Simulacion de escenarios
de dano para estudios
de riesgo sismico

F. Yépez
A. H. Barbat
J.A. Canas

Monografia CIMNE 1S-14 1995



Monografias de Ingenieria Sismica
Editor A. H. Barbat

Simulacion de escenarios
de daiio para estudios
de riesgo sismico

F. Yépez
A. H. Barbat
J.A. Canas

Monografia CIMNE 1S-14 1995



CENTRO INTERNACIONAL DE METODOS NUMERICOS EN INGENIERIA
Edificio C1, Campus Norte UPC

C/ Gran Capitéan, s/n

08034 Barcelona, Espaiia.

MONOGRAFIAS DE INGENIERIA SISMICA
Editor A.H. Barbat

ISSN: 1134-3249

SIMULACION DE ESCENARIOS DE DANO PARA ESTUDIOS DE RIESGO sisMICO
Monograffa CIMNE IS-14

© Los Autores

ISBN: 84-87867-58-8
Depésito Legal: B-32696-95

IMPRESO EN ESPANA - PRINTED IN SPAIN



shs

INDICE

1. INTRODUCOTON e mmn s s 5605 (@5 ssssse arsss seas 1
1.1 INtTOAUCCION v v v vttt e e e amee e et en e aananasannaneeeanns 1
1.2 Método del indice de vulnerabilidad .........cooviiniiiiiiiiint. 3
1.3 Vulnerabilidad observada en Espana .........coviiiiiieiiiinen. 5
1.4 Objetivos del presente estudio ............cooooiiiiiiiiiiiion, )
REFEIEIICIAS < vt e e vvoneeensonnseenseaasseasssssstosassasssssassssssnsss 8

2. COMPORTAMIENTO DE EDIFICIOS DE MAMPOSTE-

LA KO REEORZATIA ..\ oo i 556 saami i gevmmsmsssess s 9
2.1 Generalidades .......ovvevrieiieeriiiiiieaii i 9
2.2 Comportamiento de la mamposteria en compresion ................ 10
2.2.1 Resistencia a la compresion .........cooveviiiinersnnneeinians 10

e Resistencia de las unidades de mamposteria ............... 10

e Tipo y geometria de las unidades de mamposteria ......... 11

e Caracteristicas del mortero de union ...................... 1ik

e Humedad y absorcién de la unidad de mamposteria........ 13

2.2.2 Relacién esfuerzo-deformacidén .........cccviiiiiiiiiiiiinenens 14
2.2.3 Comportamientoal fallo ......ccovviirieiiiiiininiiiiii, 14

2.3 Comportamiento de la mamposteria a compresién y cortante ...... 16

2.4 Comportamiento de la mamposteria a flexo-compresién y cortante 18
2.4.1 Comportamiento histerético y fallo por cortante ............. 20
2.4.2 Comportamiento histerético y fallo por flexién ............... 22

9.5 Modelos mateméticos del comportamiento de la mamposteria

10 TEFOTZAdA « oottt it s 24
2.6 Modelo matematico de Abrams para mamposteria no reforzada ... 26
2.6.1 Consideraciones generales .........c.veevvvrenneieriininicnnes 26

2.6.2 Determinacién de la capacidad maxima de resistencia lateral



POr fleXiOn . ..euviriiiiiiiiiiiiii e 28
2.6.3 Determinacién de la capacidad maxima de resistencia lateral
POLICOTER: oo swsvvmmsamnsn suownssesseins swmen maems o 29

Balorenelim: ..o s o s e Sus o essras R o0 b e a8 858 S5 e v 33

. SIMULACION DE FUNCIONES DE VULNERABILIDAD

Y MATRICES DE PROBABILIDAD DE DANO ............. 37
F 1 CeneraliAden . v vensnain s e ss e soen o o8 owmm e s e s 37
3.2 Simulacién de edificios y evaluacién de su indice de vulnerabilidad 38

3.3 Definicién de la accién sismica y evaluacién de la respuesta dina-

mica de 108 edifiCIos . .o vvereenre i 39
3.4 Determinacién del indice global de dafio ...........coovvviiiinnnn. 44
3.5 Analisis dindmico. Procedimiento a seguirse..............oooveiuens 46

3.6 Espectros de respuesta de las normas sismo-resistentes espafiolas .. 51

3.6.1 Norma Sismo-resistente P.D.S-1,1974 .........cviviiiiinnn 51
3.6.2 Norma Sismo-resistente NCSE-94 vigente .................... 54
3.7 Descripcién del programa DANO.. ..o soveemmmnsioms swms vrmmsssisis 554 57
3.8 Informacién obtenida, tratamiento estadistico y resultados ........ 58
3.8.1 Simulacién para intensidad VII MSK ...t 58
3.8.2 Estudio probabilista de los resultados de la simulacién para
intensidad VII MSK; método de Montecarlo ................. 64
3.8.3 Estudio probabilista de los resultados de la simulacién para
intensidades VI, VIIl y IX MSK  ....ciiiiiiiiiiiiiiiiinen 76
3.9 Discusién de los resultados finales de la simulacion................. 79
REfErenCIas «vvvveveernennensaeeesstononensnsossseasnanassssasstssssns 83

_ SIMULACION DE ESCENARIOS DE DANO.

APTICACION A BARCELONA vu. e v i5o s vswee swsswmosuvonsss 87
4.1 TNtTOdUCCION . vvvv vt it iiineeraaeesersnasenesssonennsssonsnnoss 87
4.2 Procedimiento a seguir para el estudio propuesto .................. 88
4 3 Resnlbados obienidos o svss ivmssessusss amane owewnswmss smsumnemns 88

REFETBOCIEE v ove amoimmomemmis AT FE 580 SRS ST ST B Wbt S a0 0 e 103



CAPITULO 1

INTRODUCCION

1.1 INTRODUCCION

Es evidente que la existencia de estructuras sismicamente vulnerables, es
decir, que presentan un comportamiento deficiente frente a la accion de los te-
rremotos, es la causa de cuantiosas pérdidas tanto de vidas como de materiales.
Esta afirmacién es verificada dia a dia, estudiando los efectos de los recientes
terremotos ocurridos en el mundo. A pesar de los considerables avances de la
Ingenieria Sismica y de la Ingenieria Estructural, la vulnerabilidad en las zonas
urbanas no decrece, ya que los nuevos disefios son aplicados a construcciones
nuevas, las cuales representan una infima parte del ntimero total de las estructu-
ras existentes"®). Por ello, y para tratar de disminuir o evitar las catastréficas
pérdidas ocasionadas por los sismos, es necesario realizar estudios de vulnerabi-
lidad sismica, mas atin cuando la bibliografia sobre trabajos de este tipo resulta
demasiado escasa.

La presente monografia constituye una continuacién de una precedente® y,
debido a ello, utiliza los mismos conceptos y definiciones descritos en aquella. Sin
embargo, para facilitar la comprensién de los procedimientos y técnicas desarro-
lladas posteriormente, se decribirdn a continuacién y muy brevemente, algunos
de los mencionados conceptos, asi como algunos antecedentes que impulsaron la
realizacién de la presente monografia.

Se considera una definicién del riesgo sismico basada en la convolucion de
los tres factores siguientes®:

e la peligrosidad sismica, que representa la probabilidad de ocurrencia, den-
tro de un periodo especifico de tiempo y dentro de un érea dada, de un
movimiento sismico del terreno de una intensidad determinada;

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

e ¢l coste de las estructuras.
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Sin lugar a dudas, un mecanismo para la mitigacién del riesgo sismico es la
reduccién de la vulnerabilidad y por ello, resulta muy importante su evaluacion.
El resultado esperado de los estudios de vulnerabilidad es el grado de dano que
sufriria una estructura de una tipologia dada, sometida a la accién de un sismo
de determinadas caracteristicas. Dicho resultado puede obtenerse mediante: 1)
matrices de probabilidad de datio, las cuales expresan en forma discreta la pro-
babilidad condicional P[D = j|i] de obtener un nivel de dafo igual a j dado un
sismo de tamaiio i y 2) funciones de vulnerabilidad, las cuales son relaciones que
expresan, en forma continua, la vulnerabilidad en funcién de algin parametro
que describa el tamaiio del sismo.

La obtencién, tanto de matrices de probabilidad de dafio como de funciones
de vulnerabilidad puede realizarse, por una parte, mediante estudios estadisticos
de datos observados durante sismos pasados (vulnerabilidad observada) y, por
otra, mediante la simulacién de resultados basada en modelos matematicos y
mecanicos de estructuras (vulnerabilidad calculada). Sin embargo, hay que re-
saltar la falta de estudios de este tipo e incluso la inexistencia de ellos en muchos
paises con una sismicidad significativa. Dependiendo de una u otra forma de
expresar la vulnerabilidad de una estructura, puede obtenerse las expresiones
que evaltian el riesgo especifico S de la siguiente manera:

e Utilizando matrices de probabilidad de dafio

S:ZZP[B = j|i] P[i] (1.1)
]t

lo que quiere decir, que S se obtiene como producto de la probabilidad condi-
cional de que se produzca un nivel de dafo j, dado un sismo de intensidad
i, por la probabilidad de obtener dicho sismo para un periodo de retorno
dado y, todo ésto, para cada nivel de dafio correspondiente a cada intensi-
dad. De esta manera, el riesgo especifico S queda asociado al mismo periodo
de retorno que el proporcionado por la peligrosidad sismica.

e Utilizando funciones de vulnerabilidad

F(d) = fo ‘ /0 fmax ¢ |1y £(I) dI dd (1.2)
S = F(dmax) (1.3)

donde F(d) es la funcién de distribuciéon de probabilidad de dafio acumu-
lada para d = d, siempre que las variables sefialadas puedan ser consideradas
como aleatorias, independientes y continuas en su rango de definicién. La
expresién f(d|I) es la funcién de densidad de probabilidad de daiio, condi-
cionada respecto a la intensidad del sismo, mientras que f(I) es la funcion de
densidad de probabilidad de la intensidad del terremoto. Por consiguiente,
el riesgo especifico S vendra dado por el valor méaximo de la funcién de
distribucién de dano acumulada (con d=dmax).
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1.2 METODO DEL iNDICE DE VULNERABILIDAD

Para la evaluacién de la vulnerabilidad de edificios existentes en extensas
zonas urbanas, se ha escogido el método del indice de vulnerabilidad®), el cual
ha sido desarrollado y ampliamente aplicado en diversas zonas de Italia, basado
en una gran cantidad de datos observados del dafio provocado en edificios por
los diferentes terremotos que ha sufrido la peninsula itdlica. El método del indice
de vulnerabilidad, enmarcandose dentro del grupo de métodos de vulnerabilidad
observada, identifica los pardmetros mas importantes que controlan el dafo en
un edificio ante una solicitacién sismica. Los estudios de la configuracién en
planta y en elevacién, el tipo y calidad de los materiales utilizados, la posicién
y la cimentacién del edificio, la disposicion de los elementos estructurales y no
estructurales, asi como el estado de conservacion de la estructura, son calificados
individualmente en una escala numérica afectada por un factor de peso, que trata
de resaltar la importancia de un parametro respecto al resto. A partir de los valo-
res de los parametros obtenidos de esta manera, se realiza una calificacién global
del edificio en una escala numérica continua la cual, para estructuras de mam-
posteria no reforzada, toma valores entre 0 y 382.5, que representan el indice de
vulnerabilidad del edificio (Iy)". En las referencias (4) y (6) puede encontrarse
una descripcién muy detallada de cada uno de los parametros considerados por el
método, junto con la descripcion exacta de la manera de evaluarlos. Como ejem-
plos, en las figuras 1.1 y 1.2 se muestran algunas de las caracteristicas analizadas
en los edificios, en cuanto a configuracion en planta y altura se refiere.
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Figura 1.1 Caracteristicas analizadas por el parimetro evaluador de la configuracién en
planta(4).

Debido a que esta monografia hace referencia a los edificios de mamposteria
no reforzada tunicamente, en la tabla 1.1 se resumen los parametros utilizados,
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Figura 1.2 Caracteristicas analizadas por el parimetro evaluador de la configuracién en
elevacién(®).

sus posibles calificaciones (I;), de acuerdo a las condiciones de calidad en que
se encuentren (desde A —6ptimo— hasta D —muy desfavorable-) y el factor de
peso asignado a cada parametro, propuesto por Benedetti y Petrini(”), para este
tipo de estructuras. El indice de vulnerabilidad global del edificio es evaluado
mediante la expresion

11
I, = Z K; W; (14)

i=1

Tabla 1.1 Escala numérica del Indice de Vulnerabilidad (I, )(4).

Num Parametro I Peso W;
A B C D
1 Organizacién del sistema resistente 0 b 20 45 1.0
2 Calidad del sistema resistente 0 5 25 45 0.25
3 Resistencia convencional 0 5 25 45 1.5
4 Posicion edificio y cimentacion 0 ] 25 45 0.75
5 Diafragmas horizontales 0 5 15 45 1.0
6 Configuracién en planta 0 ] 25 45 0.5
7 Configuracion en elevacion 0 5 25 45 1.0
8 Separacion maxima entre muros 0 5 25 45 0.25
9 Tipo de cubierta 0 15 25 45 1.0
10 Elementos no estructurales 0 0 25 45 0.25
11 Estado de conservacion 0 5 25 45 1.0

Aunque de por si, el indice de vulnerabilidad es ya un parametro que ayuda
a identificar los edificios sismicamente peligrosos, permite también definir fun-
ciones de vulnerabilidad que relacionen el propio indice de vulnerabilidad Iy, con
el indice de danio D del edificio, condicionado sobre la intensidad macrosismica
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I. La observaciéon del dafo en estructuras después de ocurrido un terremoto,
asi como la simulacién del dano utilizando modelos matematicos, permiten la
deduccién, por métodos estadisticos, de funciones de este tipo. El indice de
danio D se define mediante la asignacion de valores a los diferentes componentes
estructurales, tales como: elementos verticales, elementos horizontales, muros
divisorios y elementos no estructurales. El resultado final es un indice de dario
D cuyo valor, expresado en porcentaje, estd comprendido entre 0 y 100®). Una
descripcion mas detallada de la forma de evaluar D puede encontrarse en las
referencias (4) y (6).

Por otro lado, diversos estudios de vulnerabilidad sismica basados en otros
métodos de evaluacion realizados en varios lugares del mundo, permiten concluir
que no es del todo fiable la utilizacion de funciones de vulnerabilidad obtenidas
en otros paises. Por lo tanto, es importante la obtencién de funciones de vulne-
rabilidad en los sitios bajo estudio, a fin de tener en cuenta la utilizacién de
tecnologias constructivas diferentes, mano de obra de distintas caracteristicas,
etc.() Esto tinicamente es posible, utilizando y procesando la informacién que
pueda obtenerse de un estudio que se realice para la regién de interés.

1.3 VULNERABILIDAD OBSERVADA EN ESPANA

A fin de obtener funciones de vulnerabilidad que relacionen los indices de
dafio y de vulnerabilidad, en la referencia (4) se describe el estudio post-terremoto
realizado inmediatamente después de los sismos ocurridos el 23 de Diciembre de
1993 y el 4 de Enero de 1994, sentidos en una amplia zona del sur de Espana.
Los epicentros de los sismos se localizaron en la provincia de Almeria; el primero
cerca de las poblaciones de San Roque y Berja y el segundo a unos 20 km de la
costa, frente a las localidades de Almerimar y Bafnos. La profundidad focal fue
de 10-15 km. La intensidad maxima evaluada en los sitios mas criticos alcanzé el
grado VII en la escala MSK, resultando seriamente afectadas ciertas estructuras
tanto de mamposteria como de hormigén armado*®?),

El procedimiento se inicié con un levantamiento de los datos de cada edificio
estudiado, todos ellos localizados en los lugares més criticos de la zona; a la vez
que se examind su vulnerabilidad, se realizé una evaluacién del dafio que sufrieron
dichos edificios. El tipo y la extensién del dafio se analizaron y clasificaron para
cada uno de los elementos de cada edificio, tanto del sistema estructural re-
sistente, como los elementos considerados no estructurales. Una vez obtenido el
grado de dafno en cada elemento, pudo determinarse un grado de dafio global
de toda la estructura y, a su vez, relacionarlo con el indice de dano utilizado
en la metodologia italiana. Disponiéndose de los indices de vulnerabilidad y de
dano de cada edificio, se obtuvo, mediante un analisis estadistico, la funcién de
vulnerabilidad correspondiente al nivel de intensidad maxima del terremoto ocu-
rrido en el lugar (VII MSK). La funcién matemadtica ajustada puede expresarse
en la forma
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D=276x10 I, — 5.0335 x 10 I, + 0.02959505I, — 0.08823776 = 0 (1.5)

recalcandose el hecho de que el ntimero de decimales utilizado es necesario debido
a los altos valores que alcanza el indice de vulnerabilidad .

