- | Portico interno | Portico de ar-
tas no riostramiento
3 4,26 4,33 3,55

6 5,24 3,83 3,62

9 4,24 4,59 3,91

12 4,44 4,52 4,96

un punto en el que el comportamiento global se hace plastico, alcanzandose
una pendiente practicamente nula en la curva de capacidad.

Figura 4.6: Curva de capacidad para la determinacién de la ductilidad global

El segundo problema que aparece es el de determinar el desplazamiento
lateral para el cual se alcanza el fallo de la estructura A, o el umbral de
colapso. Existen varios criterios, que en muchos casos difieren notablemente,
pero en este trabajo se ha adoptado el criterio que ubica el umbral de colapso
para el desplazamiento en el que justo la pendiente de la curva de capacidad
comienza a ser negativa, véase Figura 4.6.La curva de capacidad sirve de
base para la determinaciéon de la curva de capacidad idealizada, aplicando
el criterio de igualacién de energia. Con estos criterios se han calculado los
valores de la ductilidad de desplazamiento, que se muestran en la tabla 4.1.

En las Figuras 4.7 y 4.8 se muestran los valores de la ductilidad obtenidos
para los edificios proyectados segtun las normativas americanas. Puede no-
tarse en ambas Figuras que los valores de la ductilidad son muy variables e
independientes siempre de la redundancia. Notese que en todos los casos los
valores son inferiores a los valores del factor de comportamiento empleado
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en el proyecto, sin embargo esto no significa que los edificios no tengan una
adecuada respuesta sismica, pues debe recordarse que el factor de compor-
tamiento no es igual a la ductilidad global.

Figura 4.7: Ductilidad global de los porticos externos proyectados segiin ACI-
318 e IBC2006 con 0,3g

4.5.2. Determinacion de la reserva de resistencia

En este punto resulta interesante plantearse la pregunta de por qué es tan
significativa la reserva de resistencia. En primer lugar debera recordarse que
el proyecto elastico generalmente se conduce a partir del anélisis de estruc-
turas de multiples grados de libertad modelizadas como sistemas de muelles y
masas concentradas. Al tener la estructura real multimples lineas resistentes,
la redundancia estructural contribuye en la redistribuciéon de los momentos
cuando se alcanza la plastificacion en alguno de los soportes verticales (Mwafi
y Elnashai, 2002b). También esta diferencia es el resultado de proyectar para
grupos de fuerzas mayoradas de forma estadistica con base en la dispersion
que las estas presentan (mayores a las resistidas por la estructura durante su
vida util) conjuntamente con propiedades minoradas de los materiales. Otra
de las fuentes de reserva de resistencia es el redondeo del area de refuerzo
longitudinal que se debe hacer siempre superendo la cuantia requerida. Adi-
cionalmente, el diseno de los elementos sismorresistentes implica satisfacer



4.5. Evaluacion de la respuesta estatica 95

Figura 4.8: Ductilidad global de los porticos internos proyectados segin ACI-
318 e IBC2006 con 0,3g

condiciones de desplazamientos maximos (derivas de piso) y de detallado de
partes de la estructura para mejorar su capacidad de disipacién ductil. Todo
esto conduce finalmente a secciones con resistencia superior a la considerada
por simple resistencia.

Es necesario indicar que no siempre la reserva de resistencia tiene efectos
favorables sobre el proyecto sismorresistente. Por ejemplo, la reserva de re-
sistencia en vigas puede causar que al ser estas méas fuertes de lo que se han
proyectado, se produzca el indeseado estado de viga fuerte-columna débil,
contrario a los preceptos de proyecto conceptual.

En décadas pasadas se ha estudiado la reserva de resistencia aplican-
do simulaciones numeéricas (Osteraas y Krawinkler, 1990; Uang y Maarouf,
1993; Hwang y Shinozuka, 1994). En la Tabla 4.2 se muestran algunos de
los resultados correspondientes a edificios de hormigén armado, en los que
puede observarse la variabilidad de la reserva de resistencia.

Seguidamente, se presenta la explicacion de la reserva de resistencia (Hu-
mar y Rahgozar, 1996), que ilustra la manera como la reserva de resistencia
contribuye a mejorar la respuesta de estructuras, cuando éstas sobrepasan el
limite elastico, y que ademas permite plantear el procedimiento de calculo
del componente de redundancia dentro del factor de reserva de resistencia.
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Tabla 4.2: Valores de reserva de resistencia calculados en investigaciones
previas

Autores Tipologia estudiada Reserva de re-
sistencia
Osteraas y Krawinkler | Pérticos resitentes a mo- | 2,1-6,5
(1990) mento
Uang y Maarouf (1993) | Edificio de hormigon de 6 | 1,9
plantas
Hwang y Shinozuka | Edificio de hormigén de 6 | 2,2
(1994) plantas
w
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Figura 4.9: Explicaciéon de la reserva de resistencia
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En la Figura 4.9 se puede observar un portico de un solo vano y de un
solo nivel. La viga del poértico est4 sometida a la accidon de cargas de gravedad
constantes y a una carga lateral F que se incrementa progresivamente y que
es igual al cortante en la base V. Los extremos de las columnas se encuentran
apoyados sobre apoyos articulados.

El proyecto se ha realizado para un cortante V), procurado que la estruc-
tura disponga de columnas mas fuertes que la viga, por lo que se espera
que en los extremos de éstas ultimas plastifiquen antes que los extremos de
las columnas. Se asume ademads que el comportamiento de los materiales es
elasto-plastico perfecto. Como es de esperar, a medida que la fuerza lateral
se incrementa, el desplazamiento lateral del nivel de cubierta de las columnas
crece, al principio de manera proporcional obedeciendo al comportamiento
elastico, Figura 4.9a, hasta que el cortante en la base alcanza un valor V,
para el que se produce la plastificacion en el extremo izquierdo de la viga,
Figura 4.9b, lo que indica la aparicion de la primera plastificacion. A par-
tir de éste momento, la rigidez inicial de la estructura se reduce, aunque
mantiene un valor residual que le permite a la estructura seguir recibiendo
incrementos de la fuerza lateral, hasta que en el extremo derecho de la viga
se produce la plastificaciéon, alcanzandose el valor maximo del cortante en la
base V,,, a partir de la que el comportamiento se hace completamente plas-
tico, Figura 4.9c. Se define por tanto al factor de reduccién por redundancia
como:

Rp = (4.2)

Vu
Vp

En la Figura 4.10 se muestra la representacion del célculo de la reserva
de resistencia a partir de los resultados tipicos de la curva de capacidad de
una estructura.

\Y

Vp

Cortante en la base

Desplazamiento del nivel de cubierta A

Figura 4.10: Parametros para el caculo de la reserva de resistencia
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En la Figuras 4.11 y 4.12 se han graficado los valores calculados de la
reserva de resistencia obtenidos de los edificios proyectados conforme al EC-
8. Notese que se representan por separado los porticos internos y los porticos
externos. Es necesario resaltar que en ambos casos los valores de la reserva
de resistencia son mayores que los valores tipificados en el EC-8 para este
tipo de estructuras.

Figura 4.11: Espectro de reserva de resistencia porticos externos

Notese que los valores de la reserva de resistencia de los porticos externos
son mayores que los de los pérticos internos, esto debido a que los primeros
son proyectados para cargas de gravedad menores que los segundos, por tan-
to mantienen una reserva frente a cargas sismicas mayores. Por otro lado, ha
resultado impracticable la separacion del factor de redundancia estructural
del factor de reserva de resistencia, por tal motivo se presenta a ambos con-
tenidos en un solo factor, que de ahora en adelante se denominaré factor de
reserva de resistencia. Puede notarse también que los valores de la reserva de
resistencia son préacticamente independientes del numero de lineas resistentes
verticales, mostrandose un ligero incremento de los valores cuando el ntimero
de vanos del edificio es igual a 6. Los edificios de 6 plantas disponen de las
mayores reservas de resistencia en comparacion con los edificos de 3, 9 y 12
niveles. Se supone que esto se deba al proceso de predimensionado sismico,
que ha producido secciones més generosas para estos edificios.

4.5.3. Obtencién de los umbrales de dano

Los umbrales de dano son valores del comportamiento de la estructura
que marcan el paso de un Estado Limite a otro. Los umbrales de dano han
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Figura 4.12: Espectro de reserva de resistencia porticos internos

estado frecuentemente asociados con los resultados experimentales realizados
sobre porticos representativos de las caracteristicas usualmente encontradas
en zonas de alta amenaza simica.