La figura 1.3 muestra los datos de los levantamientos en forma de puntos, la
correspondiente curva de regresién polinomial en linea continua y, a manera de
comparacién, en linea discontinua las curvas italianas propuestas por Angeletti
et al.*” para intensidades VI, VII y VIII en la escala MCS. La curva de la figura
1.3 constituye la primera funcién de vulnerabilidad observada obtenida a partir
de un estudio post-terremoto en Espafia y, posiblemente, la primera funcién
obtenida fuera de Italia que utiliza el método del indice de vulnerabilidad®®,

g
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e // ° y 5 e
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& 1 oy
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— |~ _,-’/ -
] o = ol |
e #;/ L, ot
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INDICE DE VULNERABILIDAD

Figura 1.3 TFuncién de vulnerabilidad observada en Espaiia, para un nivel de intensidad VII
MSK®), En trazos discontinuos se representan las funciones propuestas por
Angeletti et al.(19)
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1.4 OBJETIVOS DEL PRESENTE ESTUDIO

Como se puede observar, la utilizaciéon del método del indice de vulnerabi-
lidad en conjunto con funciones de vulnerabilidad se vuelve mucho mas fiable
cuando se utilizan funciones de vulnerabilidad propias del lugar de estudio, a
fin de evaluar el indice de dafio apropiado de las estructuras. Sin embargo, las
funciones obtenidas mediante estudios post-terremoto, como la mencionada ante-
riormente, requieren de la ocurrencia del fenémeno sismico, lo cual para regiones
del mundo con periodos de retorno grandes resulta ser un gran inconveniente.
Si agregamos el hecho de que, para estar totalmente seguros de la validez de las
funciones obtenidas, se requiere de la acumulacion de informacién del dafio oca-
sionado por varios terremotos, con mas y mas datos que comprueben la eficiencia
de dichas funciones, el problema se vuelve mas complejo atn.

Todos estos inconvenientes pueden ser evitados, utilizando los avances de la
Ingenieria Sismica y de la Dinamica de Estructuras, en conjunto con el desarrollo
de la Informatica y los ordenadores. En efecto, a pesar de que después de 10
conferencias mundiales y de la investigacion fructifera de cerca de 50 afios, la In-
genieria Sismica se ha desarrollado notablemente, no deja de ser una rama joven
de la ciencia en comparacion con otras; sin embargo, su desarrollo ha permitido
al hombre construir obras de gran envergadura resistentes a sismos. Todo este
conocimiento logrado, en conjunto con el gran avance en los sistemas de com-
putacion, permiten desarrollar modelos matematicos y de laboratorio fiables,
que hacen posible predecir el comportamiento de las estructuras frente a cargas
provenientes de terremotos. La aplicacion de dichos modelos ha generado estu-
dios de vulnerabilidad calculada, como el que se describird a continuacién, no
siendo necesario esperar la ocurrencia de terremotos para adquirir la informacién
requerida.

Por ésto, el objetivo de esta monografia es utilizar modelos teéricos basa-
dos en los principios conocidos de la Ingenieria, que permitan simular edificios
ficticios y evaluar el dafio que las solicitaciones sismicas producen en ellas, cuyos
resultados generen funciones de vulnerabilidad similares a las obtenidas a partir
de estudios post-terremoto. Todo ello permite evitar los inconvenientes que se
presentan en estudios de vulnerabilidad observada.

Es de singular importancia el estudio de los edificios de mamposteria no
reforzada, que generalmente constituyen la gran mayoria de las estructuras an-
tiguas existentes en zonas urbanas. Consecuentemente, se realizard una simu-
lacion del dafio provocado por terremotos en este tipo de edificios, se propondra
ademads un procedimiento de calibracién de las funciones de vulnerabilidad obte-
nidas de la simulacién, partiendo de la informacién del levantamiento de dafios
post-terremoto y se derivaran, mediante un analisis probabilista, matrices de
probabilidad de dafio que sean aplicables a Espana. Finalmente, se aplicara la
metodologia desarrollada a un sector de Barcelona.
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CAPITULO 2

COMPORTAMIENTO DE EDIFICIOS DE

MAMPOSTERIA NO REFORZADA

2.1 GENERALIDADES

Los edificios de mamposteria han sido construidos desde muchos milenios
atras, utilizando diversos materiales tales como adobe, piedra, ladrillo o blo-
ques. Usualmente han sido construidos siguiendo reglas empiricas y précticas,
sin consideraciones estructurales especiales. Sin embargo, estas aproximaciones
se limitaban a construcciones convencionales semi-regulares, en las cuales se uti-
lizaban paredes de espesores considerables, con las desventajas que esto generaba,
tales como el desperdicio de materiales y espacio 1til. Solamente a partir de los
anos 50 y, aprovechando las grandes inversiones en edificacién que demanda-
ban los planes de reconstruccién de las ciudades después de la segunda guerra
mundial, fue posible la aplicacién de los principios de la Ingenieria Estructural
al disefio propiamente dicho de edificios de varios pisos de mamposteria(®).

Este tipo de construccion presenta la ventaja de que, simultdneamente, puede
proveer soporte estructural al edificio, subdivision de los espacios interiores, ais-
lamiento térmico, aislamiento acustico y proteccién contra el fuego y el clima. El
material es relativamente barato y durable, e incluso puede ofrecer una aparien-
cia externa atractiva desde el punto de vista arquitecténico. El uso mas 6ptimo
de este tipo de edificios se logra cuando se presentan vanos libres moderados o
pequeinios y donde es posible mantener continuas las paredes portantes, desde la
cimentacién hasta el tltimo piso. Sin embargo, tienen el inconveniente de que
no permiten remover los paneles que forman parte de la estructura resistente y,
ademads, de que una mala disposicién tanto en planta como en altura de dichos
paneles puede generar problemas de torsién y acumulacién de esfuerzos, simi-
lares a los que pueden ocurrir en edificios de hormigén armado con muros de
cortante**®, La utilidad de la mamposteria en la construccién de edificios ha
sido estudiada, incluso como material para ser reciclado y re-utilizado luego de
su periodo de vida 1til, en algunas aplicaciones industriales como, por ejemplo,
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como base para los rellenos, en la fabricacién de bloques para la construccién,
etc™,

En general, se considera a los edificios de mamposteria como incapaces de
soportar esfuerzos de tension significativos y, cuando se requiere resistirlos, se
debe recurrir a la mamposteria reforzada e incluso a la pre-esforzada, que utilizan
principios de diseno similares a los del hormigén armado y pretensado. Por ello,
para regiones de sismicidad media o alta, se recomienda el uso de refuerzo coven-
cional o refuerzo de pretensado en los disefios de edificios de mamposteria(t2),

El material de estos edificios es una composicién de unidades de mam-
posteria, tales como ladrillos, bloques, piedra, adobe, etc., unidos entre si me-
diante algin material de ligazén tipo mortero. Por lo tanto, existen algunos
factores que afectan la calidad de la mamposteria: la calidad de las mismas
unidades de mamposteria, la calidad del material de unién, la técnica construc-
tiva y la calidad de la mano de obra empleada para su construccién. Todos
estos factores interactiian, afectando el comportamiento de los paneles, tanto a
compresiéon como a cortante. Dicho comportamiento se explica brevemente en
los siguientes apartados.

2.2 COMPORTAMIENTO DE LA MAMPOSTERIA EN COM-
PRESION

2.2.1 Resistencia a la compresién

Existen diversos factores que afectan la resistencia a compresién de los pane-
les de mamposteria no reforzada, los cuales hacen que la resistencia a compresién,
obtenida en pruebas de laboratorio, de una unidad de mamposteria aislada, no
necesariamente sea idéntica a la que arrojaria una prueba del panel completo.
Estos factores son, entre otros, los siguientes:

e Resistencia de las unidades de mamposteria, cuyos valores flucttian
dependiendo del tipo de material de las unidades. Asi, por ejemplo, en
la referencia (5) se han realizado ensayos sobre unidades de mamposteria
de piedra, extraidas directamente de edificios antiguos en Italia, arrojando
valores promedio entre 4000 y 10000 T/ m2, correspondiendo los mas altos
al caso de bloques de granito; en cuanto a ladrillos arcillosos, su resisten-
cia mejora si la arcilla (silicato de alimina hidratado), que es el elemento
predominante, esta acompanada de carbonato de cal y de 6xido de hierro
en adecuadas proporciones, llegando a valores promedio entre 500 y 2000

2 ra . .’
T/m" de esfuerzo maximo a compresién(®®); para el adobe, los valores que

se alcanzan son del orden de 100 a 150 T/m2 de resistencia®, mientras que
para bloques de hormigén aligerado los valores que se obtienen son de 400
a 600 T/m2 ¥, para bloques de hormigén macizos, entre 1500 y 2500 T/m2
y aun mas altos, dependiendo del disefio del hormigén utilizado®*'V). Todos
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estos valores han sido obtenidos mediante ensayos en unidades aisladas de
mamposteria inicamente y, como se vera més adelante, sufren una dréstica
disminucion al ser ensayados en conjunto, es decir, formando parte de todo
un panel.

e Tipo y geometria de las unidades de mamposteria, ya que los esfuerzos
maximos son distintos si la unidad es sélida o si se encuentra perforada
o aligerada. Diversos estudios demuestran que, si las perforaciones en las
unidades no rebasan el 20% de la seccién transversal total de la unidad,
la relacion de la resistencia a la compresién del panel a la resistencia a la
compresién de la unidad, se acerca a la unidad y practicamente no varfa para
diferentes formas de perforacién (poligonales o circulares), con la salvedad
de que, para perforaciones rectangulares, dicha relacién disminuye debido a
las concentraciones de esfuerzos que ocurren en las esquinas internas. Si se
sobrepasa el porcentaje limite mencionado, la relacién entre la resistencia
del panel a la resistencia de la unidad disminuye hasta valores del 38 al 43%.
También se ha podido concluir que la aparente resistencia de la unidad,
obtenida como resultado de un ensayo convencional, crece conforme decrece
la altura del especimen; ésto se explica debido a problemas de friccién entre la
unidad y las placas de la maquina de pruebas, lo cual produce una reduccién
de las deformaciones laterales de la unidad. Este efecto se ve claramente
reducido, para relaciones altura/espesor del especimen iguales o superiores a
21,

o Caracteristicas del mortero de unién, que es el material mas cominmen-
te utilizado como elemento de unién entre las unidades de mamposteria.
Debido a la variabilidad de sus propiedades de resistencia, especialmente
dependiente de las relaciones agua-cemento-arena, se han realizado diversas
investigaciones respecto a su influencia en la resistencia a compresién de
paneles de mamposteria. El resultado de algunos de estos estudios sobre
mamposteria de piedra y de ladrillo, se muestran en las figuras 2.1 y 2.2, en
donde se relaciona la resistencia a compresién de la unidad con la resistencia
obtenida del ensayo del panel completo, para una o varias dosificaciones de
mortero empleado.

Estos estudios han llegado a la conclusién de que la resistencia ctbica de
aplastamiento del mortero no influye notablemente en el valor de la resistencia
a compresién del panel, pero si sus propiedades de deformabilidad y adherencia,
ya que ejercen un efecto de restriccién de la deformacién lateral de las unidades,
induciendo un estado triaxial de esfuerzos de compresién, mejorando asi su re-
sistencia. Dicho efecto es mas notorio aiin cuando entre las capas de mortero
se agrega acero de refuerzo, laminas de aluminio o cualquier elemento similar,
siendo una solucién para el reforzamiento de muros a compresién*!?, As{ mismo,
dada la importancia que posee la deformabilidad del elemento de unién, también
resulta importante la relacién entre el espesor de la junta de mortero y la altura
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a este respecto indican que, si el espesor de la junta llega a ser 0.10 de la altura
de la unidad, la relacién resistencia del panel a resistencia de la unidad es del
orden de 0.60 y 0.70, mientras que si el espesor de la junta aumenta a 0.20 de la
altura de la pieza, la relacién decae drasticamente a 0.40 y 0.60¢®, De la misma
manera, se ha podido observar que el efecto del espesor del material de unién es
mucho menos representativo para el caso de bloques y ladrillos macizos que para
perforados®),

e La humedad y absorciéon de la unidad de mamposteria es muy im-
portante a la hora del montaje de un panel, debido a que, si las unidades
no se encuentran saturadas, tienden a absorber el agua del mortero apli-
cado, lo cual resta de manera importante las caracteristicas y propiedades
del mismo, pues ha variado su dosificacion e incluso puede provocar la no
reaccion quimica de algunas de las particulas de cemento por falta agua.
Todo ello va en detrimiento de las buenas caracteristicas de unién que debe
existir entre las unidades, a fin de lograr una resistencia apropiada(®>!4),

Después del analisis de todos estos factores que involucran las caracteristicas,
tanto de la unidad de mamposteria como del material de unién, diversos autores
han propuesto relaciones matematicas provenientes del estudio estadistico de
miles de pruebas con paneles; una de las mas completas es (2.1)

0.75 0.25

k=K (6fp) fm (2.1)

A 5 3% 2
donde fy representa la resistencia a compresién del panel (N/mm™), fi, es la
resistencia media a compresion de la unidad de mamposteria (N/mm’), fim es la

resistencia a compresion media del mortero (N/mmz), 1) es un factor que permite
resistencias bajas de mamposteria, tomado igual a la unidad en la mayoria de los
casos, I{ es un factor que depende del tipo de mamposteria (por ejemplo, 0.45
para mamposteria continua a todo lo alto del panel y 0.35 para los casos en los
cuales exista alguna junta longitudinal) y, finalmente, § es un factor de forma
que toma valores de 1.0 para unidades de mamposteria de 20 cm de altura por
20 cm de espesor, 0.7 para 6.5 cm de alto y 10.25 de espesor y 1.4 para 20 cm
de alto y 10 cm de espesor, dimensiones cominmente encontradas en la préctica.
Esta relacién no es mas que una de las muchas obtenidas a nivel mundial, a
partir de analisis estadisticos(*). Valores minimos recomendables de la resistencia
del mortero fi, pueden encontrarse en la Norma Basica de la Edificacién NBE

FL-90, correspondientes a muros de ladrillo, que van entre 200 y 1600 T/ mz,
dependiendo del tipo y de la dosificacién de disefio del mortero de unién®.
Finalmente, otros factores que afectan a la resistencia a compresion de pa-
neles de mamposteria son los debidos a deficiencias constructivas y a proble-
mas en la calidad de la mano de obra, lo que puede ocasionar una incorrecta
dosificacién del mortero empleado, incluyendo exceso o defecto del agua en la
mezcla, procedimientos de colocacion de las unidades y el material de unién
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inadecuados, desviaciones del panel fuera de la vertical, etc. También es im-
portante considerar los efectos que puede producir la practica constructiva en
lo que se refiere a la necesidad de acomodar las instalaciones eléctricas, conduc-
toras y sanitarias, las cajas de circuitos de seguridad y otro tipo de elementos
frecuentemente utilizados, los cuales normalmente requieren de perforaciones en
los paneles, pudiendo provocarse una apreciable reducciéon en la resistencia de
los mismos.

2.2.2 Relaciéon esfuerzo-deformacion

Como resultado de diferentes ensayos en paneles de mamposteria, se han ob-
tenido curvas que relacionan el esfuerzo a compresién con la deformacién unitaria,
observandose parabolas las cuales han sido modeladas por diferentes autores, pro-
poniéndose a la vez relaciones empiricas para evaluar el modulo tangente inicial
E. Algunos autores sugieren que E se tome como 400 o 1000 veces la resisten-
cia maxima a compresion de la mamposteria. Otros en cambio, basdndose en
analisis estadisticos, sugieren expresiones genéricas, como la siguiente:(*)

E =2116/(fm) (N/mm’) (2.2)

y especificamente para mamposteria de ladrillo, expresiones como la siguiente(*):
0.83 2
E=1180 f,, (N/mm) (2.3)

; . 2
La referencia (9) sugiere tomar valores entre 16000 y 22000 T/m™ para mam-
posterias de adobe, mientras que la referencia (5) encuentra experimentalmente

valores de E = 16000 - 17000 T/m2 para mamposteria vieja de piedra. Valores
promedio de E para mamposteria de ladrillo se proponen en las referencias (7)

y (8), entre 260000 y 350000 T/rnz. Por otra parte, el médulo secante se suele
asumir como 2/3 o 3/4 de la méxima resistencia a compresién, lo que indica de
alguna manera la no linealidad de la relacién esfuerzo-deformacién™®.

2.2.3 Comportamiento al fallo

El modo de fallo mas comunmente observado en la mamposteria sujeta a
compresion es a través de grietas verticales en las unidades de mamposteria,
producidas por las deformaciones verticales e incrementadas por el efecto de las
deformaciones del mortero en las juntas; dicho fallo se representa en la figura
2.3(a). Las deformaciones del mortero se producen debido a que el mortero
tiende a expandirse mas que la unidad de mamposteria, como consecuencia de
su mayor flexibilidad y mayor coeficiente de Poisson. Debido a que el mortero y
el bloque o ladrillo estdan unidos, la unidad de mamposteria resiste la expansién
lateral adicional del mortero. El mortero, por su parte, estd sujeto en las juntas
horizontales a un estado de compresion triaxial, es decir, a compresion vertical
y a un estado de tensién bidireccional®.
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Figura 2.4 Factores de reduccién de resistencia para elementos de mamposteria en com-
presién, con apoyos articulados, para varias excentricidades de ca.rga.(l).

Cuando el agrietamiento vertical se vuelve excesivo, se produce la inestabili-
dad del elemento y su posterior fallo, mientras que, el aplastamiento del mortero
no ocasiona dicho fallo si los esfuerzos son puramente axiales, ya que éste, cuando
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se aplasta, es retenido por friccién entre las unidades de mamposteria y por ello,
el panel en conjunto puede seguir soportando cargas mayores*?.

Otro fallo muy comtin es el que se presenta cuando la direccién principal de
los esfuerzos se vuelve diagonal, ocurriendo entonces el fallo por tensién diagonal,
como puede apreciarse en la figura 2.3(b).

Todo este mecanismo es valido para paneles de limitada altura, cargados
axialmente; sin embargo, cuando los paneles son excesivamente esbeltos, muy
altos o muy delgados, su resistencia serd gobernada por la flexién fuera del
plano, ocasionada por la excentricidad de cargas y relaciones de esbeltez muy
altas, lo que generard momentos de segundo orden y posibles fallos por pandeo
fuera del plano del panel. A partir de muchos estudios referentes a este tema,
se ha encontrado un limite practico para la relacion de esbeltez (relacion altura
a espesor del panel) de aproximadamente 30, limite bajo el cual el fallo bajo
carga axial es usualmente gobernado por la resistencia del material, antes que
por la carga critica de pandeo [tal como es el caso de las figuras 2.3(a) y (b)],
es decir, desarrolldandose agrietamiento excesivo vertical o fallando por tensién
diagonal®.

En el caso de fallo por pandeo lateral, es muy importante la rigidez relativa
del sistema de forjado, lo que proporciona un tipo y calidad de arriostramiento
al panel, definiendo a su vez la longitud de pandeo del elemento. Igualmente,
es necesario distinguir entre el tipo de apoyo de extremos que se genera, de-
pendiendo de la flexibilidad de los forjados, sea del tipo articulacion o del tipo
empotramiento, lo que definira la deformada del elemento, su modelo para el
posterior anélisis de segundo orden mediante ecuaciones diferenciales de las cur-
vas carga-deformacién y la carga critica de Euler. Todo ello, permitira derivar
un conjunto de factores de reduccioén de resistencia por esbeltez y excentricidad,
aplicables al anélisis de paneles de mamposteria, tal como han sugerido algunos
autores. Un ejemplo de los resultados de este tipo de andlisis se muestra en la
figura 2.4, para distintos valores de la relacién de esbeltez (h/d), siendo h la
altura y d el espesor del panel de mamposteria, y de la relacién e/d, siendo e la
excentricidad de la carga vertical aplicada respecto al eje centroidal de la seccién
transversal del panel. Estos son los factores de reduccion que suelen adoptar las
diferentes normativas de disefio().

2.3 COMPORTAMIENTO DE LA MAMPOSTERIA A COMPRE-
SION Y CORTANTE

Dada la composicién de los paneles de mamposteria, constituidos por mate-
riales de diferentes caracteristicas y propiedades mecanicas, los paneles se con-
vierten en elementos estructurales no homogéneos y anisétropos. Sin embargo,
cuando las condiciones de carga son puramente axiales, las direcciones princi-
pales de esfuerzos a compresién son practicamente verticales y, por lo general,
ortogonales a las juntas horizontales de mortero y, en este caso, la influencia
de la naturaleza anisotrépica del panel no influye significativamente en su com-
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portamiento mecanico; por lo tanto, es suficiente identificar las caracteristicas
de resistencia y deformabilidad en dicha direccion. Esto no ocurre para paneles
de mamposteria sujetos a esfuerzos de cortante con compresiéon adicional, que
presentan un comportamiento bastante diferente!®).

Es bien conocido que la resistencia de la mamposteria a esfuerzos de tension
y de cortante es dependiente de la naturaleza de la unién entre la unidad de
mamposteria y el mortero; sin embargo, el mecanismo de dicha unién es ain
incompletamente entendido, ya que intervienen muchos factores tales como la
naturaleza fisica y quimica de las superficies de las unidades y del mortero,
la interaccién entre la unidad y la pasta de cemento componente del mortero,
formando una capa microcristalina de silicatos célcicos, el tamaifio de poros de la
unidad y de los micro-cristales que se forman en la superficie, el intercambio del
contenido de agua del mortero hacia la unidad por problemas de absorcién, la
capacidad de hidratarse de las particulas de cemento, la dosificacion del mortero,
etc, que hacen muy dificil la comprensién absoluta del fenémeno y ain mas, su
modelizacién(®).

Debido a los aspectos anteriormente anotados, se ha recurrido a estudios prin-
cipalmente experimentales, a fin de determinar el comportamiento de los pane-
les de mamposteria sujetos a cargas horizontales y verticales simultaneamente.
Dichas investigaciones se han realizado tanto sobre modelos a escala reducida,
como sobre modelos a escala natural, arrojando regresiones de tipo lineal de la
forma

T =T+ po (2.4)

donde T es la resistencia al cortante del panel, o el esfuerzo de precompresion
existente, 7, el esfuerzo de cohesién o de adherencia y p el coeficiente de friccion
interna. La figura 2.5 muestra la gréafica de una de estas expresiones, obtenida de
ensayos para diferentes estructuraciones de paneles de mamposteria del mismo
material y para diferentes modelos estructurales.

La expresién 2.4 responde al tipo de fallo expresado por la ecuacion de Mohr-
Coulomb, que ha sido utilizada por diversos investigadores para interpretar los
resultados de sus estudios sobre la resistencia a cortante de paneles de mam-

posteria. Los valores encontrados para 7, varian entre 0.1y 0.7 N/ 1111112, mientras
que para u se han obtenido valores entre 0.3 y 1.1, valores éstos que han sido pro-
puestos por varios autores, para cada tipo especifico de material y tipo de unidad
de mamposteria y para varios tipos de mezcla o dosificacién de mortero**™). Sin
embargo, se ha observado que el esfuerzo de adherencia es dificilmente predeci-
ble, pues los resultados de los diferentes ensayos no arrojan valores muy estables,
pero si dentro del rango anteriomente citado, no asi los valores del coeficiente de
friccién, los cuales muestran mucha estabilidad de resultados®?.

En cuanto al médulo de corte o de elasticidad transversal G, los valores ex-

perimentales obtenidos estdn por el orden de 80000 y 150000 T/ m’ para paneles
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Eslructura a escala: panel simple a cortante
Estructura a esealn: doble panel a corlante

Estructura escala nalural: doble panel a corlante
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Figura 2.5 Resistencia al cortante con precompresién: resultados de ensayos sobre modelos
escala reducida y a escala natural(1),

de mamposteria de ladrillo, y entre 6000 y 9000 T/m2 para mamposteria de
piedra. A partir de la teoria de la elasticidad, el valor de G se evalia mediante

E

“=2+w

(2.5)

G=03E (2.6)

donde E es el médulo de elasticidad y v es el coeficiente de Poisson, el cual para
mamposteria toma valores entre 0.12 y 0.35(1:%17-20),

2.4 COMPORTAMIENTO DE LA MAMPOSTERIA A FLEXO -
COMPRESION Y CORTANTE

Cuando los paneles de mamposteria estan sujetos a cargas de compresion y
a cargas laterales, se generan esfuerzos de compresion, de cortante y adicional-
mente aparecen esfuerzos de flexién, lo que produce un cambio en la mecanica del
comportamiento de la mamposteria y, por tanto, la evaluacion de la resistencia
de edificios de mamposteria no reforzada se vuelve mas compleja. El problema se
magnifica debido tanto a las incertidumbres asociadas a la estimacién de las re-
sistencias a cortante y flexién de los paneles, como a una incompleta descripcion
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de su comportamiento ineldstico y, mas atn, a la naturaleza de la redistribucion
del cortante de piso hacia los diversos elementos de un sistema estructural tridi-
mensional, la cual, atin no estd del todo entendida hoy en dia.

Debido a estas incertidumbres y a la falta de informacion, los elementos de
mamposteria suelen ser considerados frégiles, limitandose su resistencia lateral a
los esfuerzos admisibles, sin tomar consideraciones de comportamiento inelastico.
Debido a la misma razén, los cédigos de construccion describen un sistema de
fuerzas de cortante estaticas equivalentes, actuando en la base de los edificios de
mamposteria y utilizan el principio de que la estructura no tiene capacidad de
deformacién inelastica. Un ejemplo claro es el factor de ductilidad que imponen
los cédigos, sugiriendo valores de 1 o de 2 para este tipo de edificios, mientras
que para edificios de hormigén armado, dicho factor puede llegar a 8 y hasta
1042122 Todo esto puede minimizar la capacidad lateral de los edificios de
mamposteria.

El estado limite asumido por la bibliografia consultada acerca del diseno
de edificios de mamposteria, es cominmente asociado con la aparicién de las
primeras fisuras, sean éstas el resultado de esfuerzos de tensién por flexién o
por tensién diagonal, sin considerar ninguna redistribucién de esfuerzos dentro
del elemento luego del agrietamiento inicial. Sin embargo, estudios desarrollados
recientemente han demostrado que el enunciado anterior no es valido, ni ain
para construcciones viejas con morteros muy pobres, donde la resistencia a la
tensién por flexién se considera nula y que, para la gran mayoria de construc-
ciones de mamposteria, analitica y experimentalmente se ha demostrado que la
mamposteria no necesariamente falla inmediatamente después de desarrollarse
las primeras grietas, pudiendo presentar una considerable capacidad de defor-
macién. En la figura 2.6 se presenta la relacién, obtenida experimentalmente,
entre el esfuerzo cortante promedio y la deflexién lateral medida en el extremo
superior de paneles de ladrillo. Como puede apreciarse, las deformaciones de los
modelos en el momento del fallo son mucho mayores (hasta 15 veces) que las
obtenidas en el instante de las primeras fisuras; consecuentemente la resistencia
lateral méxima es hasta 3 veces la resistencia obtenida en el instante del agrie-
tamiento inicial (la carga en el inicio del agrietamiento es del orden del 40%
de la carga maxima alcanzada). Estos resultados se presentan en la referencia
(22), provenientes de ensayos a carga monoténica y ciclica, tanto sobre muros
de mamposteria extraidos de edificios antiguos construidos a principios de siglo,
como sobre paneles construidos recientemente.

Del estudio experimental seudodinamico de paneles de materiales similares,
pero de diferente relacién de aspecto (longitud/altura) y bajo diferentes mag-
nitudes de carga vertical compresiva, sometidos a carga ciclica horizontal simu-
lando fuerzas provenientes de terremotos, se han obtenido basicamente dos tipos
de comportamientos, definiendo dos modos de fallo, los cuales se describen a

continuacién(®?,
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Figura 2.6 Comportamiento observado en ensayos de paneles de mamposterfa.(zz).

2.4.1 Comportamiento histerético y fallo por cortante

El primer grupo de paneles, los cuales poseen la mayor relacién de aspecto
y la mayor carga precompresiva, presentan una grieta diagonal-longitudinal de
cortante (grieta a de la figura 2.7) aproximadamente al 62% de alcanzar la carga
maéxima y, posteriormente, aparece una segunda grieta b diagonal caracteristica
del fallo por cortante, justamente cuando se alcanza el valor de carga horizontal
méaxima. Con el cambio de sentido de la fuerza lateral, aparece idénticamente
el mismo tipo de agrietamiento de la primera mitad del ciclo inicial, lo cual
parece indicar que el dano causado por la primera mitad del ciclo tiene muy poco
que ver con el comportamiento subsiguiente. Este fenémeno puede explicarse
por el hecho de que las fisuras previas se cierran cuando la carga se vuelve
reversible, emulando un comportamiento no agrietado, razon por la cual, surge
la idea de que el comportamiento bajo cargas monotoénicas incrementales puede
ser representativo del caso correspondiente a cargas ciclicas.

De los ciclos de histéresis de este grupo de paneles (figura 2.8), puede ob-
servarse tanto una simetria en los ciclos reversibles de carga y descarga, como
la no degradacién de la rigidez del material, ya que la pendiente de la curva
se mantiene paralela ciclo a ciclo en el ensayo. Este andlisis corrobora el enun-
ciado de que el comportamiento ciclico puede ser desacoplado en ciclos de carga
incremental monotdénica, para este tipo de fallos. En la figura 2.8 también se
muestran los instantes en que ocurren las grietas a y b en el especimen ensayado
y, claramente, la resistencia méxima se obtiene cuando se produce la grieta b.
El hecho de que pueda obtenerse una gran resistencia post-agrietamiento puede
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Figura 2.7 Tipo de agrietamiento observado para paneles del primer grupo. Fisuras a de
cortante al 62% de la carga maxima. Fisuras bde cortante al alcanzar la carga
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Figura 2.8 Ciclos de histéresis para el primer grupo de pa.neles{zz).

atribuirse a la friccién que atn existe entre las unidades de mamposteria y las
juntas horizontales de mortero (figura 2.9), incluso si dicho agrietamiento llega
a ser considerable (fisuras de hasta 2.5cm) en las juntas verticales.
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Figura 2.9 Transferencia de corte a través de las grietas en las juntas verticales

2.4.2 Comportamiento histerético y fallo por flexién

El segundo grupo de paneles, los cuales presentan la menor relacién de as-
pecto y menor carga precompresiva que los anteriores, pero de similares mate-
riales, presentan una primera grieta longitudinal horizontal, tipica del fallo por
flexién, sobre la primera junta horizontal la mas cercana al apoyo inferior y de
longitud, aproximadamente dos tercios de la longitud total del panel (grieta a en
la figura 2.10). Cuando la fuerza lateral se vuelve reversible, la grieta por flexién
vuelve a ocurrir, pero en el lado opuesto, esta vez continua a todo lo largo del
panel. La curva histerética tipica del ensayo se muestra en la figura 2.11.
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Figura 2.10 Tipo de agrietamiento observado para paneles del segundo grupo. Fisuras a de
comportamiento a flexién. Fisuras bde cortante.