El primer paso del procedimiento consiste en establecer el desplazamien-
to lateral del nivel de cubierta del edificio como cantidad a correlacionar
con los Estados Limite. Esta decision estd justificada porque la mayoria de
los resultados del anéalisis no lineal tanto estatico como dinamico, asi como
las pruebas de laboratorio, usan dicho desplazamiento para caracterizar la
respuesta de los edificios.

El siguiente paso consiste en seleccionar y definir los Estados Limite que
se aplicaran en la evaluacién de la respuesta no lineal de los edificios. En
esta investigacion se han seleccionado cinco Estados Limite, que se definen
a continuacion:

Estado Limite sin danio. Corresponde a un desplazamiento lateral para
el cual no se alcanzan dafios en los elementos secundarios o no estructurales.

Estado Limite de servicio. Se caracteriza por la aparicion de dano en
elementos no estructurales, que no requieren reparacién inmediata para que
el edificio contintie en funcionamiento.

Estado Limite de danos irreparables. Es un estado Limite para el que
se han producido danos concentrados en algunos elementos estructurales y
de forma extensiva en elementos no estructurales de algunos niveles; tiene
especial importancia para el proyectista, ya que permite establecer un criterio
a partir del cual el edificio no es reparable desde el punto de vista econémico
y/o tecnolégico.
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Tabla 4.3: Umbrales de dano aplicados en la evaluacion de la respuesta pseu-
do estatica

’ Estado limite ‘ Deriva de plantas (%) ‘
Sin dano 0<6<0,5
De servicio 0,5<d<1,5
Darios irreparables 1,5<6<2,5
Danos extesivos 2,6<0<3,0
Prevencion de colapso 3,0 < 0y20%AID

Estado Limite de danos extensos. Para este Estado Limite el dano se ha
distribuido en diversos elementos estructurales y los elementos no estruc-
turales presentan damnos severos, aunque la estructura entera es capaz de
seguir soportando su peso propio.

Estado Limite de prevencion de colapso. Es un estado previo al colapso
de la estructura, para el cual el dafio de los elementos permite la formacion
de un mecanismo cinematicamente inestable y la estructura es incapaz de
soportar las cargas de gravedad.

Seguidamente se selecciona el criterio de evaluacién que representa el
instante para el que se alcanza un Estado Limite especifico. De acuerdo
con lo expuesto en el apartado anterior, la deriva de plantas es un valor
adimensional que permite cuantificar el dafio bajo cargas laterales. Entre los
valores publicados, se han adoptado los valores de las derivas de plantas a
partir de los cuales se alcanza un dano especifico que corresponde al umbral
de un Estado Limite, estos valores se muestran en la Tabla 4.3.

Entre los valores mostrados cabe senialar que el que permite identificar el
Estado Limite de prevencién de colapso se alcanza cuando en alguna de las
plantas del edificio se obtienen valores de la deriva de plantas mayores que
3%. A partir de esta deriva la pendiente en la curva de capacidad se hace
negativa, significando que ya la estructura no puede soportar incrementos en
las cargas laterales.

Para determinar los umbrales de dano es necesario graficar la evolucion
de las derivas de plantas respecto al desplazamiento del nivel de cubierta
normalizado respecto a la altura total del edificio (SEAOC, 1995) denomi-
nado deriva global conforme se muestra en la Figura 4.13, en la que es posible
obtener la deriva global correspondiente a un Estado Limite ¢, caracteriza-
do mediante la deriva de plantas. En el caso de un edificio con n niveles
se obtienen n curvas de evolucion, correspondiendo el desplazamiento de un
Estado Limite a la interseccién de la primera curva con la deriva de planta
que caracteriza a dicho Estado Limite.

Adicionalmente al criterio enunciado, se aplica el propuesto en (Vam-
vatsikos y Cornell, 2002) y que se fundamenta en los resultados del anélisis
incremental dindmico (AID), expuesto anteriormente. Conforme a estos au-
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Figura 4.13: Obtencién de los umbrales de dano a partir de la evoluciéon de
las derivas

tores, la estructura entra en el umbral de colapso cuando dispone apenas de
un 20 % de la rigidez inicial. En la Figura 4.14 se han graficado la curva de
capacidad con su punto final en el umbral de colapso y las curvas obtenidas
al aplicar el andlisis incremental dindmico. Obsérvese que bajo ambos crite-
rios el umbral de colapso se encuentra muy préximo. Estos resultados son
mas confiables por que representan el umbral correspondiente a la respuesta
de la estructura frente a accones dinadmicas.

Figura 4.14: Validaciéon del umbral de colapso usando andlisis incremental
dindmico

De la apllicacion de diferentes procedimientos para determinar los um-
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brales de dano se han producido una serie de valores muy diversos. En un
trabajo en el que se aborda el tema (Dymiotis et al., 1999), se ha propuesto
considerar la evolucion de las derivas de plantas (por tanto del dafio con-
centrado en estas) respecto de la deriva global. Con base en una serie de
resltados experimentales han propuesto la siguiente expresion:

Omaz = 1,54A + 0,14Ng — 0,07Np — O;gil Para Ng > 1 (4.3)

En esta ecuacion d,,q; representa la deriva de planta, A es el desplaza-
miento del nivel de cubierta, Ng es el numero de niveles del edificio, Ng es
el numero de vanos, h; es la altura del primer nivel y h;x; es la altura del
nivel i en el cual se desea calcular la deriva de plantas.

Partiendo de una serie de simulaciones numéricas, (Vielma et al., 2008c)
han propuesto las siguientes expresiones para obtener los valores de las
derivas de planta a partir de las derivas globales:

0,1299 + 0, 4358(%) Para Npiveles = 3
0,1503 + 0, 5257(? Para Npjpeles = 6
0,0518 + 0, 6280(%) Para Npjyeles = 9

0,0118 4 0,6312(%) Para Nyjperes = 12

(4.4)

En las Figura 4.15 a la 4.18 se muestan los resultados de los Estados
Limite obtenidos para los porticos proyectados segin las normas americanas,
para una amenaza de 0,3g.

Figura 4.15: Umbrales de dano medios de los porticos externos de tres plantas

Puede observarse que los umbrales de dano obtenidos son bastante uni-
formes, excepto para el caso del umbral de colapso, para el cual la dispersién
es mucho mayor en compraciéon con los demas umbrales. Esto se debe a la
diferencia marcada que existe entre los puntos de pendiente negativa de la
mayoria de los edificios estudiados. Cabe indicar que estos valores medios y
sus desviaciones son utilizados en la fijacién de los umbrales de los Estados
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Figura 4.16: Umbrales de dafio madios de los poérticos externos de seis plantas

Figura 4.17: Umbrales de dano madios de los porticos externos de nueve
plantas

Figura 4.18: Umbrales de dafio madios de los porticos externos de doce plan-
tas

Limite aplicados en el célculo de las curvas de fragilidad, de alli la relevancia
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de estos valores y la importancia de poder determinarlos adecuadamente.

4.6. Evaluacién de la respuesta dinamica

La respuesta dindmica permite evaluar el comportamiento global de las
estructuras cuando son sometidas a acciones variables con el tiempo. Con
la finalidad de evaluar el proyecto sismorresistente mediante procedimientos
dindmicos, se continua trabajando con el grupo de edificios porticados de
hormigén armado con un numero diferente de plantas y de vanos usado en
el analisis pseudo-estéatico.

Para evaluar la respuesta dindmica, en este trabajo se ha aplicado un
procedimiento formulado recientemente (Kappos y Stefanidou, 2009) en el
que la evaluacion del proyecto sismorresistente se lleva a cabo mediante tres
niveles de amenaza, que tienen asociados tres Estados Limite (de servicio, de
danos reparables y de prevencion de colapso) que se encuentran contenidos
dentro de los Estados Limite considerados en el anélisis pseudo-estético. Las
caracteristicas de estos Estados Limite se muestran en la Tabla 4.4. Los
resultados del anédlisis dindmico nolineal permiten evaluar el dimensionado
sismico aplicado.

Tabla 4.4: Estados Limite y niveles de amenaza

Sismo Estado limite Periodo de re- | Probabilidad de exce-
torno (anos) dencia en 50 afios
Frecuente Servicio 95 50 %
Raro Reparable por | 475 10%
normas
Muy raro Prevencion de | 2500 2%
colapso

Para obtener los sismos con las caracteristicas mostradas en la Tabla an-
terior, se ha recurrido a la generacién de acelerogramas sintéticos compatibles
con el nivel de amenaza considerado en el proyecto. El programa empleado
en la generacion de los acelerogramas se denomina PACED (Vielma, 2009)
que permite generar acelerogramas compatibles con los espectros eléasticos
de proyecto.

En la Figura 4.19 se muestra uno de los acelerogramas sintéticos aplica-
do en los andlisis de los edificios. En la Figura 4.20, se muestra el espectro
elastico de proyecto conjuntamente con los espectros de respuesta correspon-
dientes a los acelerogramas sintéticos para un amortiguamiento del 5% del
amortiguamiento critico; notese el buen ajuste de los espectros de respuesta
respecto del espectro elastico de proyecto.

A los acelerogramas sintéticos se les han calculado la intensidad de Arias
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Figura 4.19: Sismo sintético para evaluar la respuesta dindmica

Figura 4.20: Espectros de respuesta y espectro elastico de proyecto

y el flujo de energia, para la ajustar la duracion total de los terremotos apli-
cando criterios energéticos. Los resultados se muestran en las Figuras 4.21
y 4.22. Ambos célculos son importantes a la hora de reducir los acelero-
gramas, eliminando aquellos puntos en los que no se concentra demasiada
energia, sin embargo para el presente estudio no se ha reducido la duracion
de los acelerogramas.

Figura 4.21: Intensidad de Arias
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Figura 4.22: Flujo de energia

Tabla 4.5: Caracteristicas de los sismos sintéticos utilizados en los anélisis

Ac. | Duracion | Periodo Aceleracion | Velocidad | Desplazamiento
(s) predom- | maxima (g) | maxima méximo (cm)

inante (cm/s)
(s)

1 60 0,14 0,373 23,707 9,432

2 60 0,20 0,336 25,103 6,467

3 60 0,16 0,313 21,624 7,836

4 60 0,10 0,299 25,691 7,865

5 60 0,23 0,347 20,562 5,360

6 60 0,36 0,341 21,293 7,400

Es recomendable aplicar un conjunto de sismos con amplio contenido
frecuencial, por lo que se han generado 6 acelerogramas sintéticos, que para
los 3 niveles de intensidad anteriormente descritos, totaliza 18 acelerogramas
aplicados a los edificios. En la Tabla 4.5 se resumen las caracteristicas de los
acelerogramas sintéticos generados, notese que los periodos predominantes
obtenidos se encuentran dentro o muy préximos del rango de los periodos
que producen los valores méaximos de aceleraciones del espectro elastico de
proyecto.

El criterio aplicado para la evaluaciéon de la respuesta sismica esta fun-
damentado en las derivas de las plantas. Diversos autores coinciden en que
las derivas de plantas se pueden correlacionar directamente con el dano que
sufren las lineas resistentes verticales. De esta forma ha sido posible estable-
cer un rango de valores para cada uno de los estados limite anteriormente
citados y que se muestran en la Tabla 4.6. Estas derivas se aplican para
controlar el Estado Limite que tienen asociado.

Adicionalmente, se evalua la deriva global, lo que proporciona un valor
contra el que se puede comparar el Estado Limite de prevenciéon de colapso.
Como se ha indicado anteriormente, el umbral de colapso es dificil de de-
terminar, sin embargo el andlisis incremental dindmico permite validar los
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Tabla 4.6: Umbrales de dano aplicados en la evaluaciéon de la respuesta
dindmica

Estado limite Deriva de plantas (%) ‘
De servicio 0,5
Reparable 1,5
Prevencién de colapso 3,0

Tabla 4.7: Periodos elasticos de los edificios estudiados

Nuamero de plantas Periodo elastico T(s) ‘
3 0,57
6 0,76
9 1,01
12 1,23

resultados obtenidos del anélisis con empuje incremental. El criterio emplea-
do consiste en que el colapso se alcanza cuando la rigidez alcanza valores
inferiores al 20 % de la rigidez inicial. Esto ha permitido ubicar valores de
la deriva global alrededor del 2,5% para edificios porticados regulares de
hormigén armado, independientemente del numero de plantas.

4.6.1. Periodo elongado de la estructura

Como ya se ha visto, los procedimientos de anélisis elastico e ineléstico
admiten la definicién de la accién sismica mediante acelerogramas o mediante
espectros de proyecto eldstico, que posteriormente se transforman en espec-
tros ineldsticos mediante la aplicacion de los factores de comportamiento
q.

Como se ha podido ver en los procedimientos de anélisis expuestos ante-
riormente, estos se realizan utilizando el periodo estructural como parametro
caracteristico de la estructura. Existe en la literatura y en las normas de
proyecto sismorresistente gran cantidad de expresiones para calcular el va-
lor aproximado del periodo elastico de una estructura. La mayoria de estas
expresiones se han obtenido mediante el ajuste de resultados de anélisis de
estructuras modelizadas como edificios de cortante, consistentes en sistemas
de miultimples grados de libertad de masas concentradas y muelles, repre-
sentativos de las masas de las plantas y de las rigideces de las columnas,
respectivamente.

En el estudio de los casos que se ha llevado a cabo en este trabajo, se
han aplicado procedimientos de elementos finitos para obtener los periodos
elasticos, los cuales son mayores que los obtenidos mediante el modelo de
edificio de cortante, en el que la rigidez de la estructura es sobreestimada.
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Los resultados se muestran en la Tabla 4.7.

Partiendo de estos resultados, se ha ajustado una expresién que permite
calcular el periodo elastico de la estructura como funcién de la altura total
H expresada en metros:

To = 0,125 H%63 (4.5)

Por este motivo resulta importante la adecuada determinacion de los peri-
odos con los que se calcularén las acciones sismicas. Mwafi y Elnashai (2002)
admiten que las omprecisiones cometidas en la determinaciéon del periodo
elongado (cuando se ha alcanzado cierto comportamiento no lineal) intro-
ducen en el proyecto sismorresistente una cantidad considerable de reserva
de resistencia. Como se ha anotado anteriomente, la reserva de resistencia no
siempre resulta conveniente, aunque la impresion generalizada es de que en
ocasiones proporciona cierto nivel de seguridad a las estructuras cuando estas
se aproximan al Estado Limite Ultimo. La razon puede apreciarse claramente
en la Figura 4.23. Obsérvese que los periodos ineldsticos calculados para los
cuatro niveles de edificios, son mayores que los periodos elasticos, propor-
cionando por tanto valores menores de aceleraciones, a los que légicamente
corresponderan fuerzas sismicas menores.

Resulta interesante observar como el periodo se incrementa debido a que
a mayor intensidad del sismo aplicado, se alcanza un grado mayor de plasti-
ficacion del acero de refuerzo y de dano del hormigén y en mayor nimero de
elementos, produciéndose la degradacion correspondiente a la rigidez global
con la consecuente elongaciéon del periodo predominante.

Figura 4.23: Ordenadas espectrales obtenidas con los periodos elasticos y
elongados de proyecto

De la Figura 4.23 se puede concluir que la utilizaciéon del periodo elastico
conduce a valores de la aceleracion de proyecto hasta un 43 % mayor que la
aceleracion de proyecto correspondiente al calculo mediante el periodo elon-
gado. Este incremento es notable y suele afectar al proyecto sismorresistente,
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otorgandole a las estructuras una resistencia mayor a la necesaria, por tanto,
es una fuente importante de reserva de resistencia.

Los periodos de los casos estudiados se han obtenido partiendo de los
resultados del analisis dindmico de los edificios bajo el grupo de seis acelero-
gramas compatibles con el espectro, aplicando los tres niveles de intensidad.
De esta forma, se ha obtenido la respuesta en desplazamientos relativos del
centro geométrico del nivel de cubierta, mediante la cual y aplicando el es-
pectro de amplitudes de Fourier, se ha obtenido el periodo predominante,
que corresponde por tanto al periodo elongado de la estructura.

Como era de esperarse, los periodos de los edificios sometidos a acciones
sismicas mas severas resultaron mas altos. Esto se debe a que bajo acciones
més severas se producen mayores dafios y plastificaciones en los diferentes
elementos de la estructura, degradandose por tanto la rigidez de esta y como
es sabido, a menor rigidez, mayor es el periodo estructural.

En la Figura 4.24 se muestran los valores de los periodos alcanzados para
las cuatro alturas estudiadas y para los tres niveles de amenaza simica.