Para este caso, la resistencia lateral fue limitada por el aplastamiento de la
mamposteria en la regién inferior del panel. También se observan fisuramientos
verticales y destrozos en las unidades de mamposteria, muy parecidas a las ob-
tenidas en ensayos a cargas verticales de compresion. De la misma manera que
en el anterior grupo de paneles, el comportamiento bajo las cargas aplicadas en
una direccién no parece estar influenciado por el dafio ocasionado por la carga
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Figura 2.11 Ciclos de histéresis para el segundo grupo de paneles(zz}.

aplicada en la direccién previa contraria. Las fisuras por flexion simplemente se
cierran en los ciclos reversibles, no observandose reduccién en la rigidez, lo que
también sugiere que las fisuras abiertas se cierran durante la fase de descarga,
por efecto de los esfuerzos verticales. La resistencia lateral ultima en cada ciclo
de carga se presenta muy similar, por lo que el agrietamiento por flexiéon pre-
vio no ha afectado a la resistencia a compresion limite, la cual se alcanza en
la regién inferior al pie del panel. Unicamente, antes del tltimo medio ciclo de
carga, ocurre una grieta diagonal tipica del fallo por cortante (grieta b), pero
resulta muy interesante el hecho de que dicha grieta no ocurre en el instante
de carga méxima, alcanzado en los ciclos previos, sino mucho después de que
se ha alcanzado varias veces la misma carga maxima, lo cual lleva a concluir
que esta grieta es el resultado de una excesiva deflexién del panel, la que, con
su incremento, provoca el aumento del espesor de la grieta y, por lo tanto, este
fenémeno no representa el efecto de la acumulacion de los esfuerzos de cortante
¥, lo que es mds importante, no es el cortante el que ha gobernado el valor de la
resistencia maxima. Esta prueba muestra también una sorprendente capacidad
de deformacién ineldstica, debido a que atin estan presentes las fuerzas friccio-
nantes a lo largo de las juntas horizontales y, como sucedié en el primer grupo
de paneles, la mamposteria sigue resistiendo continuamente las cargas laterales
de manera eficaz, ain después de producirse el primer agrietamiento, sea por
cortante o por flexién®?,

El fenémeno de la simetria en las curvas de histéresis obtenidas, con muy
ligera o casi ninguna degradacién de la rigidez en cada ciclo de carga, ha sido
observado por muchos autores. Meli'?) observé, en miltiples ensayos, que existia
una leve degradacién entre el primer y segundo ciclo, pero que dicho deterioro
progresaba muy lentamente y que, a partir del sexto ciclo se estabiliza por com-
pleto, siendo mucho menor cuando el fallo se presentaba por flexién antes que
por cortante. Atin cuando se entra en la zona de fluencia, las curvas de los ciclos
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posteriores difieren muy poco del inicial, estabilizdndose practicamente desde
el segundo ciclo?. Beolchini® por su parte, a partir de ensayos en paneles
de mamposteria de piedra, observa también ciclos de histéresis casi simétricos
sin degradacion, concluyendo que modelos ineldsticos parabélicos no representan
adecuadamente el comportamiento del material, sugiriendo utilizar un modelo
bilineal, con la segunda pendiente de la recta carga-deformacién cercana a cero
o con valores de hasta el 10% de la pendiente eldstica inicial®. Romano et al.(2®
propone también un modelo de agrietamiento no lineal de la mamposteria, asu-
miendo directamente que la curva envolvente de carga monoténica es repetitiva
en cada ciclo y que la magnitud del deterioro de la rigidez es despreciable(®®,

De lo que se ha podido observar en este tipo de estudios experimentales, es
posible distinguir dos categorias de paneles en relacién a su resistencia lateral:
primero, los paneles cuya resistencia depende principalmente de su resistencia
a la flexién y segundo, aquellos paneles cuya resistencia depende de la accién
de las fuerzas en el plano, sean de compresién o de cortante. Paneles como
los descritos en el primer lugar se encuentran en edificios de poca altura o en
el altimo piso de edificios altos, mientras que los segundos, se encuentran en
paneles que presentan un mayor estado de precompresién y mayor altura®?. Los
ensayos muestran que, aparentemente, las paredes mas esbeltas (altura/longitud
~ 2) son mas sensibles al cortante que las paredes més bajas (altura/longitud =
1.3 o menor), bajo idéntica carga vertical. Se puede concluir también, que la
presencia de carga vertical aumenta la resistencia a cargas laterales y, cuando su
valor es importante, tiende a evitar el fallo por flexién, por lo que sera entonces
el cortante el que gobierne el comportamiento tltimo de los paneles. Finalmente,
se concluye que la ductilidad de los paneles de mamposteria es mayor cuando
aumentan las fuerzas compresivas(*>2®),

2.5 MODELOS MATEI}/L&TICOS DEL COMPORTAMIENTO DE
LA MAMPOSTERIA NO REFORZADA

A continuacién se expondrin algunos comentarios sobre los métodos exis-
tentes para modelar el comportamiento de la mamposteria no reforzada y se
entrard més en detalle en el método escogido, para ser adaptado en el procedi-
miento que busca conseguir el objetivo de la presente monografia.

La mamposteria es un material no homogéneo y anisétropo, debido a que
esta compuesta de distintos materiales con caracteristicas diferentes y este as-
pecto, junto a la diversidad de tipos de materiales y tipologias constructivas,
las cuales son muy variadas dependiendo del lugar y de la mano de obra uti-
lizada, hacen muy dificil una modelacién exacta de este tipo de estructuras. La
anisotropia de los elementos en si no representa un grave problema para modelar
este tipo de estructuras, siempre y cuando las unidades de mamposteria sean
suficientemente regulares en toda la extensién del muro; en el caso contrario, su
modelacién se vuelve muy complicada, lo cual, desgraciadamente, es muy comtin
especialmente en el caso de edificios antiguos. Por todas estas consideraciones, es
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posible modelar el comportamiento de muros de mamposteria con diferentes gra-
dos de complejidad y la seleccién del modelo dependerd, tanto del conocimiento
certero de las caracteristicas de las cargas aplicadas, como de los parametros
experimentales requeridos por el modelo®*?),
En general, la mamposteria puede ser tratada y modelada de tres diferentes
maneras®%-32);
e como material homogéneo e isétropo, caracterizado mediante propiedades
promedio;

e como material homogéneo y ortétropo o anisétropo;

e como material constituido por dos fases, unidades de mamposteria y material
de ligazén, por lo tanto, no homogéneo.

Los modelos homogéneos e isétropos son los mas simples de definir, debido
a que requieren pocos parametros experimentales, ficilmente evaluables, y se
adaptan incluso a estructuras de mamposteria con unidades irregulares. Para la
utilizacién de modelos ortétropos en cambio, es necesario introducir parametros
de resistencia y deformabilidad, dependientes de la direccién de los esfuerzos
principales respecto a la direccién de colocacién de las unidades y de las juntas
de mortero. Por otro lado, la introduccién de modelos bifasicos con técnicas
de elementos finitos ineldsticos, los cuales consideran las caracteristicas de re-
sistencia y deformabilidad de ambos materiales constituyentes y toman en cuenta
la dimensién real de las unidades de mamposteria y de las juntas de mortero,
aparece un tanto mas légica. Sin embargo, esta tltima técnica aparentemente
solo da resultados fiables cuando se introduce al modelo todos los parametros
refinados que requiere el método, algunos de ellos muy dificiles de determinar
en la practica, tales como el grado de unién o de ligazén entre el mortero y
la unidad de bloque o ladrillo, e incluso otros practicamente imposibles de de-
terminar, tales como las caracteristicas y propiedades geométricas de paneles
con elementos constitutivos irregulares. Se debe afiadir el hecho de que estos
métodos requieren de gran cantidad de recursos computacionales, especialmente
cuando se van a realizar estudios de simulacién numérica de un gran nimero de
prototipos, como el que se pretende llevar a cabo en el presente estudiot®?%229),

Otro aspecto interesante que debe tomarse en cuenta es que, de las expe-
riencias obtenidas por investigadores mediante ensayos de elementos de mam-
posteria no reforzada, se ha observado que, en el tramo inicial de la curva carga-
deformacién aproximadamente lineal, debido a los valores muy pequefios que pre-
sentan los edificios de mamposteria, dichas deformaciones que se han registrado
en los aparatos de medicién pueden estar afectadas en forma radical por deforma-
ciones anormales debidas principalmente a pequefias holguras en los anclajes del
modelo y entre el modelo y los sistemas de medicién. Debido a ello, las rigideces
medidas en diferentes ensayos de paneles de similares caracteristicas difieren a
veces en mas del 100%. Por estas razones y debido a la gran variabilidad de las
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propiedades del material, no se justifica el empleo de métodos muy refinados
para la prediccién de la rigidez y el comportamiento de paneles de mamposteria,
sugiriéndose utilizar modelos menos sofisticados, basados en la teoria de la re-
sistencia de materiales, con consideraciones ineldsticas del material*®. Quiza
ésta sea la razén por la que los estudios de modelacion tedrica de estructuras
de mamposteria no estén tan generalizados hoy en dia; éste no es el caso de los
modelos de estructuras de hormigén armado, en los cuales existen ya modelos
aceptados y bastante utilizados, que han demostrado su efectividad.

Debido a la naturaleza y a los objetivos del presente capitulo, es imposible,
intentar aplicar modelos muy sofisticados dado que, como se vera mas adelante,
es necesario analizar miles de casos hipotéticos, en los cuales ademas se presupo-
nen las caracteristicas y propiedades de los paneles y sus materiales constitutivos;
por ello, es necesario intentar un modelo mas sencillo de aplicar, pero que refleje
adecuadamente el comportamiento inelastico observado en los estudios experi-
mentales. De entre algunos de los pocos modelos que existen en la literatura de
elementos de mamposteria, se escogié el propuesto por Abrams*?), cuyos princi-
pios son muy similares a los propuestos por Romano et al.** y Hendry”), modelo
que ha sido comprobado experimentalmente con numerosos ensayos, realizados
a escala natural, en los laboratorios de la Universidad de Illinois en Urbana-
Champaign. Dicho modelo se expone a continuaciéon?*23),

2.6  MODELO MATEMATICO DE ABRAMS PARA MAMPOSTE-
RIA NO REFORZADA

2.6.1 Consideraciones generales

Los ensayos realizados en los dos grupos de muros de mamposteria, clasifica-
dos segtin el tipo de fallo que gobierna la resistencia lateral, han mostrado un
incremento substancial de dicha resistencia, cuyo valor méximo se presenta ain
luego del agrietamiento inicial, tanto en paneles de mamposteria nuevos como
antiguos, cuando estdn sujetos a cargas laterales ciclicas. La razén de este com-
portamiento puede ser explicado mediante un anélisis de equilibrio de las fuerzas
que actiian en el panel, tal como se puede apreciar en la figura 2.12, en la que H
representa la fuerza lateral actuante, h la altura libre del panel, fa es el esfuerzo
de precompresién, L la longitud total del panel, e la excentricidad provocada por
el estado de flexo-compresién del panel, reflejando por lo tanto, que la resultante
de fuerzas se aleja del eje centroidal del elemento; fmax es el esfuerzo méximo
en la fibra extrema en compresién situada en el extremo inferior esquinero del
panel, producto tanto del esfuerzo de precompresién vertical actuante, como del
esfuerzo resultante debido al momento flector que genera la fuerza H respecto a
ese punto y d es la distancia desde la fibra extrema en compresién hasta la fibra
libre de esfuerzos.

La resultante de los momentos flectores actuantes alrededor del eje centroidal
del muro se expresa mediante
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f,=P/A

o — [ C—

max

Figura 2.12 Esquema de equilibrio de fuerzas sobre el panel de mamposterfa agrietada en
su base.

Hh=Pe = e= (2.7)

P

Asumiendo una distribucién tinicamente lineal de los esfuerzos de compresion
en la seccién transversal del panel, la longitud de la zona comprimida d en la base
determina un prisma de presiones de seccién tipo triangular y, si se considera
nula la resistencia a esfuerzos de tensién del panel, la resultante vertical de todas
las fuerzas que actiian en un instante dado se encuentra aplicada en el centro de
gravedad de dicho prisma, por lo cual la expresion que define el valor de d seria

L L Hh
d=3(§—e) = dZS(E_T)

(2.8)
Realizando un equilibrio de fuerzas, es decir, igualando el volumen del prisma
de presiones con la carga vertical aplicada, resulta la expresién que evalia el
esfuerzo al cual estd sometida la fibra extrema en compresion, mediante

2.9

fmax = —7 75~ (2.9)
30 (3-7F)

Claramente, esta expresién es valida para todo instante, si se asume que los

esfuerzos de compresiéon tienen dependencia lineal con las deformaciones; sin

embargo, cualquier no-linealidad en esta distribucién generaria un bulbo de com-

presiones que podria trasladar la fuerza resultante vertical hacia la fibra extrema
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en compresién, aumentando la capacidad flectora del panel, por lo que la formu-
lacién desarrollada aqui resultara algo conservadora(®.

2.6.2 Determinacién de la capacidad maxima de resistencia lateral
por flexion

Un limite maximo fiable de la resistencia lateral del panel puede ser estimado,
en el instante en que el valor del esfuerzo fimax en la ecuacion (2.9) alcanze un
valor maximo permisible Fy; valores de esfuerzos permisibles pueden encontrarse
tabulados en los diferentes cédigos de construccién de edificios®”. Nétese que,
a pesar de que en realidad el valor del esfuerzo fmax de la fibra extrema se debe
a un comportamiento de flexo-compresién, Abrams sugiere utilizar el esfuerzo
admisible a compresién F, de la mamposteria antes que el esfuerzo admisible a la
flexién Fj,, generalmente mayor que el anterior. De esta manera, substituyendo
el esfuerzo admisible F, en la expresién (2.9) y despejando el valor de H, el cual
se denominara desde ahora H,, debido a que representa la resistencia lateral
méxima del panel siempre que dicha resistencia esté gobernada por la flexion, se
obtiene

P /3L
= M(TF“ - QP) (2.10)

y normalizandola mediante el 4rea del panel A = (b x L), se puede evaluar el
esfuerzo a cortante promedio resistente fy,, resultando
L1 2fs
= fal=}=—z== 211
fra f*‘(H)[2 3FJ (211)

donde f, es el esfuerzo de precompresién vertical dado por %

Observando cuidadosamente la expresién (2.11), puede apreciarse que la
relacién L/h del panel se encuentra desacoplada de los términos internos de la
parte derecha de la expresién, lo cual permite graficar el esfuerzo fva en funcién
de la relacién fa/Fa, para una relacién L/h, obteniéndose la grafica de la figura
2.13.

El trazo inferior de la figura 2.13, correspondiente al valor de la relacién
fa/Fa = 0.5, representa el instante en el cual no existen esfuerzos de tension
en las fibras del panel, en otras palabras, cuando d alcanza el mismo valor de
L. Esto se demuestra facilmente, igualando el volumen del prisma de presiones
con longitud igual a la longitud del panel a la carga vertical total aplicada,
obteniéndose la relacién igual a 0.5. Puede decirse que cualquier combinacién de
esfuerzo cortante resistente fya y de esfuerzo de precompresion fa que resulten
en un punto de la grafica bajo dicho trazo, indicard que el valor de fa es lo
suficientemente grande (comparado con fya) como para mantener toda la base
del panel en permanente estado de compresién, por lo que dicho trazo resulta
ser el limite inferior de la expresién (2.11). También puede interpretarse que el
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Figura 2.13 Relacién entre esfuerzo resistente a cortante fy, y esfuerzo a compresion fa(n).

trazo mencionado representa la fuerza lateral permisible, usualmente utilizada
por los cédigos de construccién, los cuales limitan o consideran nula la resistencia
a tensién flexionante.

Dependiendo de la relacién fa/Fa, la capacidad resistente a fuerzas laterales
puede llegar a ser hasta tres veces la fuerza limitada por los cédigos vigentes,
lo cual es una clara demostracién de que el aparecimiento de agrietamiento de
origen flexionante no representa la capacidad tltima a la que puede ser capaz de
llegar el panel de mamposteria®.

2.6.3 Determinacién de la capacidad de resistencia lateral por corte

Si el comportamiento post-agrietamiento es gobernado por la flexién, dicho
agrietamiento produce una disminucién del esfuerzo resistente a corte. Abrams
propone que dicha reduccién tenga relacién directa con la longitud de la seccion
agrietada del panel, debido a la imposibilidad de que se produzca una transfe-
rencia de los esfuerzos de cortante a través de las grietas por flexiéon y, por lo
tanto, solamente la parte de la seccién no agrietada del panel debe ser consi-
derada como efectiva para oponer resistencia al cortante. Debido a que dicho
agrietamiento se presenta de mayor magnitud en la base del panel, la reduccion
de la resistencia a corte debe ser evaluada en esa misma zona. Esta suposiciéon
se muestra graficamente en la figura 2.14.

Como puede verse en la mencionada figura, el 4rea resistente es de dimension
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Figura 2.14 Zona efectiva asumida para resistir los esfuerzos de cortante.

d por hy, a pesar de que esta hipétesis puede no ser realista, Abrams la describe
como conservadora, lo que permitird relacionarla con los valores de esfuerzos
admisible a cortante propuestos por los cédigos de edificacién®?. De esta forma,
dividiendo ambos términos de la ecuacién (2.8) (vélida para valores de d < L)
por L y, substituyendo el término H/P por el término fy/fa se obtiene que

d 3 h fv
-3

Si el esfuerzo a cortante del muro se encuentra limitado por la compresién
en el extremo inferior del panel, tal como se observé en el apartado anterior, la
expresién (2.11) es valida y, por lo tanto, el valor de fya es igual al valor de fy
de la expresién (2.12), con lo cual, substituyendo la relacién fya/fa de (2.11) en
la dltima ecuacién y simplificando, se obtiene la siguiente expresion:

d_ofa

e
L (Fa

) (2.12)

L 2

) para fa <0.5 Fy (2.13)

Esta relacién es valida Ginicamente para los casos en que fa < 0.5 Fa, o lo que es
lo mismo, cuando se verifique que d < L.

Debido a que los cédigos de construccién suelen expresar la resistencia a
cortante en términos de fracciones de esfuerzos admisibles, los cuales se rela-
cionan con el area neta de la seccién, se considerara entonces la reduccion de
dichos esfuerzos en lugar de la reduccién del area efectiva debido a los efectos
de agrietamiento por flexién. Asi, el esfuerzo admisible a cortante Fy puede ser
expresado como una fraccién del esfuerzo admisible a corte de paneles no agrie-
tados Fyo, asumiendo que los esfuerzos se reducen proporcionalmente a la zona
de agrietamiento y, por ello, puede determinarse una estimacién simple de dicha
reduccién debida a agrietamiento por flexién, mediante la expresién®?