Figura 4.24: Periodos elésticos y elongados de proyecto

Para estos valores se ha calculado la media y con esta se han ajustado
unas expresiones que permiten obtener el periodo elongado de una estructura
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en funcion de la aceleracion méxima Ajs, el periodo inicial Ty y la altura
total H. La expresion es la siguiente:

. 0,385 <
_— { To + (H — 8,2)03%5 4y, Para Ay <0,18¢ (4.6)

To+0,18(H — 8,2)%385 4 (4)065 4, Para Ay > 0,18y

En la Figura 4.25 se muestran las medias y las correspondientes funciones
graficadas del periodo, para los niveles de aceleraciones méximas aplicadas
en este estudio.

Figura 4.25: Medias y valores calculados del periodo elongado

4.6.2. Deriva global

Como ya se ha indicado, las derivas globales permiten evaluar el umbral
del estado limite de colapso de una estructura. La determinacion de la deri-
va global en el caso del anélisis no lineal con empuje incremental ya ha sido
explicada en el Capitulo anterior. Se utiliza una extensiéon del mismo con-
cepto para la determinacion de la deriva global a partir de los resulatados
del andlisis no lineal dindmico. Para ello es necesario determinar el maximo
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desplazamiento del nivel de cubierta que ocurre durante la accién dinamica.
Con este valor se calcula la deriva global para los diferentes niveles de la
accion sismica, sin embargo el que mas interesa es el valor de la deriva global
producido por el terremoto con una probabilidad de excedencia de 2% en 50
anos.

En las Figuras 4.26 y 4.27 se muestra la evolucion de las derivas globales
respecto al tiempo, para los edificios de 6 y 9 plantas proyectados conforme al
ACI para una amenaza de 0,3g. En ambas Figuras se han colocado las derivas
globales obtenidas para los tres niveles de intensidad que corresponden a los
tres Estados Limite escogidos para controlar el proyecto. Es importante no-
tar que la respuesta dindmica es satisfactoria, ya que para ninguno de los
niveles de intensidad sismica se ha sobrepasado el umbral de la deriva global
que marcaria el colapso inminente. El criterio de la deriva global puede ser
aplicado como criterio de rechazo de un determinado dimensionado sismico,
sin que sea necesario realizar anéalilsis adicionales de la respuesta no lineal.
También es posible utilizar estos valores en la aplicaciéon de los indices de
dano, que permiten una evaluaciéon rapida de las prestaciones de una estruc-
tura.

Figura 4.26: Derivas globales edificio de 6 plantas y 3 vanos

En la Figura 4.28 se muestran los valores medios, las desviaciones es-
tandar y los coeficientes de variacion de las derivas globales del edificio de
tres plantas, graficadas segun las intensidades de los acelerogramas que las
producen. Se puede observar que las derivas globales no alcanzan el valor
de la deriva que define el umbral de colapso para el edificio de tres plantas,
segtin procedimientos pseudo-estaticos.

Finalmente, en la Figura 4.29 se muestran los resultados de las derivas
globales calculadas para el edificio de 3 plantas. Notese la uniformidad de los
valores que se alcanzan para los seis acelerogramas aplicados, a pesar de que
el contenido frecuencial de estos es muy variado. Notese ademés que ninguno
de los valores supera el umbral de colapso de este tipo de edificios.

Similar comportamiento es mostrado por el resto de los edificios inde-
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Figura 4.27: Derivas globales edificio de 9 plantas y 3 vanos

Figura 4.28: Derivas globales medias del edificio de 3 plantas

pendientemente del nimero de vanos. Ademas, la respuesta de los edificios
més altos (9 y 12 plantas) es igualmente satisfactoria, no llegdndo nunca a
superarse el umbral de colapso correspondiente a cada tipo de edificio.

4.6.3. Derivas de plantas

Al aplicarse los acelerogramas a cada uno de los porticos se obtiene una
serie de resultados dependientes del tiempo. Como ya se ha indicado, los
resultados que interesan son aquellos que permiten calcular la deriva global
y la deriva de plantas, ya que estos valores permiten controlar los dafios que
se producen en la estructura. Los resultados dindmicos son especialmente
importantes, primero por que representan la respuesta de la estructura frente
a acciones similares a los terremotos que las pudiesen afectar y segundo por
que el efecto de la accion dindmica suele ser mas severo que el efecto de la
accion del tipo pseudo-estatica, puesto que se producen desplazamientos de
diferente signo, lo que produce distorsiones angulares en los elementos mas
elevadas. Seguidamente se muestran algunos resultados de los analisis.

En las Figuras 4.30 a la 4.32 puede observarse que las mayores derivas
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Figura 4.29: Derivas globales calculadas para los diferentes acelerogramas
aplicados

Figura 4.30: Derivas de plantas del edificio de 3 niveles para terremoto con
probabilidad de excedencia de 50 % en 50 anos

se producen entre las plantas 0 y 1, esto ocurre generalmente en los edificios
bajos por efecto de que aplicar el precepto normativo de viga débil columna
fuerte, conduciria a secciones de columnas muy elevadas. Ademas, es mayor
la dispersion de los valores de las derivas de las plantas 0 y 1, mientras
que en el resto de las planta estos valores son bastante uniformes. Como se
puede observar en las Figuras 4.33 a la 4.35, este efecto se repite para niveles
de amenaza sismica mas elevados, sin embargo el comportamiento global es
satisfactorio puesto que ni los valores de las derivas de planta ni los de la
deriva global sobrepasan los umbrales de los estados limite mas severos.

El procedimiento de calculo se ha aplicado a todos los pérticos de to-
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Figura 4.31: Derivas de plantas del edificio de 3 niveles para terremoto con
probabilidad de excedencia de 10 % en 50 anos

Figura 4.32: Derivas de plantas del edificio de 3 niveles para terremoto con
probabilidad de excedencia de 2% en 50 anos

Figura 4.33: Valores medios de las derivas calculadas para un terremotos con
un a probabilidad de excedencia del 50 % en 50 anos

dos los edificios ojbeto de este estudio, obteniendose los valores medios, la
desviacion estandar y el coeficiente de variacién para todas las plantas de los
edificios. Esto permitiria en todo caso detectar cuales son las plantas de un
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Figura 4.34: Valores medios de las derivas calculadas para un terremotos con
un a probabilidad de excedencia del 10 % en 50 anos

Figura 4.35: Valores medios de las derivas calculadas para un terremotos con
un a probabilidad de excedencia del 2% en 50 afios

portico en las que se concentra el dano, al tener alguna deriva de plantas que
sobrepasase los valores de los umbrales establecidos para un Estado Limite
especifico, posibilitando el redimensionado de la estructura especificamente
en la planta que lo requiriese, o procediendo a un redimensionado global,
teniendo en cuenta que la modificacion de la rigidez de la planta conlleva la
alteracién de la respuesta dindmica de la estructura.

Los resultados globales muestran que los edificios dimensionados siguien-
do el procedimiento descrito en el Capitulo 3, se ajustan adecuadamente a
los valores prescritos en los estados limite. Obsérvese en las Figuras 4.33 a la
4.35 que los valores medios de las derivas de cada una de las plantas, calcu-
ladas mediante el andlisis dindmico no lineal, apenas superan el valor umbral
para el Estado Limite de Servicio, que es el menos severo en el control de la
respuesta dindmica. En ninguno de los casos los valores superan los demés
Estados Limite, que como es bien sabido, corresponden a acciones sismicas
mas severas.

En las Figuras 4.36 a la 4.38 se muestran los resultados de las maxi-
mas derivas obtenidas de la respuesta dinamica de los edificios de 6 plantas
proyectados segun el ACI, para 0,3g. Es importante senalar que los valores
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Figura 4.36: Derivas del edificio de 6 plantas para un terremoto con proba-
bilidad de excedencia de 50 % en 50 anos

Figura 4.37: Derivas del edificio de 6 plantas para un terremoto con proba-
bilidad de excedencia de 10 % en 50 anos

mostrados son los méaximos alcanzados en cada planta independientemente
del signo, lo que permite obtener las envolventes de las derivas de planta
durante la aplicacién de los seis acelerogramas compatibles con el espectro
de proyecto. La linea gruesa de estas Figuras corresponde a la media de las
derivas de planta. Notese que existe una ligera superacion del Estado Limite
de Servicio para algunos acelerogramas. Estos valores se alcanzan entre los
niveles 0 y 1 e incluso algunos entre los niveles 1 y 2. También puede notarse
que los demas Estados Limite no son superados, lo que pone en evidencia
que si bien los edificios pudiesen tener danos ligeros para un terremoto cuya
probabilidad de excedencia sea de 50 % en 50 anos, los danos para eventos
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Figura 4.38: Derivas del edificio de 6 plantas para un terremoto con proba-
bilidad de excedencia de 2% en 50 anos

menos frecuentes se encuentran dentro de los valores de derivas adecuados
para garantizar, primero la reparabilidad y que no ocurrira el colapso.

4.6.4. Determinaciéon del factor de comportamiento

Como ya se ha indicado, el factor de comportamiento de las estructuras
cuya respuesta incursiona en el rango no lineal, es el producto de tres factores:
la ductilidad, la reserva de resistencia y la redundancia estrcutural, presen-
tandose los dos ultimos factores de forma acoplada. La variacién de estos
factores influye en la respuesta global de la estructura, haciendo ademés que
la determinacién del factor de comportamiento ¢ sea un problema complejo.

Uno de los procedimientos aplicados para la determinaciéon del factor de
comportamiento, se fundamenta en la respuesta dindmica de las estructuras
(Mwafi y Elnashai, 2002a). Para ello es necesario contar con los resultados
del anélisis incremental ineldstico y superponerlo con la curva resultante
del anélisis estatico con empuje incremental. El valor del factor de com-
portamiento corresponde al méaximo valor que se alcanza en la curva del
analisis incremental inelastico en el umbral del colapso dividido por el va-
lor del cortante del analisis estdtico con empuje incremental, cuya relacién
puede apreciarse en la Figura 4.39.

Valores tipicos obtenidos del andlisis de estructuras porticadas de hormigon
armado, muestran que el factor de comportamiento calculado es mayor que
el valor recomendado por las normas. Esto permite interpretar que la capaci-
dad de la estructura es superior a la que originalmente se le ha proporcionado
en el proyecto sismorresistente. En la Tabla 4.8 se muestran los resultados
obtenidos para edificios proyectados conforme al EC-2 y EC-8, (Vielma et
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Figura 4.39: Célculo del factor de comportamiento ¢ a partir del andlisis
incremental dindmico

Tabla 4.8: Comparacion de valores calculados y prescritos de los factores de
comportamiento ¢

Niamero de Qcalculado dnorma %
plantas

3 17.40 0.85 2.97

6 10.79 2.85 1.84

9 15.07 5.85 2.57

12 15.12 5.85 2.58

al., 2010a, 2011). Obsérvese que los valores calculados de ¢ practicamente
duplican a los valores de proyecto, para diferente nimero de plantas.

En la Figura 4.40 se muestran los valores calculados del factor de com-
portamiento. Nétese que para una amenaza sismica mayor, representada por
la aceleracién bésica de proyecto, se alcanzan valores ligeramente superiores.
En el caso particular de los factores correspondientes a los edificios proyec-
tados conforme al ACI-318 e IBC-2006 se observa que estos son claramente
superiores que el factor de comportamiento prescrito para edificios porticados
especiales resistentes a momentos (factor de comportamiento=8). Los valo-
res calculados para los edificios proyectados segin el EC presentan similar
comportamiento.
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Figura 4.40: Valores del factor de comportamiento para los edificios proyec-
tados conforme al ACI-318 e IBC-2006

4.7. 1Indices de dafo

Uno de los aspectos importantes de la respuesta sismica tiene que ver
con la distribucién del dano en los elementos y el dano global que se alcanza
en el punto de maxima demanda o de colapso de la estructura. Esto permite
determinar el patrén de colapso de la estructura, puesto que este ocurre
cuando existe la pérdida de estabilidad global. También permite encontrar
aquellas zonas en las que se ha concentrado mayor dafio debido a defectos del
proyecto conceptual o también debidos a fallos en el detallado del armado.

Existe en la literatura una gran cantidad de indices de dafio que de alguna
manera pretenden evaluar de forma simplificada el comportamiento sismico
de las estructuras. Algunos tienen como base los resultados pseudo-estéaticos
y otros el comportamiento histerético, en el que se considera el efecto acu-
mulativo de los ciclos sucesivos que se producen durante los terremotos.
Seguidamente se muestra un resumen de algunos de estos indices.

Algunos indices cuantifican el dano sismico global de una estructura a
partir de su dano local, esto es, como la contribucién del dano acumulado en
los elementos estructurales en un instante dado al ser sometida la estructura
a una determinada demanda sismica. Entre los indices que han servido de
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referencia para numerosas investigaciones se puede citar el de Park y Ang
(Park y Ang, 1985) que permite determinar el dano en un elemento, DI, , a
partir de la respuesta dindmica no lineal mediante la expresion siguiente:

om B
Dh_&ﬁﬂz/ﬂ% (4.7)

donde, d,,, es el desplazamiento méaximo del elemento, d,, es el desplazamiento
ultimo, 5 es un parametro que se ajusta dependiendo de los materiales y
de la tipologia estructural, P, es la fuerza de plastificacion y [dE} es la
energia histerética absorbida. Este indice de dano es de caracter local, en
un elemento; sin embargo, mediante operaciones es posible lograr aplicarlo
también a la determinacién de los valores de dano en un nivel especifico, o
del edificio entero.

En el caso en que el andlisis realizado sea no lineal con empuje incre-
mental, es frecuente encontrar indices que cuantifican el dafio a partir de la
degradacion de rigidez. En este sentido, Skjerbak y otros (Skjeerbaek et al.,
1998) proponen el siguiente indice de dano:

K;
Ko

DI, =1-— (4.8)

donde DI, es el indice de dano en viga o columna, K; es la rigidez tangente
actual y K; es la rigidez tangente inicial. Como es sabido, los periodos pro-
pios son una medida indicativa de la variacion de la rigidez de la estructura.
Ademas es posible calcular el dafio estructural considerando la ductilidad de
proyecto en la determinacién de la rigidez correspondiente al desplome ulti-
mo. Por esta razon ha sido desarrollado por Hori e Inoue (Hori y Inoue, 2002)
un indice que considera la degradacion del periodo de la siguiente manera:

T, =2r, | L1 (4.9)
Qy

siendo T}, el periodo cuando se alcanza el colapso, u la ductilidad de proyecto,
oy, un coeficiente que depende de la degradacion de la rigidez y Tj el periodo
propio fundamental elastico de la estructura. Es sabido que los periodos pro-
pios son una medida indicativa de la variacién de la rigidez de la estructura y
por tanto del dafio que ésta sufre, por lo que es necesario considerar la ductil-
idad de proyecto en la determinacion objetiva de la rigidez correspondiente
al desplome ultimo.

Gupta y otros (Gupta et al., 2001) desarrollaron un indice de dano que
incorpora los desplazamientos de plastificacion y altimo (cuya relacion equiv-
ale a la relacion de rigideces para comportamiento elasto-plastico perfecto)
y la ductilidad
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Tmazx __

Z 1
DI =-=% (4.10)
pw—1
siendo Ty,q. €l desplazamiento ultimo y Zyg el deplazamiento de plastifi-
cacion.
Entre las caracteristicas deseables que debe tener un indice de dano,
Catbas y Aktan (Catbas y Aktan, 2002) citan, entre otras:

= Debe ser sensible a la acumulacion del deterioro.

= No debe ser sensible ante los cambios de las propiedades de las estruc-
turas o de los acelerogramas aplicados.

= Debe mantenerse valido y con significado a través de los Estados Limites
de Servicio y de Colapso.

= Debe permitir la localizacion y cuantificacién del dafio al correlacionarse
el indice con la integridad de la estructura.

Entre estos indices de dano, especialmente el que se calcula mediante la
relaciéon de las rigideces, tiene como inconveniente que produce resultados
consistentes en el caso de las estructuras con comportamiento ductil, mien-
tras que para estructuras proyectadas para ductilidades bajas, entre las que
se encuentran las de edificios porticados con vigas planas y los edificios con
forjados reticulares, conducen a valores muy bajos, que no describen objeti-
vamente el estado global de dano cuando la respuesta se aproxima al umbral
de colapso. Para superar este inconveniente, en este trabajo se expone un
indice de dafio objetivo, independiente de la tipologia estructural analiza-
da, como una funcion dependiente de la relacién de rigideces y la ductilidad
maxima, valores que se obtienen directamente de la curva de capacidad de
los edificios.

4.7.1. 1Indice de local de daiio

En este trabajo se han aplicado dos indices de dano, uno que permite
evaluar el deno local, se basa en consideraciones de deformacion (Fardis,
2009) que implica que el dano se puede correlacionar directamente con la
rotacion de la cuerda de la deformada elastica. Para el caso de las columnas
esta rotacion es equivalente al valor adimensional que se obtiene al calcular
las derivas de plantas.