=2 (=) para f, <05 F; (2.14)



Modelo matemdatico de Abrams para mamposteria no reforzada 31

En los dos apartados anteriores se ha considerado el caso en el que se produce
agrietamiento por flexién en la base del panel, cuyo limite superior ocurre cuando
la relacién fa/Fa es 0.5, limite sobre el cual no se producen esfuerzos de tension
en ninguna de las fibras interiores del panel. Facilmente puede demostrarse que
dicha condicién ocurre justamente en los instantes en que la carga H es menor
que la relacion -I(;-}‘E—' ya que, para cargas mayores, el prisma triangular de presiones
se convierte en un prisma de seccién trapezoidal, cuyos valores de esfuerzos en las
fibras extremas se obtienen utilizando los principios de resistencia de materiales

P G6Hh
fmax,min = EE + b2

(2.15)

Cuando fmax, que es el mayor esfuerzo compresible, llega al valor de Fa,
se impone que la resistencia lateral estd gobernada por la flexién y, de manera
similar al proceso para obtener la ecuacién (2.10), se reemplaza el valor de Fy
por el de fa y, despejando respecto a H, la cual se convierte en Hj (resistencia
lateral maxima), se obtiene

oL’ P

Ha=g-(Fa— 7

(2.16)

Normalizando esta ecuacién para el 4rea de la seccién, se obtiene el esfuerzo
resistente maximo a cortante, mediante

_Lpq_ta
fv=TFa(l Fa) (2.17)

el que finalmente se compara directamente con los admisibles dados por los
c6digos (Fyo), ya que no existe aqui ninguna reduccién por agrietamiento debido
a la flexion.

Para los objetivos del presente estudio, la carga lateral H actuante en el panel
es un valor conocido; lo que se requerira es saber si el panel es capaz de resistir
dicha carga y, si lo es, expresar una medida de la degradacién o del dano que se ha
producido en la estructura, bajoa ese nivel de carga de solicitacion, obteniendo
un parametro D que relacione, de alguna manera, el esfuerzo cortante actuante y
el resistente del panel. El factor D puede representar entonces un indice de dafio
estructural, el cual serd analizado en el siguiente capitulo. En la figura 2.15 se
presenta un diagrama de flujo que resume el modelo de Abrams.

Como verificacién de este modelo de evaluacién del comportamiento de pa-
neles de mamposteria, Abrams realizé una serie de ensayos de modelos a escala
natural, cuyos resultados se compararon con los evaluados mediante el modelo
propuesto. Para ello, se utilizaron valores de esfuerzos a compresién y a corte
de la mamposteria obtenidos de ensayos adicionales, en lugar de los sugeridos
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Figura 2.15 Diagrama de flujo del procedimiento de aplicacién del modelo de Abrams para
evaluar la resistencia lateral de paneles de mamposteria.

por los cédigos de construccién. Los resultados experimentales arrojaron exce-
lentes correlaciones con las resistencias laterales evaluadas mediante el modelo

propuesto*?.
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CAPITULO 38

SIMULACION DE FUNCIONES DE
VULNERABILIDAD Y MATRICES DE

PROBABILIDAD DE DANO

3.1 GENERALIDADES

Puesto que el objetivo del presente capitulo es el de obtener funciones de
vulnerabilidad adaptables a la metodologfa italiana, es decir, funciones analiticas
que relacionen el indice de vulnerabilidad con el indice de dafio mediante la
simulacién de edificios hipotéticos en el ordenador, es necesario enmarcar todo
el proceso dentro de un esquema detallado y organizado, dada la cantidad de
informacién que se generara y lograr un tratamiento 6ptimo de dicha informacién,
para obtener los resultados deseados.

Los aspectos bésicos a ser considerados en el procedimiento a aplicarse son:

e simulacién de edificios hipotéticos y evaluacién de su indice de vulnerabili-
dad;

e definicién de diferentes niveles de la accién sismica a aplicarse y evaluacién
del comportamiento de los edificios ante dicha solicitacion;

e determinacién del indice de dafio global de las estructuras.

Si se resuelven estos tres aspectos para cada uno de los edificios hipotéticos
simulados, se obtendré, para un determinado nivel de solicitacion sismica, un
punto en el plano cartesiano definido por el indice de vulnerabilidad en abscisas
y el indice de dafio en ordenadas, pudiéndose luego realizar estudios estadisticos
y probabilistas, para llegar a determinar las funciones de vulnerabilidad y las
matrices de probabilidad de dafio buscadas. Se discuten a continuacion la manera
de enfrentar los aspectos antes mencionados.
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3.2 SIMULACION DE EDIFICIOS Y EVALUACION DE SU iNDI-
CE DE VULNERABILIDAD

Segtin lo descrito en el capitulo 1, los once parametros necesarios para la
metodologia italiana deben ser detallados para cada uno de los edificios, por lo
tanto, para realizar su generacién se adoptan las siguientes consideraciones:

e Para los pardmetros 1, 4, 5, 9 y 10 de la metodologfa del indice de vulnerabi-
lidad se consideran sus calificaciones, desde A hasta D, totalmente aleatorios,
con igual probabilidad de ser escogida cualquiera de las opciones.

e Para evaluar la calificacién de los parametros 3, 6, 7 y 8 se requieren conocer
los valores de algunas caracteriticas tipicas de los edificios, los cuales se
presentan en la tabla 3.1 junto con sus limites superior e inferior y el intervalo
de “paso” o de variacién de las mencionadas caracteristicas. La generacion
aleatoria de ellas responde a una ley uniforme de probabilidades, pudiéndose
escoger cualquier valor entre los respectivos limites, pero proporcionales al
intervalo de cada una de ellas. Los limites han sido fijados arbitrariamente,
tratando de utilizar rangos cominmente utilizados en la practica, y otros
propuestos por algunas de las referencias citadas en el capitulo 2. Se han
ralizado algunas consideraciones especiales, tales como la posibilidad de una
mayor altura del primer piso con respecto a los restantes, por ser una practica
bastante comiin. Las longitudes en planta del edificio seran utilizadas para
inferir, mediante regresiones como las encontradas en el trabajo precedente
al actual (referencia (1)), las areas resistentes de los muros en las direcciones
consideradas. Los parametros 1 y 9 en cambio, utilizan las dimensiones
del edificio, tal como puede verse en la figura 1.1 del capitulo 1, definiéndose
mediante f; = a/L y By = b/L, donde a representa la dimensién menor
del edificio, L la dimensién mayor y b la dimensiéon de los elementos que
sobresalgan de las dimensiones principales a y L de la planta. La relacion
T/H de la tabla (ver figura 1.2 de capitulo 1) toma en cuenta la variacion
de las dimensiones en altura, mientras que la relacién 6M /M (%) evalta las
variaciones excesivas en la masa de dos pisos consecutivos. Finalmente, la
relacién L/S es la relacién entre L, el espaciamiento maximo entre muros
transversales, y S, el espesor del muro maestro. El lector podréa encontrar
una descripcién mucho mas precisa de estos parametros en la referencia (1).

o En cuanto a los pardmetros 2 y 11, la calificacién se obtiene relacionando los
valores de esfuerzos cortante y de compresién, generados en el item anterior, y
calificando desde A los valores de esfuerzos resistentes altos, descendiendo en
forma proporcional hasta llegar a D para los valores de esfuerzos resistente
bajos. Con ésto se quiere considerar que un edificio de un determinado
tipo de material (pardmetro 2) y que presente un determinado estado de
conservacién (parametro 11), posea propiedades y caracteristicas que hagan
que sus esfuerzos resistentes se relacionen directamente con ellos.
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Tabla 3.1 Datos necesarios y limites considerados para evaluar los parametros 3,6,7 y 8
de la metodologia italiana.

Dato Limite inf. | Limite sup. | Intervalo | Unidades
No de pisos 1 8 1 u
Resistencia a corte 2.0 20.0 1.0 T/m2
Resistencia a compresién [ 100.0 1000.0 50.0 T/m’
Altura 1~ piso 2.80 4.20 0.10 m
Altura media de pisos 2.60 3.60 0.10 m
Longitud en planta x 5.0 30.0 0.5 m
Longitud en planta y 5.0 30.0 0.5 m
Peso/ma. de forjado 0.3 0.5 0.05 T/ma
Peso especifico muro 1.6 2.2 0.1 T/m’
Parametro (3 0.0 1.0 0.1 =
Parametro 0.0 0.6 0.1 -
Relacion T/H 0.0 0.8 0.02 =
Relacién 6 M /M —90.0 0.0 10.0 =
Relacién L/S 10.0 95.0 5.0 T/m’

Se elaboré un programa de ordenador (ALEAM) que, introducidos todos los
rangos y los intervalos de valores de todos los datos y pardmetros citados ante-
riormente, genere de manera aleatoria, para cada uno de los edificios hipotéticos
que se requieran, valores de los datos que respondan a una ley de distribucion
uniforme de probabilidades, definiendo de esta forma todas las caracteristicas
requeridas por la metodologia italiana para cada edificio ficticio. Una vez gene-
rados todos estos valores, se calculan los indices de vulnerabilidad de los edificios,
creandose un archivo de datos con toda la informacion que sea necesaria para
continuar la siguiente etapa. La interpretacién desde el punto de vista estadistico-
probabilista se lo discutird en un apartado posterior.

3.3 DEFINICION DE LA A,CCIC’)N SISMICA Y EVALUACION DE
LA RESPUESTA DINAMICA DE LOS EDIFICIOS

Es de singular importancia para la Ingenieria Estructural la definicién de la
accién sismica a fin de realizar el anélisis y el disefio de las construcciones. Exis-
ten diferentes modalidades tanto deterministas como probabilistas para definir
dicha accién, y su utilizacién depende fuertemente de los datos sismologicos que
se dispongan*®). Dichas modalidades pueden ser:

a) Definicién mediante acelerogramas reales o mediante espectros de respuesta
de los mismos, que hayan sido obtenidos en el sitio de emplazamiento de la
estructura a analizarse. Sin embargo, esta definicién no es muy aconsejable
debido al caricter fuertemente aleatorio del fenémeno sismico. Peor aiin
resultaria el aplicar directamente registros obtenidos en otros lugares®.
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b) Definicién mediante espectros de disefio, los cuales son obtenidos utilizando
técnicas de suavizado de espectros construidos a partir del estudio estadistico
de numerosos registros reales, que hayan sido obtenidos en una regién deter-
minada. Son muy conocidos los procedimientos de Newmark et al.*3) para
determinar este tipo de espectros; sin embargo, es necesario contar con un
gran nimero de ellos para su adecuada determinacién®®).

¢) Definicién de la accién partiendo de los espectros de respuesta propuestos por
las normas sismo-resistentes. Dichos espectros son generalmente el resultado
de estudios estadisticos de las formas y frecuencias predominantes de registros
reales, y que sirven de base para el analisis y disefio de estructuras®.

d) Finalmente, es posible construir espectros de respuesta o densidades espec-
trales, utilizando registros reales, modelos sismoldgicos o funciones propues-
tas predeterminadas y, mediante teoria de procesos estocasticos, pueden ob-
tenerse una familia de acelerogramas artificiales que respondan al espectro
o a la densidad espectral dada, procedimiento necesario cuando se disponen
de muy pocos o ningtin registro real en la zona de estudio®?).

La aplicacién de cualquiera de estos métodos siempre requerird de la des-
cripcién del edificio como un modelo estructural, por lo tanto, el discretizar
el edificio de manera adecuada es el siguiente problema fundamental a conside-
rarse. Asi, modelos como el de eje de cortante con masas concentradas y rigideces
infinitas de pisos y nudos, el de eje de cortante con rigideces finitas en pisos y
nudos, modelos con eje continuo de corte, modelos aporticados con elementos
barra en dos dimensiones con tres grados de libertad por nudo, modelos espa-
ciales en tres dimensiones considerando hasta 6 grados de libertad por nudo,
modelos basados en discretizaciones con elementos finitos, son algunos de los
que el ingeniero puede disponerr, en orden de menor a mayor complejidad. Su
seleccién dependerd de las caracteristicas de la estructura, de la cantidad de in-
formacién que se posea sobre ella y de la fiabilidad que tenga dicha informacién,
del grado de aproximacién deseado y de las facilidades de calculo disponibles.
A cada uno de ellos puede aplicéarsele cualquiera de las definiciones de la acciéon
sismica discutidas anteriormente.

Morié(™? realizé una interesante comparacién analitica de varias posibilidades
de combinaciones de modelo estructural y de definicién de la accién, tanto para
edificios de mamposteria no reforzada, como para edificios de hormigén armado
con y sin muros de cortante. Especificamente, consideré modelos de pérticos
tridimensionales conectados con sistemas de piso rigidos, y modelos de eje de
cortante (cantilever) en ambas direcciones principales, para cada tipo de edificio,
cuyas rigideces son evaluadas como la suma de las rigideces de todos los elementos
estructurales de cada nivel. Para ambos modelos asumié un comportamiento
no-lineal, utilizando modelos bilineales del diagrama carga-deformacién. Las
definiciones de la accién sismica que consideré fueron(":
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e fuerzas estaticas equivalentes con criterios basados en el coeficiente sismico.

o espectro de aceleraciones de acuerdo con los cédigos de construccion sismo-
resistente para suelo medio.

e espectro de aceleraciones con un 5% de amortiguamiento respecto al critico
del terremoto de Montenegro (Yugoslavia) de 1979.

o Registro de aceleraciones del mismo terremoto anterior.

e Terremoto definido mediante pardmetros sismolégicos de magnitud 7.2 y dis-
tancia epicentral 11 km. Morié utiliza para esta posibilidad, las correlaciones
y el programa DAMAGE, elaborado por Hasselman et al.®, el cual, medi-
ante la magnitud y distancia epicentral ingresados como pardmetros dato,
define un nivel de aceleracién e intensidad del terremoto. Los parametros
escogidos son justamente los del terremoto de Montenegro de 1979.

Los resultados del calculo de los edificios con las diferentes definiciones de
carga y modelos estructurales considerados arrojan como conclusién que, para el
caso de edificios de mamporteria no reforzada, una interpretacién suficientemen-
te aproximada para evaluar el daflo que provocan los terremotos en estos edificios,
puede obtenerse mediante una combinacién de fuerzas equivalentes estaticas apli-
cadas a un modelo de eje de cortante que utilice rigideces obtenidas como la suma
de las rigideces de todos los elementos verticales de cada nivel del edificio para
cada direccién ortogonal. Concluye ademés, que el dafio en este tipo de edificios
puede evaluarse relacionando el cortante de piso con el cortante resistente. En
efecto, como se puede apreciar en la referencia (7), las dos modelaciones junto
a las 5 definiciones de la accién sismica generan 10 combinaciones posibles con
un grado de dafio muy similar, lo que no ocurre con los edificios de hormigén
armado, donde se observa la necesidad de utilizar espectros obtenidos de terre-
motos y modelos de eje de cortante (para edificios con muros de cortante) o
modelos bi y tridimensionales (para edificios aporticados).

Morié propone entonces, modelar los edificios de mamposteria no reforzada
como edificios de cortante, con masas concentradas en cada piso y rigideces
provenientes de la sumatoria de las rigideces de entrepiso de todos los elementos
verticales (la rigidez de los sistemas de piso se discutird mas adelante). De hecho,
muchos estudios de vulnerabilidad sismica calculada han sido realizados incluso
considerando las estructuras como modelos de un solo grado de libertad, sujetos a
acciones determinadas por espectros de respuesta, dada la complejidad y el costo
que demandan este tipo de estudios®. Incluso el ATC-14 sugiere una evaluacién
sismica de edificios existentes, utilizando estas mismas simplificaciones para este
tipo de edificios'?). La modelacién como eje de cortante se estd utilizando atn
actualmente para estudios de avanzada"'?),

Por otro lado, Hendry*® ha llevado a cabo varios ensayos, a escala natu-
ral, de modelos de estructuras de mamposteria sometidos a carga lateral, en la
Universidad de Edimburgo. Los resultados de las pruebas indicaron que, los
modelos que mejor se ajustaban a sus datos obtenidos experimentalmente de
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los ensayos eran, tanto aquellos que utilizaban discretizaciones como elementos
finitos, como los modelados como eje de cortante (cantilever), mientras que la
modelacién como eje de corte continuo no se mostraba adecuada para represen-
tar el comportamiento de dichos edificios. Los resultados que obtuvo pueden
apreciarse en la figura 3.1, siendo comparados unos con otros?),

Eje cotinuo de

; cortante Experimental
5h+
Eje de cortante

8 4h
]
;ﬁ Elementos finitos
) 3h-
o
b
=]
=
< 2h

h 5

500 1000 1500 2000

7, -3
Deflexion (mm x 10 )

Figura 3.1 Comparacién entre las deflexiones laterales medidas experimentalmente y calcu-
ladas mediante modelos de estructuras de mamposteria no reforzada, ensayadas

a escala natural®).

En cuanto a la accién sismica, se debe tomar en cuenta la falta de resolucion
de los estudios de peligrosidad sismica. Estos estudios definen comtinmente la
accién del terremoto mediante un solo parametro utilizando, por ejemplo, la
intensidad macrosismica o la aceleracién méxima esperadal?), lo cual constituye
una inconveniente fuente de informacién para utilizar modelos de definicién mas
complejos™®.