El dafo local se ha calculado aplicando el procedimiento mediante el cual
se calcula el indice local como la relacién que existe entre la rotaciéon de la
cuerda de la deformada de os elementos dividida por una rotacién maxima
cuyo valor se obtiene a partir de las propiedades geométricas y mecénicas de
la seccion y que depende también de la calidad del confinamiento (Panagio-
takos y Fardis, 2004).
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Figura 4.41: Indice local de dafio calculado para el portico de 6 plantas en
el umbral del colapso

En la Figura 4.41 se muestra el portico externo del edificio de seis plantas
y tres vanos. Notese que los mayores indices de dano se alcanzan hacia los
extremos de las vigas de las plantas 1 y 2. A nivel de columnas, los mayores
indices se encuentran hacia los extremos inferiores de las columans de planta
baja, por lo que el comportamiento global que reflejan los dafios corresponde
al mecanismo de rotacion de vigas (mecanismo ductil) mostrado en el capitu-
lo 2, 1o que indica que se alcanza el modo de fallo deseado segun el proyecto
conceptual. Es de hacer notar que para el caso de los edificios de tres plantas
el mecanismo alcanzado fue el de planta baja débil. Esto se debi6 a que para
edificios de pocas plantas es muy dicficil lograr la aplicacién del precepto
conceptual de viga débil columna fuerte, hecho que se vi6 reflejado en los
resultados de las simulaciones numéricas, especificamente en las curvas de

fragilidad.

4.7.2. Indice de daiio objetivo

El indice de dano objetivo es un valor entre 0 y 1 que indica el grado de
dano que ha sufrido una estructura en funcién de la deriva global. Si bien se
ha determinada apartir de la aplicacion del método de analisis no lineal con
empuje incremental, este indice permite obtener el estado de dano global de
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una estructura partiendo de los resutados dindmicos, ya que esta formulado
a partir del desplazamiento absoluto del nivel de cubierta.
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Figura 4.42: Parametros para el cilculo del indice de dafo objetivo a partir
de la curva de capacidad

El indice de dano objetivo se ha formulado sobre la base de que la respues-
ta de los edificios depende fuertemente de la ductilidad de desplazamiento
cuando estos incursionan en el rango plastico de comportamiento, véase la
Figura 4.42. Asi, no es igual el dafio que alcanzaria un edificio de columnas
y forjados (edificio de ductilidad limitada) que un edificio porticado con vi-
gas profundas, para un mismo desplazamiento lateral inducido por un sismo.
En la Figura 4.42 se muestra la curva de capacidad de un edificio tipico de
ductilidad limitada.

El anélisis que se presenta a continuacién parte de la suposicion de que
el comportamiento de la estructura no lineal sigue los fundamentos de la
Teoria del Dano Mecénico (Oliver et al., 1990). Esta Teoria est4 basada en
la mecénica de medios continuos, cumple con los principios fundamentales
de la termodindmica. No todos los materiales utilizados con fines estruc-
turales siguen un comportamiento asimilable al dano (degradacion/pérdida
de rigidez), pues hay algunos que se ajustan més a la plasticidad (desa-
rrollo de deformaciones irrecuperables) y otros tienen una composicion de
comportamiento entre dano y plasticidad (degradacién con deformaciones
irrecuperables), tal como puede verse en la Figura 4.43.

Examinando una respuesta estructural, s6lo se puede saber si ha tenido
un comportamiento de dano o plasticidad cuando se inicia la descarga, pues
es el momento en que se diferencia la forma de las curvas de respuesta,
mostrando en el caso de dano una descarga al origen con pérdida de rigidez,
mientras que en la plasticidad se conserva la rigidez pero se acumulan de-
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formaciones irrecuperables. Obsérvese que en carga, la forma de la curva es
idéntica para modelos de dano y plasticidad

Problema de plasticidad Problema de dafo

o=C et

olin] olin

C | g o=C e® —(1- dO )C
eP J_ e® € e
€
o=C (e ) 0=(1-d)C e=Ce-d Ce
Dispositivo de friccion L Parte degradada
I = N
ML 1 e? | L aac | ac |
r e _‘ r e _‘

Figura 4.43: Modelos de comportamiento: plasticidad y dano

El hormigon armado tiene un comportamiento mixto (dano y plastici-
dad) pero con preponderancia del efecto de degradacion (Oller, 1991). Esta
afirmacién puede ser corroborada con ensayos de laboratorio y puede ser
cuantificada utilizando la teoria de mezclas de sustancias simples (Car et al.,
2000, 2001).

El procedimiento que a continuacién se describe ha sido planteado con
el objetivo de describir el deterioro estructural frente a acciones sismicas a
partir de muy pocos datos sobre la respuesta no lineal. Esto hace que el
procedimiento sea sencillo, de utilizacién rapida y eficaz.

Suponiendo un comportamiento eldstico de la estructura, se hace un
andlisis con empuje incremental que permite obtener la rigidez estructural
inicial K¢ que se muestra en la Figura 4.42.

Suponiendo conocido el méximo cortante en la base que desarrollaria la
estructura en el momento en que se inicia su plastificaciéon Vy y adoptando
una ductilidad de proyecto proporcionada por las normativas, se tiene la
siguiente expresion para el dano estructural méximo (en el punto C, cuando
la estructura desarrolla toda su ductilidad) evaluado segun la mecanica de
dano continuo,
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K, 1 p—1
De=1-=CS—1-8e gt _4___H—_ (4.11)
Ky Yy Yy 7 7
Ay Ay

De aqui se desprende que el dano méaximo, correspondiente al instante
en que la estructura desarrolla toda su ductilidad, es s6lo funcién de la
ductilidad de proyecto adoptada. Asi pues, podria decirse lo siguiente,

_ ) 0,50 Para ductilidad bajay = 2
De = { 0,75 Para ductilidad intermediay = 4 (4.12)

Es decir, para llegar al comportamiento ultimo de la estructura puede
alcanzarse un nivel de dano mayor en una estructura dictil que en una
estructura fragil. Sin embargo, esta forma de medir el dano puede llevar a
equivocos, pues podria también interpretarse lo contrario, es decir, que una
estructura ductil se dana mas que una fragil en su estado ltimo. Esto obliga
a objetivizar el célculo de este indice de dafio por comparacién con el maximo
dafio que puede alcanzar la estructura. Asi, el dano objetivo alcanzado por
una estructura en un punto cualquiera P se define como

Kp
D — &p
D =P _p, K ___ 0= & (4.13)

P T Do T - T -
donde Dp es el dano en un punto cualquiera de la respuesta no lineal y D¢
es el dano en el umbral de colapso. Para calcularlos es necasrio obtener la
rigidez inicial Ky, la rigidez en el punto P Kp y la ductilidad méxima pu.

Con los valores de las derivas globales maximas correspondientes a los
andlisis dindmicos bajo la accién de los terremotos representativos de los es-
tados limite, se han calculado los valores de los indices objetivos de dano sis-
mico, lo cuales se han graficado en la Figura 4.44. Obsérvese que se mantiene
una relativa holgura entre el valor calculado y el valor del desplazamiento
méaximo (umbral de colapso) que pone en evidencia la seguridad del proyecto
sismorresistente obtenido al aplicar el dimensionado sismico.

4.8. Curvas de fragilidad y matrices de probabili-
dad de dano

La evaluacién de las prestaciones del proyecto sismorresistente que se ha
llevado a cabo hasta este punto, es de corte determinista, si bien se han
aplicado algunos conceptos de probabilidad de excedencia necesarios para la
seleccion del nivel de amenaza sismica, que por razones bien conocidas no se
puede llevar a cabo aplicando procedimientos deterministas.
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Figura 4.44: Ejemplo de evolucién del ID con la deriva global

En esta seccion se mustran los resultados de evaluacion de las prestaciones
de los casos de estudio mediante andlisis de corte probabilista. Sin embargo
es necesario indicar que los umbrales de dano necesarios para calcular las
curvas de fragilidad se han obtenido del analisis determinista (Vielma et al.,
2007b).

Resulta interesante poder evaluar las estructuras segin las condiciones
del Proyecto por Prestaciones expuesto en el Capitulo 2. En el proyecto por
prestaciones se evaluan las caracteristicas de la respuesta sismorresistente
conforme a un grupo de Estados Limite de comportamiento. Uno de los pro-
cedimientos aplicados para lograr est ultimo se fundamenta en las Curvas
de Fragilidad y las Matrices de Probabilidad de Dano. Para poder caracteri-
zar la respuesta de las estructuras se utiliza una cantidad que permite al
proyectista de una manera intuitiva apreciar y valorar el comportamiento.
Con este fin es necesario calcular el Punto por Prestaciones, que representa
la respuesta estructural bajo una demanda especifica.

En este apartado, se aplica el procedimiento de curvas de fragilidad y
matrices de probabilidad de dano a los edificios objeto de estudio.

4.8.1. Punto por prestaciones

Antes de definir las curvas de fragilidad y las matrices de probabilidad de
dano, es necesario definir el punto por prestaciones de un edificio. El punto
por prestaciones representa un punto de la curva de capacidad correspon-
diente a la respuesta que se obtiene al someter al edificio a una demanda
determinada. La demanda es usualmente definida mediante el espectro elas-
tico de proyecto.

Existen varios procedimientos practicos para la determinacién del punto
por prestaciones. Entre estos uno de los mas aceptados es el procedimiento
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N2 (Fajfar, 2000). El procedimiento requiere que la curva de capacidad se
compatibilice con el espectro de demanda, que como es sabido se determina
para un sistema de un grado de libertad equivalente, de esta forma la curva de
capacidad se tiene que transformar en espectro de capacidad, transformando
los desplazamientos mediante la expresion:

— 56

~ FPM
donde 0. es el desplazamiento de la curva de capacidad y F'PM es el factor de
participacion modal correspondiente al primer modo de vibracién del edificio:

2 i1 MiLi
2
>im mi¢1,i

siendo m; la masa concentrada en la planta ¢ y ¢1; el desplazamiento nor-
malizado de la planta ¢ del primer modo de vibracion.

Sa

(4.14)

FPM = (4.15)

Figura 4.45: Determinaciéon del desplazamiento del punto por prestaciones

Las ordenadas de la curva de capacidad se transforman de la siguiente
manera:

(w)

=

Sa = (4.16)

°|

donde V es el cortante en la base, W es el peso sismico del edificio calculado
como el 100 % de las cargas permanentes y peso propio y el 25 % de las cargas
variables o de explotacién. Finalmente, « es un coeficiente calculado como:

(o midn;)?

- 4.17
i=1 ml¢%z ( )

o=
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Una vez transformada la curva de capacidad en espectro de capacidad,
se superpone este ultimo con el espectro de demanda en formato S, vs. Sy.
Seguidamente se obtiene el espectro de capacidad idealizado, que es una for-
ma bilineal obtenida mediante la rigidez secante entre el punto de origen y
el 60 % de la aceleracion espectral equivalente. El punto por prestaciones se
obtiene mediante la interseccion del espectro de capacidad idealizado con el
espectro de demanda reducido mediante un factor de reduccion por ductili-
dad Ry, definido como:

(4.18)

R _ (M—l)TZc—i—l Para T < T,
me W Para T > T,

en esta ecuacion T'c es el periodo esquina del espectro de proyecto a partir del
cual la aceleracion deja de ser constante, u es la ductilidad de desplazamiento
calculada como la relaciéon que hay entre el desplazamiento espectral para
el cual la secante del espectro idealizado intersecta al espectro eléstico y
el desplazamiento espectral de plastificacién global, véase la Figura 4.45.
Obsérvese que el espectro de demanda obtenido no presenta la forma, tipica
con una zona de aceleraciones constantes debido a la dependencia de R,
respecto de T

Finalmente, el desplazamiento del punto por prestaciones obtenido de
acuerdo con el procedimiento anterior se transforma en desplazamiento de
la curva de capacidad, mediante la aplicacion de la expresiéon. Como se vera
més adelante, este desplazamiento es el utilizado a la hora de calcular las
probabilidades de excedencia mediante las curvas de fragilidad.

4.8.1.1. Evaluacion del punto por prestaciones

La determinaciéon del punto por prestaciones parmite evaluar directa-
mente la respuesta de una estructura combinando tanto la capacidad como
la demanda. Como ya se indicé anteriormente, una vez obtenido el punto
por prestaciones del espectro de capacidad, es necesario transformarlo en el
punto por prestaciones en la curva de capacidad, aplicando las Ecuaciones
4.13 y 4.15.

Graficando el punto en la curva de capacidad, es posible establecer crite-
rios para decidir si el proyecto de la estructura es acecuado o si una estruc-
tura existente dispone de capacidad suficiente. Para ello es necesario trazar
dos ejes, uno que represente un umbral de un Estado Limite especifico, por
ejemplo el Estado Limite de Danos Reparables, y otro que represente el va-
lor del cortante eldstico de proyecto. Estos ejes permiten definir los cuatro
cuadrantes que se muestran en la Figura 4.46.

El eje horizontal indica si el valor del cortante alcanzado por la estructura
satisface o no el valor del cortante elastico con el cual esta ha sido proyectada.
En el caso de que el cortante de la estructura fuese menor, quiere decir que
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la estructura ha sido insuficientemente proyectada desde el punto de vista
de la resistencia. De esta forma, si el punto por prestaciones se ubicase por
debajo de este eje, es decir, en los cuadrantes III o IV, la estructura que
se proyecta debe ser redimensionada, incrementando su resistencia lateral.
Si el punto por prestaciones se encuentra encima del cortante elastico de
proyecto, en los cuadrantes I o II, la estructura dispone de una resistencia
lateral satisfactoria.

Figura 4.46: Evaluacion de la respuesta sismica mediante el punto por presta-
ciones

El eje vertical permite conocer si el proyecto sismorresistente satisface
el Estado Limite de Danos Reparables, seleccionado como el Estado Limite
asociado con un evento con periodo de retorno de 475 anos. Asi si el punto
por prestaciones se encuentra a la izquierda del eje vertical, por tanto dentro
de los cuadrantes I o IV la estructura satisface el Estado Limite para el cual
ha sido proyectada. Si recae a la derecha del eje, significa que la estructura
presenta desplazamientos laterales muy grandes por tanto requiere de un
redimensionado, mediante el que se logre incrementar la rigidez lateral.

Finalmente, resultaran aceptables inicamente las estructuras cuyos pun-
tos por prestaciones se ubiquen dentro de cuadrante I, ya que no requeriran
ser redimensionadas. En el otro extremo se encuentran las estructuras que re-
caen dentro del cuadrante ITI. Estas estructuras deberan se rediminsionadas
proporciondndoles resistencia y rigidez lateral adicionales. Las estructuras
existentes que se ubiquen dentro del cuadrante II disponen de adecuada
resistencia, pero insuficiente rigidez, por tanto la técnica de refuerzo a ser
aplicada deberia contemplar el encamisado para incrementar secciones y por
ende las inercias o la adiciéon de elementos de arriostramiento lateral. Las
estructuras cuyo punto por prestaciones se encontrase en el cuadrante IV
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deberian ser reforzadas incrementando las secciones de las columnas, con-
trolando que satisfagan el precepto de viga débil-columna corta. Esto se
logra mediante el encamisado con concreto reforzado, con laminas de acero o
con laminas reforzadas con fibra de carbono (FRP por sus siglas en inglés).

Con respecto a los edificios estudiados, cabe indicar que al aplicar la
metodologia de evaluacién todos los casos se encuentran dentro del cuad-
rante I, por lo que se puede calificar como exitoso el proceso de proyecto
sismorresistente de esos edificios.

Es evidente que la metodologia aqui propuesta es sencilla de aplicar siem-
pre que se cuente con los resultados del anélisis no lineal. Por esta razén se
justifica la necesidad de realizar un analisis no lineal preciso, que represente
las caracteristicas de la estructura frente a fuerzas laterales.

4.8.2. Curvas de fragilidad

Para la determinacion de las curvas de fragilidad se utilizan los desplaza-
mientos determinados para los estados de dano transformados en desplaza-
mientos espectrales. Los valores aplicados son los valores medios y los coefi-
cientes de variaciéon obtenidos de aplicar la evoluciéon de las derivas de planta
contr a la deriva global, expuesta anteriormente. Se utiliza seguidamente una
funcién de densidad de probabilidad de los parametros de demanda que de-

finen los estados de dano corresponde a la distribucion lognormal (Pinto et
al., 2006):

1 1,1 Sy
F(Sy) = o (—In2t
(Sa) exp[—5( B "G

 BasSaV2r 2
donde des es el valor medio del desplazamiento espectral en el cual el edificio
alcanza el umbral del estado de dano ds, 845 es la desviacion estandar del
logaritmo natural del desplazamiento espectral para el estado de dafio ds.