Finalmente, cabe anotar que cualquier refinamiento en el modelo de analisis
estructural de edificios de mamposteria y sobre todo antiguos, pierde un poco de
sentido si se tiene en cuenta la gran incertidumbre en cuanto a las propiedades
de los materiales que componen los paneles, lo cual no ocurre en edificios de
hormigén armado, debido a la gran cantidad de estudios e investigaciones que
se han realizado sobre ellos, utilizando modelos de todo tipo y a toda escala,
lo que ha llevado a presentar modelos tedricos muy fiables y donde las propie-
dades de los materiales han sido base de profundas investigaciones en el campo
del disefio del hormigén. Modelos muy sofisticados basados en elementos finitos
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se justifican tinicamente cuando se requieren estudios especiales de estructuras
muy especificas, utilizando como valores de parametros requeridos por los mo-
delos, los obtenidos a partir de estudios de identificacién de sistemas. Solo de
esta manera se garantizara un adecuado conocimiento del comportamiento del
edificio, evitando las incertidumbres en cuanto a valores de parametros a utilizar.
Lastimosamente, este tipo de estudios resulta ser muy costoso, por lo que se lo
utiliza en casos muy especificos.

Debido a todos los aspectos mencionados en este apartado y, para los fines
perseguidos en el presente estudio, se ha tomado como modelo estructural el
sugerido por Mori¢, Meli y Hendry, de eje de cortante con masas concentradas
en cada piso, y considerando infinitamente rigidos los nudos y los pisos, lo cual
generara tunicamente un grado de libertad por planta. Las rigideces de piso
seran la suma de las rigideces de cada muro en el respectivo nivel y para su
determinacién, se tomara un valor de mddulo de elasticidad y de corte adecuados,
de entre aquellos propuestos en la bibliografia, como se discutié en el apartado
2.3. Evidentemente, todos los efectos que pudieran producirse debido a la torsion
en planta estdn siendo despreciados, pero dadas las caracteristicas comunmente
regulares de este tipo de edificios, dicha simplificacién puede ser aceptada para
los fines que se persiguen en este estudio. La flexibilidad de los forjados de
discutira posteriormente.

Debido a que el modelo de Abrams!® discutido en el capitulo anterior, es
el que se va a utilizar para evaluar el comportamiento de las estructuras, no
se necesita evaluar el comportamiento del edificio en toda la historia del tiempo
durante el cual, dicho edificio estd sometido a las cargas sismicas, sino inicamente
el valor de la maxima solicitacién, lo cual sugiere entonces utilizar un sistema de
fuerzas dindmicas derivadas de espectros de respuesta, mas atun, considerando
la falta de resolucién de los estudios de peligrosidad, anotada anteriormente. Se
ha optado entonces, por hacer uso del espectro de respuesta de la normativa
sismo-resistente espafiola, tanto la antigua como la nueva normativa vigente y,
de esta manera, definir la accién sismica empleada. Las caracteristicas de no-
linealidad del comportamiento de los paneles de mamposteria no reforzada que
se han discutido en el capitulo anterior, seran considerados al aplicar el modelo
de comportamiento de Abrams.
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3.4 DETERMINACION DEL INDICE GLOBAL DE DANO

De entre varios estimadores del dafio que se pueden encontrar en la biblio-
grafia, se escoge uno que se adapte al modelo de Abrams y a las necesidades del
estudio a efectuarse en este capitulo. De esta forma, la referencia’”) propone un
pardmetro global de dafio, basado en el concepto del consumo y la capacidad de
carga, sugiriéndose que es un buen indicador del dafio para edificios de mediana
y baja altura. Adapténdolo al presente estudio, puede escribirse que

DEy= (3.1)

Umax — Vy

donde DP; es el indice de dafio del panel, v, el esfuerzo cortante actuante, vy
el esfuerzo cortante en el momento del primer agrietamiento y vmax el esfuerzo
a corte maximo alcanzable, obtenido de la evaluacién de la capacidad lateral
utilizando el modelo de Abrams. Como se observé en los ensayos que ocasio-
naron la grafica 2.6 del anterior capitulo, el valor de vy puede ser evaluado, de
manera aproximada, como un 40% del esfuerzo maximo alcanzado, por lo tanto,
la ecuacién (3.1) puede escribirse como

DPf _ Vy — 0.4 Vmax (32)

vmax — 0.4 Ymax

Este pardmetro puede evaluarse para cada piso del edificio; sin embargo, la
metodologfa italiana requiere de la determinacién del indice global de dafio de
toda la estructura, por lo que se utilizard la sugerencia de la referencia (18), la
cual establece que el indice de dafio global puede establecerse, como una suma
ponderada de los indices de dafio de cada piso individual, donde los pesos son
mayores si los pisos son mas bajos, proponiendo que

Pndl1—z
D= Z(——n ) DP; (3.3)
i=1

donde n es el niimero de pisos y DP; es el indice de dano parcial de cada piso
segtin (3.2). Esta ponderacién ha sido sugerida también por Chung et al.('?),
para evaluar el indice de dafio global de edificios de hormigén armado. Para
este estudio, el indice global de dafio proveniente de la expresién (3.3) ha sido
normalizado y expresado en porcentaje. Asi mismo, debe tenerse en cuenta que,
de llegar cualquiera de los valores de DP; a la unidad, supondrd un colapso total
del piso en el nivel i, que para el caso de edificios de mamposteria puede provocar
el colapso total de la estructura. Por este motivo, para estos casos se tomara D
igual al 100%.

Un estudio especial requiere el hecho de que los sistemas de piso presen-
ten flexibilidad en el plano y que, por lo tanto, sea necesario considerar dicha
flexibilidad, permitiendo un grado de libertad adicional de rotacién a cada nudo
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del modelo de eje de cortante. El proceso matemético no se ve muy afectado por
esta consideracién; sin embargo, el problema radica en evaluar fiablemente el va-
lor de la rigidez efectiva del sistema de piso. Angotti et al.®® realizé un estudio
experimental y analitico, a escala real, de un edificio antiguo de mamposteria
de piedra de la ciudad de Florencia, el cual presentaba un sistema de forjado
de madera y, utilizando cargas de amplitud constante pero a diferentes frecuen-
cias de vibracién, observé que su modelo analitico considerando rigidez infinita
de piso se ajustaba adecuadamente a los resultados experimentales, inicamente
para los casos en los cuales las frecuencias de aplicacién de las cargas se en-
contraban en el rango entre 1 y 8 Hz*”. Fuera de ese rango, los forjados se
comportaban como flexibles, afectando la respuesta estructural en el tiempo en
1, 2 y hasta 5 veces, proporcionalmente al aumento en la amplitud de las cargas.
Tomazevic et al.®V estudié también, experimentalmente, la influencia del tipo
de sistema de piso utilizando tres modelos, a escala 1:4, de edificios de mam-
posteria de piedra: uno con forjados de madera, otro con forjado de madera pero
utilizando vigas metalicas como elementos de arriostre y soporte, y un tercero
con forjado de losa de hormigén armado®”. Observé que en el primer modelo,
para cargas considerables, se producia el colapso del edificio debido a problemas
de inestabilidad, ya que los forjados se separaban de la mamposteria y dejaban
de actuar como arriostramientos efectivos de los paneles, lo que provocaba fallos
fuera del plano de los mismos y, en el peor de los casos, producian la propia
caida del piso. Mientras tanto, para los dos modelos restantes, verificoé que los
fallos eran producto de la excedencia de esfuerzos méximos en el plano de los
paneles, mas né por fallos de inestabilidad, eso si, presentando el tercer modelo
una menor capacidad de deformacién lateral®").

Debido a todas estas consideraciones y, dada la falta de informacién sobre
la manera de encontrar valores de rigideces a flexién y a flexion-corte de for-
jados flexibles, se ha preferido en este estudio utilizar el criterio de que, para
los edificios hipotéticos en los cuales el pardmetro 5 (diafragmas horizontales)
de la metodologia italiana sean calificados como C' o D, debido a su aparente
deformabilidad y mala conexién de los forjados a los muros, se considere que
dichos forjados no ejercen ningtin arriostramiento adecuado a los paneles, por lo
tanto, el analisis de la resistencia lateral méxima se lo realizard suponiendo un
solo panel grande del tamafio del edificio, con todos los problemas de capacidad
resistente e inestabilidad fuera del plano que pudieran presentarse. De esta ma-
nera, se estaran considerando los comportamientos descritos por las referencias
citadas anteriormente.
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3.5 ANALISIS DINAMICO. PROCEDIMIENTO A SEGUIRSE

Es bien conocido de la Dindmica de Estructuras, que la ecuacién que rige el
movimiento de un modelo de estructura de eje de cortante, bajo la accién de una
aceleracién en su base puede expresarse como:

MX#)+CX(t)+ KX(t) = —MJa(t) (3.4)

donde X es la matriz que retine los grados de libertad del edificio como funcién
del tiempo y, para el modelo de eje de cortante, M representa la matriz diagonal
de masas, K es la matriz de rigidez, en este caso simétrica y tribandeada, C' es
la matriz de amortiguamiento del sistema, basada en el amortiguamiento viscoso
del modelo de Kelvin-Voigt, que también puede considerarse diagonal (como se
vers méas adelante), J es un vector de valores unitarios y a(t) la aceleracion
aplicada en la base del modelo®.

Si se realizan hipétesis simplificadoras de la matriz de amortiguamiento C,
tales como suponer un mecanismo de pérdida homogénea de energia en la es-
tructura, con el propésito de desarrollar una matriz de amortiguamiento que
cumpla las condiciones de ortogonalidad respecto a la matriz modal, puede en-
tonces suponerse a dicha matriz proporcional a la de masa (y por consiguiente
ser4 diagonal), o a la de rigidez, o una combinacién lineal de ambas, pudiéndose
expresar, segun el caso, cualquiera de las siguiente ecuaciones'®):

C=a,M ; C=a,K (3.5)

C=a,M +a,K (3.6)

La tltima expresién define lo que se conoce como amortiguamiento Rayleigh;
sin embargo, existen otros modelos como el amortiguamiento Rayleigh genera-
lizado o modelos directos como los de Wilson y Penzien, siendo éstos, un poco
més complejos®.

Luego de determinar cada elemento de la ecuacién (3.4), debe procederse a
su solucién y, para los casos en los cuales la accién sismica esta definida en forma
determinista, pueden aplicarse diversos métodos, entre ellos:

— el analisis modal.

— el andlisis en el campo complejo de la frecuencia.

__la solucién directa de las ecuaciones del movimiento mediante técnicas de
integracion paso a paso.

El utilizar tal o cual solucién dependera del tipo de problema a resolver
y del grado de exactitud que se requiera, aunque es comun la utilizacién del
analisis modal cuando se enfrenta problemas lineales, el de solucién en el campo
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del dominio de la frecuencia cuando se analizan problemas de interacciéon®,
mientras que los de integracién paso a paso suelen utilizarse cuando se enfrentan
problemas no-lineales.

Para la solucién de la ecuacién del movimiento para sistemas de varios grados
de libertad, tiene que estudiarse la ecuacién que rige los sistemas de un solo grado.
Suponiendo entonces, que uno de estos sistemas tiene invariancia temporal, la
ecuacién que rige su movimiento es la siguiente:

mi(t) + ci(t) + ka(t) = —ma(t) = f(t) (3.7)

Si se han de aplicar los métodos de integracién paso a paso, como los métodos
de Newmark, Wilson, diferencias centrales, etc., lo que se efectiia es una soluciéon
numérica de la ecuacién diferencial (3.7); estos métodos no seran aplicados en
este capitulo, puesto que no se requiere la historia completa de la respuesta en
el tiempo. Por ello se aplicard uno de los restantes métodos, con el que se puede
llegar a determinar la solucién de la ecuacién del movimiento en el dominio del
tiempo mediante

)= —;1— ]0 Lar)e ™ senfw, (t — T)ldr (3.8)

v

La ecuacién (3.8) se denomina en el ambito de la Dindmica como la Integral
de Duhamel, la cual tiene solucién analitica tinicamente para ciertas funciones
matematicas, por lo que generalmente, debe recurrirse a métodos de solucién
numéricos2324)_ Si ahora se desea obtener las velocidades relativas y las acele-
raciones totales del sistema, basta con derivar con respecto al tiempo la expresién
(3.8) que definfa los desplazamientos relativos, una y dos veces respectivamente.

Como se explicé anteriormente, para la definicién de la accién sismica se
utilizarén los denominados espectros de respuesta, definidos como los valores
maximos absolutos de la respuesta que alcanzan las ecuaciones del movimiento
de un sistema de un grado de libertad excitado mediante un acelerograma deter-
minado, para una fraccién del amortiguamiento respecto al critico » y para una
frecuencia de vibracién determinada w. Para las estructuras civiles, los valores
de v estédn, normalmente, dentro del rango de valores entre 2% < v < 20%.
Un esquema tipico, a escala trilogaritmica, de espectros de respuesta se puede
apreciar en la figura 3.2. Sin embargo, debido a la escasez o ausencia de regis-
tros sfsmicos reales en ciertas zonas, o simplemente por agilitar este proceso, la
practica comin en el analisis sismico de estructuras tiende a aplicar espectros
de respuesta estandarizados, tal como se describié en el item b) de las posibles
definiciones de la accién sismica, descritos en los codigos sismo-resistentes. Esta
es justamente la alternativa que se ha utilizado en el presente capitulo, mediante
espectros obtenidos de las normativas espafolas y, por ello, también se utilizara
el método dindmico del analisis modal.
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Figura 3.2 Esquema trilogaritmico del espectro de respuesta del terremoto San Fernando,
California, obtenido en la presa de Pacoima (Febrero 1971).

El andlisis modal es un método muy utilizado en el calculo sismico de estruc-
turas, pudiéndo ser utilizado luego de realizarse un desacoplamiento modal de las
ecuaciones del movimiento de sistemas de varios grados de libertad, expresadas
mediante (3.4). Si se han evaluado cada uno de los autovectores (@) que, colo-
cados en columnas conforman la matriz modal ® = [ ... ...¢ ], es posible
expresar la variable X, solucién del desplazamiento de los grados de libertad del
sistema, mediante

X =3¢y (3.9)

n
=1

i
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en donde y (t) representa un sistema de coordenadas generalizadas, como resul-
tado de una combinacién lineal de las formas modales, a fin de obtener los des-
plazamientos en coordenadas normales. Entonces, substituyendo (3.9) en (3.4),
premultiplicando a ambos lados de la ecuacién por un autovector cualquiera 7

]
y utilizando un formulacién adecuada para la matriz de amortiguamiento C, tal
como se describié anteriormente, a fin de aprovechar la propiedad de ortogona-
lidad de los autovectores respecto a las matrices M, K y C, se cumple que

n

or M Zq@:tﬁTM%=ﬂ/§* (3.10)
i=1

%TK Z"‘? =<%TI{:;3_ = K (3.11)
i=1

¢rC Z“‘i=ﬁTC‘% =C (3.12)

i
L

denomindndose M*, K* y C* matrices de masa, rigidez y amortiguamiento ge-
neralizadas. De esta manera, la ecuacién del movimiento queda de la forma

t I % gt 3 — T
MS. y;(t)—I—C; y}(t)—l—ij yj(t)—(p; M J a(t) (3.13)

que representa un sistema de n ecuaciones independientes similares a las que
describen la respuesta de sistemas vibratorios de un solo grado de libertad. Di-
vidiéndose ambos términos para la matriz de masas generalizada se tiene

) p"MJ

. : A R

y;(t) +2vw, yj(t) +w; g,;(t) v a(t) (3.14)
j J

en donde w; es la frecuencia de vibracién asociada al autovector ¢ (229,

La ecuacién (3.14) puede resolverse mediante el célculo numé;ico de la inte-
gral de Duhamel, si se quiere la respuesta en el tiempo del sistema pero, debido a
que nos interesa hallar solamente la respuesta méxima, se utiliza el concepto de
espectros de respuesta, pudiéndose entonces escribirse la siguiente formulacién:
si el valor méximo de la aceleracién [#()] ,, de una ecuacién como la (3.7) es
Sa, entonces el valor méximo de (3.14) resulta ser

o MJ
.. j
l?a;- (t)|mx = ot My 09 (3.15)
J I

y utilizando los conceptos de seudoespectros de respuesta, se tiene que los maxi-
mos desplazamientos, en coordenadas generalizadas serdn
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TMJ (S,).
] - (3.16)

T
max @TMep w?
J J Y

con lo cual, pasando a coordenadas normales, los desplazamientos de los nudos
de la estructura modelada como eje de cortante, para el modo de vibracion j
seran

1
3 x! ¢'MJ (Sa),  (Sa),
Xmax - i _t% 13{7 (t) max _tl‘; ‘PTM‘P w? S w? (317)
* I K ) J
XJ"

El vector A; se denomina vector de participacién modal del modo de vibracion
correspondiente.