)2 (4.19)

La probabilidad condicional P(Sg) de alcanzar o exceder un estado de
dano en particular, ds, dado el desplazamiento espectral, Sy, (u otro pardmetro
de demanda sismica) se define como la integral entre 0 y Sy de su funcion
de densidad F(Sg):

P(s) = [ Fsad(s) (420)

En la Figura 4.47 a la 4.50 se muestran las curvas de fragilidad calculadas
para los porticos externos de los edificios proyectados segin el ACI para
una amenaza de 0,3g. Notese que las curvas de fragilidad se representan
como funciéon del desplazamiento espectral y que se senala el desplazamiento
del punto por prestaciones. Notese que el portico del edificio de 3 plantas
presenta un desplazamiento del punto por prestaciones relativamente mayor
que el punto por prestaciones de los edificios de mayor nimero de plantas.
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Este resultado se corresponde con el nivel de dafio que alcanzan los edificios
bajos para una misma demanda, en comparacién con la alcanzada por los
edificios mas altos, como ya se extrajo de los resultados anteriores, obtenidos
mediante un analisis de tipo determinista.

Figura 4.47: Curvas de fragilidad portico externo del edificio de 3 plantas

Figura 4.48: Curvas de fragilidad portico externo del edificio de 6 plantas

En cuanto a las curvas de fragilidad de los edificios proyectados para 0,4g
segiun el ACI y segun el EC, las formas son similares a las mostradas para
los diferentes niimeros de plantas y nimeros de vanos.

4.8.3. Matrices de probabilidad de dano

Las matrices de probabilidad de dafio se calculan a partir de las curvas
de fragilidad obtenidas para unos Estados Limite definidos mediante algtin



132 CApPITULO 4. Evaluacién de la respuesta sismica

Figura 4.49: Curvas de fragilidad portico externo del edificio de 9 plantas

Figura 4.50: Curvas de fragilidad portico externo del edificio de 12 plantas

pardmetro ingenieril, que puede ser por ejemplo, la aceleracion, la velocidad,
la deriva global o la deriva de planta. Como ya se ha visto, es muy frecuente
formular las curvas de fragilidad en funcién del desplazamiento espectral y
asi, determinar las matrices de probabilidad de dano para un desplazamiento
dado, que frecuentemente es definido mediante el desplazamiento del punto
por prestaciones. En la Figura 4.51 a la 4.54 se muestran las matrices de
probabilidad de danoque se han calculado para los porticos externos de los
edificios proyectados conforme al EC.

La interpretacion de los valores mostrados en las matrices de probabili-
dad de dano es la siguiente: para una demanda especifica, tipificada mediante
el espectro de proyecto, existiran determinadas probabilidades de que se ex-
ceda el umbral que define un Estado Limite. Estos valores son especialmente
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Figura 4.51: Matrices de probabilidad de dafio porticos externos del edificio
de 3 plantas

Figura 4.52: Matrices de probabilidad de dafio porticos externos del edificio
de 6 plantas

utiles a la hora de caracterizar y/o cuantificar los danos que ocurririan bajo
determinados escenarios de amenaza sismica en los edificios emplazados en
una ciudad o regién. La probabilidad de que para un evento determinado
se alcance un Estado Limite se obtiene mediante la resta de las ordenadas
definidas sobre las curvas mediante el desplazamiento del punto por presta-
ciones. Notese que las formas de las curvas de fragilidad anticipan el tipo de
comportameinto de la estructura. Si la forma es erguida y las curvas estan
muy préximas entre si, el comportamiento serd fragil, mientras que si las
curvas se muestran mas inclinadas y separadas entre si, el comportamiento
serd ductil.
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Figura 4.53: Matrices de probabilidad de dafio porticos externos del edificio
de 9 plantas

Figura 4.54: Matrices de probabilidad de dano poérticos externos del edificio
de 12 plantas

Como era de esperar, el portico del edificio de 3 plantas muestra mayor
probabilidad de dafios avanzados en comparacion con los edificios méas altos.
Este resultado confirma el valor del indice de dafno, representativo de la
degradacion de la estructura cuando es sometida a la accién sismica tipificada
en la norma de proyecto sismorresistente y ademés confirma que es muy dificil
alcanzar el precepto normativo y conceptual de viga débil y columna fuerte
en estructuras de baja altura.

Los edificios proyectados para una amenaza de 0,4g y los proyectados
segin el EC también muestran valores similares, siendo los edificios de 3
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plantas los que poseen mayores probabilidades de alcanzar estados de danos
més avanzados. Cabe indicar que la mayor amenaza sismica aplicada en
el proyecto conduce a unos resultados ligeramente mejores en cuanto a la
probabilidad de alcanzar estados de dano menos severos.

4.9. Conclusiones de la evaluaciéon de la respuesta
sismica

En este trabajo se mustran los detalles de la modelizacion y analisis de los
edificios de hormigén armado utilizando técnicas de elementos finitos bajo,
el enfoque de elementos de con inelasticidad distribuida.

Se verifica la especial importancia que tienen la determinacion precisa del
periodo fundamental de la estructura y su influencia sobre la reserva de re-
sistencia. Se formula una expresion que permite estimar el periodo partiendo
de los valores obtenidos del andlisis dindmico no lineal.

El procedimiento de determinacién de umbrales de dano a partir de los
valores de las derivas de plantas permite cuantificar adecuadamente el dafio
en las plantas de los porticos. El umbral de colapso se puede verificar medi-
ante la aplicaciéon simultanea de la evolucion de las derivas de planta respecto
de los desplazamientos normalizados del nivel de cubierta con el anélisis in-
cremental dinamico (AID).

Los valores de la ductilidad de desplazamiento y de la reserva de re-
sistencia calculados mediante el analisis con empuje incremental satisfacen
las expectativas del proyectista, aun siendo estos menores que los valores co-
munmente adoptados en las normas de proyecto sismorresistente, por lo que
es necesario recordar que los facotores de reduccion aplicados en la mayoria
de las normas sismorresistnetes no dependen exclusivamente de la ductilidad
global.

También se han calculado los valores del factor de comportamiento, a
partir del analisis dindmico no lineal, que en todo caso fueron mayores que
los factores de comportamiento adoptados en el proyecto sismorresistente.
Estos ultimos muestran depender de la aceleracién bésica de proyecto, ya
que los resultados muestran factores mayores a medida que la aceleracion
bésica se incrementa.

Los resultados de los andlisis de la respuesta sismica no lineal tanto pseu-
do estatica como dinamica, muestran que en lineas generales el proyecto sis-
morresistente es seguro y que los edificios al ser sometidos a acciones fuertes,
similares a las prescritas en las normas, alcanzan niveles de dano aceptables.

También se puede concluir que el procedimiento de dimensionado sismi-
co es una herramienta eficaz para el proyecto sismorresistente de edificios
porticados de hormigén armado. Los resultados de la respuesta dindmica no
lineal muestran unos valores de derivas de plantas satisfactorios, sobre todo



136 CApPITULO 4. Evaluacién de la respuesta sismica

cuando se comparan con los valores correspondientes a los Estados Limite
més exigentes (terremotos con periodos de retorno mayores).

Se expone un procedimiento de evaluacion de las prestaciones sismicas
con base en la aplicaciéon de cuadrantes sobre la respuesta no lineal con
empuje incremental. El procedimiento es sencillo de aplicar y proporcina
resultados favorables para todos los edificios proyectados conforme al pro-
cedimiento con control de derivas de plantas.

El indice de dano objetivo permite calcular de forma sencilla y rapi-
da el nivel de dano que alcanzaria una estructura sometida a una amenaza
especifica, bien sea por la via de desplazamientos obtenidos mediante pro-
cedimientos pseudo-estaticos como dindamicos. Los valores de los indices de
dano calculados para los edificios objeto de estudio se corresponden con las
probabilidades de excedencia calculadas usando las curvas de fragilidad.

Los edificios de menor altura (3 plantas) muestran mayores indices de
dano en comparaciéon con los edificios de mayores alturas. Esto se corre-
sponde con los resutados obtenidos mediante las curvas de fragilidad. Am-
bos resultados ponen de manifiesto la tendencia de esta clase de edificios a
presentar un mecanismo de fallo vinculado con el mecanismo de planta baja

débil.
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