Debido a que la méxima respuesta de cada modo de vibracién no se pro-
duce en el mismo instante, es preciso realizar una superposicién modal, para

’ I D » P
encontrar los valores maximos a los cuales estard sujeta la estructura. Se han
propuesto varias expresiones para realizar esta superposicién, en base a estudios
estadisticos, como las que describen el método SRSS (Square Root of Sum of
Squares), CQC (Complete Quadratic Combination), etc., siendo la mas simple
] y ]

y mas utilizada la primera, la cual puede describirse como(*%?%)

(3.18)

De la misma forma, las reacciones y tensiones que se calculen pueden también
superponerse mediante

(3.19)

Finalmente, es preciso anotar que, debido a la discretizacién de la estructura
y a errores propios de aproximaciones numeéricas en el calculo, suelen aparecer
problemas cuando se evaltian modos de vibracién superiores, siendo entonces los
més exactos los primero modos y, para el tipo de estructuras analizadas aqui, son
justamente los primeros modos los que mas afectan a la respuesta del edificio,
por lo que es suficiente la evaluacién de los tres primeros modos tinicamente®?%),
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3.6 ESPECTROS DE RESPUESTA DE LAS NORMAS SISMO-
RESISTENTES ESPANOLAS

3.6.1 Norma Sismo-resistente P.D.S.-1, 1974

La norma sismo-resistente de 1974 y vigente hasta hace muy poco, subdivide
el estado espaiiol en tres zonas sismicas, segin los grados de intensidad (I) de la
escala MSK; la primera de “sismicidad baja”, cuyo limite superior es la intensidad
V, la segunda de “sismicidad media” con valores de VI < I < VIII y la tercera
de “sismicidad alta” para I > VIII*"?®), Segtn la norma, la ciudad de Barcelona
pertenece a una regién de sismicidad media, con I = VII. La norma utiliza los
estudios realizados por Housner**®), en donde se propone medir los efectos de un
terremoto utilizando la intensidad espectral, definida mediante el area envuelta
por la curva del espectro de velocidades de un sistema para amortiguamiento
nulo, en el intervalo entre 0.1 y 2.5 segundos!). La norma propone entonces, un
espectro de velocidades obtenido del anélisis de los espectros en frecuencias de
varios registros de aceleraciones ya que, como se sabe, el espectro de amplitudes
de Fourier de la aceleracién del terreno es una cota inferior del espectro de
respuesta de velocidades para amortiguamiento nulo y coincide con él en aquellas
frecuencias para las cuales, la respuesta maxima de la velocidad del sistema se
alcanza una vez transcurrida la sefial sfsmica®®3!). De esta manera, del estudio
de las formas tipicas que presentan los espectros de velocidades para sistemas sin
amortiguamiento sometidos a terremotos grandes (para intensidades VIII y IX)
y para terremotos moderados (de intensidades VI y VII), la norma sugiere un
espectro de velocidades promedio, que adaptado a la escala MSK para un nivel
de intensidad V, se lo expresa mediante la siguiente expresion:

Xs = e_ﬁT(sin 7T — cos7nT) + 1.3 (3.20)

mientras que, para cualquier valor de intensidad superior a V, el espectro se
obtiene mediante

X'g = 21_5[e_WT(sin 7T — cosnT) + 1.3] (3.21)

donde T es el periodo del oscilador arménico. Los espectros de velocidades para
varias intensidades se los esquematiza en la figura 3.3.

Una vez definido el espectro de velocidades, se utilizan las definiciones de
seudoespectros para hallar los de aceleracién y desplazamiento. En la tabla 3.2 se
muestran los valores espectrales, segtin el grado de intensidad considerado, para
un periodo T = 0.5s. En la tltima columna de la tabla, el valor de C' representa
el denominado coeficiente simico bdsico, que no es mas que la relacién entre la
aceleracién espectral y la aceleracién de la gravedad.
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Figura 3.3 Espectros de respuesta en velocidades de la norma P.D.5.-1 1974.

Nivel de Intensidad I | Desplazamiento (¢cm) | Velocidad (cm/s) | Aceleracién (em/s ) [ Coef. €
Vv 0.12 1.5 18.9 0.02
VI 0.24 3.0 37.7 0.04
VIl 0.48 6.0 75.4 0.08
VIII 0.96 12.0 150.7 0.15
IX 1.91 24.0 301.4 0.30

Tabla 3.2 Valores espectrales de la norma P.D.S.-1 (1974) en desplazamientos, velocidades

y aceleraciones para T' = 0.5s.

La definicién del espectro de aceleraciones que utiliza la ecuaciéon (3.17)
proviene de una simplificacién del espectro expresado anteriomente, utilizando
para ello el coeficiente sismico s el cual se expresa mediante

s=afnéd<0.20

donde sus factores se determinan segun los siguientes aspectos:

(3.22)

o factor de intensidad a, el cual depende del nivel de intensidad del movimiento
sismico considerado y del periodo en riesgo de la estructura, evaluandose
mediante la expresion

a=CR

(3.23)
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donde C es el coeficiente sismico basico de la tabla 3.2 para el cual, utilizando
diferentes valores de T, puede realizarse una aproximacién, corrigiendo C'
mediante

C
Cyg = o PoTe T >0.5s (3.24)

siendo esta expresion aplicable para todos los modos de vibracién. La norma
acepta la utilizacién de solamente los tres primeros modos, considerando
como limites inferiores los valores de 0.5 para el primero y 0.25 para los
restantes. En cuanto al periodo en riesgo R de la estructura, la norma
adopta un valor de acuerdo a la tabla 3.3. En este estudio se considerara un
valor de R igual a 1.

Tabla 3.3 Valores de R para diferentes niveles de intensidad y tiempos de exposicién en
afnos.

Nivel de Intensidad I | 50 afios | 100 afios | 200 anos | 500 afios
VII 1.00 1.00 1.00 1.00
VIII 0.90 0.99 1.00 1.00
IX 0.72 0.92 0.99 1.00
X 0.53 0.78 0.95 1.00

factor de respuesta 3, el cual depende del periodo de vibracién del modo
correspondiente, el cual se calcula mediante

B
f=g= #0565 (3.25)

donde B toma el valor de 0.6 para el caso de edificios con plantas bastante
subdivididas con tabiquerias y muros, tales como edificios de viviendas y
similares, y 0.8 para edificios con plantas poco subdivididas con tabiquerias
tales como edificios docentes, almacenes y similares. En el presente estudio
se tomara un valor promedio de B igual a 0.7.

factor de distribucién 7, el cual trata de considerar la distribucién de cargas
en altura del cortante basal, factor que no es necesario si se esta considerando
un andlisis modal dindmico como el que se utilizard en este estudio.

factor de cimentacién &, el cual depende de la naturaleza del terreno y del
tipo de cimentacién. En este estudio se considerara un valor de 6 = 1,
correspondiente a un tipo de suelo medio y cimentacién de zapatas.
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3.6.2 Normativa Sismo-resistente NCSE-94 vigente

Se describe a continuacién la nueva normativa sismo-resistente, vigente me-
diante Real Decreto No 2543/1994. En esta norma, la aceleracion sismica de
célculo ae estd definida como®?

ac = p ay, (3.26)

donde ay, es la aceleracién sismica bésica para un periodo de retorno de 500 aiios,
cuya distribucién en el territorio espafol se especifica en la misma norma. El
caleulo de la peligrosidad sismica se ha realizado a partir de los datos del catalogo
sfsmico del Instituto Geografico Nacional, actualizados hasta diciembre de 1984,
y donde, para determinar la aceleracién basica a partir de la intensidad MSK, se
ha considerado la siguiente correlacién:

log1oap, = 0.30103 T —0.2321 (3.27)

= 2

donde ay, viene expresada en gals (10 2m/s ). El pardmetro p es un coeficiente
adimensional de riesgo, el cual depende del periodo de vida (¢ afios) de disefio
de la estructura, y se determina mediante la expresion

0.37
)

p=(t/50 (3.28)

Para este estudio se tomara el valor ¢ = 50 anos.

El espectro elastico de respuesta de un oscilador arménico simple, con un
amortiguamiento del 5% respecto al critico, viene definido por la ordenada del
espectro a(T), la cual representa el cociente entre la aceleracién absoluta del
oscilador eléstico lineal (Sg) y la maxima aceleracién del movimiento del te-
rreno que se aplica en su base (ac). Los valores de la ordenada espectral vienen
determinados por tres tramos caracteristicos de la siguiente manera:

e tramo de periodos bajos (T' < T),)
a(T)=10+[(T,)—1.0] T/T, (3.29)
e tramo de periodos intermedios (T, < T < T))

a(T) = oT,) (3.30)

e tramo de periodos altos (T' > T)):
oT) = o(T) T, /T (3.31)

El valor de a(T),), T, y T, vienen expresados mediante
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«T,) = (3C — 3.8) (K — 1.25) 4 2.30 (3.32)

T, =0.125 C 4+ 0.2 K — 0.175 (3.33)

0215 K (5C —1)
b a(T,)

(3.34)

donde T es el periodo fundamental de vibracién de la estructura en segundos, C
el coeficiente que caracteriza al terreno existente en los primeros 30 metros bajo
la cimentacién, el cual toma los valores de 1.0 para suelos tipo 1 (con velocidad
de ondas de compresién mayores a 2200 m/s., mas de 40 golpes en el ensayo
S.P.T. o una resistencia en punta del penetrémetro superior a 20 MPa), 1.4 para
suelos tipo 2 (con velocidad de ondas de compresién mayores a 1200 m/s., suelos
granulares con més de 10 golpes en el S.P.T. y resistencia en punta mayor a 8
MPa, o suelos cohesivos con resistencia a compresién simple superior a 0.2 Mpa)
y 1.8 para suelos tipo 3 (suelos tipo 2 bajo nivel frehatico o suelos que no alcanzan
propiedades de suelo tipo 2); en este estudio se considerard un valor promedio de
1.4. Por otro lado, el valor de K es un coeficiente de contribucién (con valores
entre 1.0 y 1.5), que considera la influencia en la peligrosidad sismica del lugar de
estudio, de los terremotos provenientes de la falla Azores-Gibraltar, valor que se
encuentra tabulado en la norma para cada regién; para los fines de este estudio
se ha tomado como 1. Para distintos valores de C'y I se grafican las ordenadas
espectrales en la figura 3.4

Finalmente, los anteriores espectros pueden modificarse en funcion del valor
de la fraccién del amortiguamiento critico  distinto al 5%, multiplicando el
valor de a(T') por la expresién

p= (5/52)0“1 para T > T, (3.35)

mientras que para valores de T' < T, las ordenadas espectrales se interpolaran
linealmente entre los valores correspondientes a T = 0 y T' = T,. Valores re-
comendados para el valor de §2 en edificios de mamposteria se pueden encontrar
en las referencias (21,26,33), variando entre 5 a 10%, e incluso hasta 16% para
intensidades altas.

Adicionalmente, para el analisis modal la norma establece algunos factores
adicionales, afectando el valor de la aceleracién de la siguiente forma:

Saimax = AT3) v nij ki ac/p  con p<4 (3.36)

donde S,;  es la componente del vector de aceleracién méxima asociada al
modo de vibracién i, 7;; es el factor de distribucién de las cargas en la altura,
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Figura 3.4 Espectros eldsticos de respuesta de la norma NCSE-1994(32),

el cual no se considera si se realiza un anélisis dindmico como el que se pretende
realizar; k; es un coeficiente que adopta los siguientes valores:

k;=pl/v para T; =0 (3.37)

ki=1 para T; > T, (3.38)
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ki = Bﬁj [1 - (ﬁ CIE(TO) — 1)(%’)] para 0< Ti < To (339)

donde B = v/p. El valor de v se describié en la ecuacién (3.35). El factor p es
el coeficiente de comportamiento por ductilidad de la estructura, el cual, para
edificios de mamposteria puede tomar valores entre 1y 2162652,

3.7 DESCRIPCION DEL PROGRAMA DANO

Una vez definidos todos los edificios hipotéticos con todas sus propiedades,
se procede a elaborar el programa DANO, el cual lee el archivo de resultados
del programa ALEAM Yy realiza, para cada uno de los edificios descritos, los
siguentes calculos:

e Célculo de los periodos y modos de vibracién, resolviendo el problema de va-
lores y vectores propios o eigenvalores, que en el caso de que los autovectores
estén normalizados puede escribirse como

(K —w*M)®=0 (3.40)

Puesto que solo se requiere resolver los tres primeros modos de vibracion, en
lugar de proceder a la solucién completa de dichas ecuaciones se utilizara una
técnica numérica de solucién iterativa, basada en el método de biisqueda del
determinante mediante la subrutina DSEARC' descrita en la referencia (2),
con lo que se consigue un considerable ahorro en tiempo y en memoria de
ordenador, necesarios para resolver un gran nimero de sistemas de autova-
lores, tantos como edificios hipotéticos se pretendan analizar y como grados
de libertad tengan dichos edificios.

e Calculo de los valores maximos de los espectros de las normativas espafiolas,
siguiendo todos los aspectos discutidos en los apartados 3.6.1 y 3.6.2, prefi-
riéndose utilizar el maximo que se obtenga de las dos normativas para el
edificio en cuestién, y para cada nivel de intensidad macrosismica, desde el
grado VI hasta el grado IX en la escala MSK.

e Anilisis modal dindmico de la estructura y obtencién de los desplazamientos
y fuerzas modales méximas para cada modo de vibracién y para cada nivel
de aceleracién espectral considerada.

e Determinacién del cortante de piso que actiia en cada nivel, que sera el utili-
zado como solicitacién lateral del piso para el caso de edificios con flexibilidad
despreciable de forjados. Para los restantes casos, se calcula tinicamente el
cortante basal total en la base.
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e Aplicacién del modelo de comportamiento de Abrams, determinando el indice
global de daiio del edificio en cuestién, para cada nivel de intensidad macro-
sismica en la escala MSK. Se toman en cuenta ademds, todas las considera-
ciones referentes al pandeo lateral, evaluacién de cargas criticas, etc.

Como se puede advertir, la tarea del ordenador es significativa, dependiendo
del ntimero de edificios generados con ALEAM. Luego de correr DANO, se
tendran generados los puntos en el plano cartesiano, definido por el indice de
vulnerabilidad en abscisas y el indice de dafio en ordenadas. El proceso de
obtencién de resultados, su interpretacién, su tratamiento y su analisis estadistico
se describe en el siguiente apartado.

3.8 INFORMACION OBTENIDA, TRATAMIENTO ESTADISTI-
CO Y RESULTADOS

3.8.1 Simulacién para intensidad VII MSK

Considerando que se dispone de la primera funcién de vulnerabilidad obser-
vada en territorio espafiol, descrita en el capitulo 1 y representada en la figura
1.3 del mismo, resulta interesante realizar la simulacién primeramente para la
intensidad de la cual se dispone la funcién observada, es decir, para grado VII
MSK. Para ello, se genera la informacién de 60 edificios hipotéticos y se calcula
el indice de vulnerabilidad Iy correspondiente, mediante el programa ALEAM.
Posteriormente, se utiliza el programa DANO para evaluar el indice de dafio D
de tales edificios para ese nivel de intensidad, mediante el proceso descrito ante-
riormente y, utilizando los puntos resultantes en el plano, se realiza un analisis
regresional, del mismo orden que el utilizado en la obtencién de la funcién de
vulerabilidad observada, a fin de ajustar los datos y obtener la curva de vulne-
rabilidad calculada. El resultado de esta fase se esquematiza en la figura 3.5, en
la cual se grafican tanto los puntos representativos de los edificios hipotéticos,
su ajuste regresional de tercer orden mediante técnicas de minimos cuadrados
(trazo grueso), asi como también la funcién de vulnerabilidad observada, con el
propésito de realizar una comparacién (trazo delgado). Nétese también, que cada
punto de la gréafica puede representar uno o varios edificios, dada la posibilidad
de generar y simular edificios con indices de vulnerabilidad y dafio similares.

Como puede observarse, el ajuste obtenido es bastante similar a la curva ob-
servada para los rangos del Iy menores a 100; sin embargo, para valores mayores,
la curva simulada puede alcanzar valores més altos o més bajos que la observada.
Aqui deben considerarse dos aspectos. El primero de ellos es, que la validez de
la curva observada esté, en cierta forma, avalada por datos reales, por lo que se
debe considerar que la simulada mediante el modelo mateméatico es la que no se
ajusta adecuadamente a la “real”. El segundo es, que la evaluacién del indice de
vulnerabilidad I, utiliza los pesos W; en la expresién (1.4) del capitulo 1; dichos
pesos han sido propuestos por Benedetti y Petrini**") (tabla 1.1), los cuales
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Figura 3.5 Primera simulacién de edificios para intensidad VII MSK y comparacién con la
funcién de vulnerabilidad observada.

han sido expresados en base a la experiencia de estos autores en dafios ocasiona-
dos por sismos en edificios italianos. Braga et al.®® realiza una correccién para
mejorar los ajustes de sus curvas observadas, mediante un analisis regresional
multivariable, suponiendo una dependencia lineal entre Iy y el indice de dafio D,
identificando los pardmetros que mayor influencia producen en la determinacién
de I, y despreciando los restantes. No parece ser muy adecuada la suposicién
de la dependencia lineal, ni tampoco el suprimir parametros que son parte del
método, pues no tendrian luego posibilidad de comparacién con otros estudios
similares y, mas aiin, no podria verificarse la validez de su suposicién, puesto
que realiza una completa variacién del método, tanto en nimero de pardmetros
como en calificaciones posibles.

Tomando en cuenta todos estos aspectos, se propone en este estudio un
método de “calibracién” de la funcién de vulnerabilidad calculada, a partir de la
funcién de vulnerabilidad observada. Lo que se propone es variar los pesos W,
pero manteniendo la relacién de proporcién entre ellos puesto que, en este as-
pecto es donde el método jerarquiza los parametros que tienen mayor influencia
en el dafio esperado en un edificio y, dicha jerarquizacién proviene directamente
de la experiencia de los autores del método®. La calibracién propuesta puede
realizarse “llevando” la curva simulada hacia la observada mediante el siguiente
procedimiento:
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e Considerando como datos los valores del indice de dano D de todos los

edificios generados, se calcula el indice de vulnerabilidad que cada uno de
ellos deberian tener para ubicarse sobre la funcién observada. Esto se puede
lograr mediante una btisqueda, para cada edificio, de las raices del polinomio
de tercer orden que describe la curva de vulnerabilidad observada descrita an-
teriormente. La funcién matematica de la curva de vulnerabilidad observada
puede expresarse en la forma'

2.76x10 I —5.0335%x10 I, +0.02959505I, —(D+0.08823776) = 0 (3.41)

recordando, que la gran cantidad de decimales es necesaria por los valores
altos que alcanza el indice de vulnerabilidad, atin mas, elevandolos a poten-
cias superiores a uno. Dado que el valor de D es conocido para cada edificio,
la ecuacién se resuelve para obtener el valor incégnita Iy. Realizando este
proceso de biisqueda de raices, se observa que solamente una de ellas es real,
por lo que no existen problemas de indeterminacion. Es necesario elaborar
un pequefio programa que realice toda esta labor de una manera eficiente,
debido a la cantidad de calculos que se deben realizar.

Una vez obtenido el valor de Iy que deberian tener los edificios hipotéticos
y recordando la expresién (1.4):

11
I, =Y K; W;

=1

se procede a realizar un proceso matematico de inversién generalizada con-
dicional. Para ello se utiliza el sistema de ecuaciones lineales generado por
(1.4), cada ecuacién de forma similar a la anterior y una para cada edificio,
en las cuales se conocen los valores de Iy y K;. Para realizar la inversion
generalizada condicionada, se elabora una subrutina del proceso®®. Se con-
sideran ademas 10 ecuaciones de restriccion, cuyo papel es el de mantener
las proporciones originales entre los pesos W; de la escala propuesta por
Benedetti y Petrini®?, de la siguiente forma:

Wi =Wy Wyg=W7; Wr=Wy Wy=Wj;4 Wy=Ws

3.42
Wo=Wig W3=2Wy4 W5=2Wg Wg=2Wg W3 =3Ws 3:42)

Como resultado de la inversién generalizada se obtienen nuevos valores de W7,
los cuales se introducen como datos en el programa ALEAM, con el que se
vuelve a generar otros 60 edificios y a calcular sus indices de vulnerabilidad.
Mediante el programa DANO, se calculan los nuevos valores del indice de
dafio D, con los que, mediante un ajuste regresional del mismo orden que
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Figura 3.6 Segunda simulacién de edificios para intensidad VII MSK y comparacién con la
funcién observada.

el anterior, se obtiene una nueva curva simulada; dicha curva es comparada
con la observada en la figura 3.6.

e Como se puede apreciar, la forma de las curvas es bastante parecida, aunque
existe un desfase; tal situacion sugiere que la convergencia del método de ca-
libracién propuesto aqui se puede alcanzar. Por lo tanto, es necesario realizar
una nueva iteracion del proceso de ajuste, siguiendo todo el procedimiento
descrito anteriormente: busqueda de raices de los polinomios de tercer orden,
inversion generalizada condicional y analisis polinomial regresional. De esta
nueva iteracion se obtienen otros valores de W;, los cuales se presentan en
la tabla 3.4, junto a los de la primera iteracién y a los originales propuestos
por Benedetti y Petrini®®®.

e De la misma forma, con los nuevos pesos se generan nuevos edificios, se
realizan los cdlculos y se efectiia el analisis regresional, obteniéndose la nueva
funcién simulada, la cual es comparada con la observada en la figura 3.7. El
coeficiente de correlacion de la regresion polinomial de la curva asi obtenida,
es del orden del 90%, muy similar al que se obtuvo en la regresién de la
funcién de vulnerabilidad observada en el estudio de la referencia (1).

Se puede ver claramente que la similitud entre las curvas es excelente. Si se
desea una mayor exactitud, puede realizarse una nueva iteracién; sin embargo,
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Tabla 3.4 Valores de W; originales de la escala propuesta por Benedetti y Petrini(34) y del
proceso de calibracién iterativo efectuado.

Peso W; | Originales Benedetti y Petrini | Iteracién 1|Iteracién 2
1 1.00 1.015 1.095
2 0.25 0.254 0.274
3 1.50 1.523 1.643
4 0.75 0.762 0.821
5 1.00 1.015 1.095
6 0.50 0.508 0.548
7 1.00 1.015 1.095
8 0.25 0.254 0.274
9 1.00 1.015 1.095
10 0.25 0.254 0.274
11 1.00 1.015 1.095
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Figura 3.7 Simulacién final de edificios para intensidad VII MSK y comparacién con la
funcién observada.

las dos iteraciones siguientes arrojaron pesos W; que difieren solamente a partir
de la cuarta cifra decimal con relacién a la segunda interacién. Se considera
entonces que el proceso ha convergido, finalizado de esta manera la calibracién y
entrandose a continuacién en la etapa del analisis probabilista del proceso. Todo
el proceso de simulacion esquematizado se presenta en la figura 3.8.
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Figura 3.8 Esquema general del proceso de simulacién realizado.
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3.8.2 Estudio probabilista de los resultados de la simulacién para
intensidad VII MSK; Método de Montecarlo

Una vez calibrados los pesos W; del método italiano a la realidad de las
construcciones en Espana, se procede entonces a realizar una simulacién més
formal y de mayor envergadura. La generacién previa de tan solo 60 valores
se realiz6 con el objeto de simplificar el desarrollo de los analisis polinomiales
regresionales y las inversiones generalizadas necesarias para la calibracién, ya que,
al aumentar el nimero de simulaciones, se aumenta de manera no proporcional la
cantidad de célculos estructurales, el orden de la matriz que entra al proceso de
inversion, el orden de los andlisis regresionales, etc., con el consiguiente aumento
considerable del tiempo de computacion necesario, indicandose ademas que dicho
aumento no es lineal respecto al numero de edificios simulados. Por ello, una
vez calibrado eficazmente el proceso, se entra en la fase formal de simulacién,
en la que se genera la informacion completa de unos 2000 edificios hipotéticos.
En la figura 3.9 se muestran los puntos generados y la regresién polinomial
obtenida para el grado de intensidad VII MSK. Existen casos en los que cada
punto de la grafica representan también varios puntos con similares indices de
vulnerabilidad y de dafio. El coeficiente de correlacién, aunque baje alrededor del
80%, se considera adecuado. Piénsese que las correlaciones obtenidas por algunos
autores como Braga et al.®®, Angeletti et al.®?, etc., en estudios realizados a
partir de datos observados, los coeficientes obtenidos fluctiian entre el 60% y el
85%(14,35,37)'

La primera fase del proceso de simulacion realizado consistié en la generacién
aleatoria de los parametros que intervienen en la determinacion del indice de vul-
nerabilidad, los cuales provienen de una distribucién uniforme de probabilidades.
Posteriormente, utilizando una combinacién lineal ponderada mediante los pesos
calibrados, se obtiene el indice de vulnerabilidad. Un histograma de frecuencias
relativas con todos los datos de los indices de vulnerabilidad generados puede ob-
servarse en la figura 3.10, en la que se ha superpuesto la gréafica de la distribucién
normal. La figura 3.11 muestra el diagrama de frecuencias acumuladas de los
datos de la figura anterior, asi como la funcién de distribucién normal super-
puesta, mientras que la figura 3.12 es una representacion, en escala probabilista,
de la figura 3.11.

Como puede apreciarse, los datos se aproximan muy bién a la distribucién
normal. Esto no es una coincidencia, pues lo que se ha cumplido es el teorema
central del limite, uno de los resultados mas importantes de la Teoria de las
Probabilidades. El significado de dicho teorema es que, si tenemos n variables
aleatorias independientes, en este caso los parametros del método italiano, de
modo que sus distribuciones de probabilidad coincidan, la suma de esas variables
tiende a la distribucién normal. Sin embargo de que, en este caso, existen dos
parametros que no son independientes (el 2 y el 11 de la metodologia), porque
asi se ha dispuesto, ain asi se observa dicha tendencia. Muchos autores consi-
deran que el teorema es valido en situaciones mucho mas generales, en donde los
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Figura 3.9 Simulacién final de edificios y regresién polinémica para intensidad VII MSK.

sumandos pueden incluso no ser idénticos e independientes, pero si es necesario
que cada sumando no influya considerablemente en el total, que es exactamente
lo que ocurre en este caso(383940),

El teorema anterior est4 inmerso dentro de lo que se conoce como el Método de
Montecarlo o método de las pruebas estadisticas, que en realidad es el método que
se estd empleando para realizar la simulacién. El simular mediante un proceso de-
terminista, los resultados de muchos experimentos repetitivos a partir de datos de
entrada obtenidos de manera probabilista y el buscar una ley de probabilidad que
se ajuste al fenémeno y, por tanto, lo represente es, en pocas palabras, la técnica
de simulacién por Montecarlo*?. Bolotin*? manifiesta que, ante la dificultad
de obtener suficiente informacién estadistica de los dafios ocasionados por los
terremotos, con el fin de evaluar el comportamiento de las estructuras bajo la
accién sismica, es necesario realizar un tratamiento automatico-estadistico me-
diante simulacién por Montecarlo, como inica manera de obtener la informacién
numérica necesaria para realizar estudios de evaluacién del riesgo sismico. La
aplicacién de dicho método hacia los estudios probabilistas de vulnerabilidad
consisten en una combinacién aproximada, analitico-matematica, la cual utiliza
la, aleatorizacién de todos los parametros involucrados, realiza una simulacién
automatizada y efecttia un tratamiento estadistico de los resultados, mediante
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Figura 3.12 Frecuencias acumuladas y funcién de distribucién normal para el indice de vul-
nerabilidad, en escala probabilista.

el uso de distribuciones asintéticas de probabilidad, las cuales ayudardn a re-
solver las dificultades de la evaluacién de la vulnerabilidad ¥y por consiguiente
contribuirdn a los estudios de riesgo sismico?. Lo que viene a continuacién
es entonces, realizar dicho tratamiento probabilista y mostrar su utilidad en la
evaluacién de la vulnerabilidad sismica, por ende, en la evaluacién del riesgo.

La expresién probabilista para el calculo del riesgo sismico especifico, en la
cual se encuentra involucrado el método del indice de vulnerabilidad, se escribe
como

F(d) = fo ’ ]0 has /0 " Hd | D) £(I) £(T) dI dTy dd (3.43)

donde F(d) es la funcién de distribucién de dafio acumulada para d = d. La
expresién f(d|Iy,I) es la funcién de densidad de dafio condicionada sobre el
indice de vulnerabilidad y la intensidad del sismo, mientras que las funciones
f(Iy) y f(I) son las funciones de densidad del Iy y de la intensidad del terremoto
I

Las figuras anteriores no hacen sino expresar el término f(Iy), aunque no
matematicamente, pues a pesar de que a simple vista el histograma de frecuencias
del indice de vulnerabilidad es muy parecido a la distribucién normal (figura



68 Simulacién de funciones de vulnerabilidad y matrices de probabilidad de dafio

3.10), lo que es méas evidente al examinar el diagrama de frecuencias acumuladas
(figura 3.11) y el diagrama en escala probabilista (figura 3.12), atin no se ha
establecido mateméaticamente que dicha distribucion sea o no aceptada como un
modelo satisfactorio que se ajuste a los datos disponibles. Para demostrarlo, se
necesita realizar alguna prueba de bondad del ajuste que verifique el modelo a
utilizar.

Para realizar tal prueba se utilizaran los que en la teoria de probabilidades
se denominan contrastes de significancia, los cuales permiten determinar si los
datos se desvian una cantidad estadisticamente significativa respecto al modelo
de prediccién. En otras palabras, dichos contrastes permiten descartar modelos,
mas no permiten determinar el mejor de los modelos aceptables. El estudiar cual
es la bondad del ajuste de un modelo a los datos, parte de la hipdtesis de que
dicho modelo se ajusta a ellos. Se determina entonces un parametro (estadigrafo)
como medida de la desviacién del modelo hacia los datos, estableciéndose un valor
¢ tal que, de ser verdadera la hipotesis, una desviaciéon mayor que c¢ tendra una
pequenia probabilidad de ocurrir (nivel de significancia). De esta manera, si se
produce una desviacion mayor que ¢, se dudara de que la hipotesis sea cierta,
rechazandose el modelo; por el contrario, si la desviacion no excede el valor de
¢, no se debe descartar dicho modelo®®),

De los contrastes mas usuales, el test 1 cuadrado (Xz) de Pearson y el test de
Kolmogorov-Smirnov son los que se consideraran. Ambos utilizan un estadigrafo
que relaciona las desviaciones del histograma de datos respecto a los valores

de la distribucién matematica (test xz) o respecto a las desviaciones entre el
histograma de frecuencias acumulado de datos y la funcién de densidad del mo-
delo matematico (Kolmogorov-Smirnov). Para evaluar la probabilidad con que
el estadigrafo difiere o no del valor de ¢, se utiliza la funciéon de densidad de

probabilidad de la distribucién ji-cuadrado (test Xz) dada por la ecuacién?

1 nf2)-1 =z
f(.’l?) = n,m—:l,( RS € = ) 0 S T < oo
2% (n/2) (3.44)

f(z)=0,2>0

o mediante la funcién de densidad de probabilidad de la distribucién dada por

o0

Jim Pr(Dp < ay/(n)) =1-2)(~1)

i=1

(i) (<aa)
(=

, x>0 (3.45)

para el test de Kolmogorov-Smirnov*?. En las dos ecuaciones anteriores, n es
el nimero de datos y x la variable, mientras que en la ecuacién (3.44), T es la
funcién gamma y en la (3.45) Dy, es el estadigrafo analizado.

Para utilizar estas pruebas, es necesario definir el nivel de significancia «,
cuyo valor tipico es 0.01 o 0.05*%), aunque suele también considerarse suficiente
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0.10, dependiendo del problema analizado®®. Cominmente, el valor de a suele
representarse como porcentaje, es decir, sus valores tipicos seran 1, 5 0 10%. Una
vez definido el nivel de significancia se obtiene inmediatamente el valor limite c.
Entonces se encuentra el estadigrafo de desviacién y se compara con c; si resulta
ser mayor, el modelo debe ser rechazado; por el contrario, si es menor, no debe
descartarse dicho modelo.

El contraste de significancia de Kolmogorov-Smirnov presenta varias ventajas
sobre el contraste X2 , ya que el primero no agrupa los datos para luego comparar
intervalos discretos, sino que compara todos los datos directamente sin alterarlos.
Asi mismo, el estadigrafo del test de Kolmogorov-Smirnov es mas sencillo de
evaluar pero, por otro lado, es estrictamente valido para distribuciones continuas;
a pesar de ello se lo utiliza frecuentemente para distribuciones discretas"),

Asi pues, se han aplicado ambos test a la distribucién del indice de vul-
nerabilidad, observiandose que la distribucién normal se ajusta para un nivel
de significancia del 5%. Los estudios realizados mediante evaluaciones post-
terremoto, como los realizados por Benedetti et al.'*, obtienen también este
mismo resultado. Se ha definido de esta manera el pardmetro f(Iy) necesario
para la evaluacién de la ecuacién (3.43) del riesgo sismico.

En cuanto al parametro f(I), dicha funcién de densidad se obtiene a partir
de los estudios de peligrosidad sismica. Podria utilizarse, por ejemplo, un ajuste
de la distribucién derivado de la relacién entre el ntimero anual de eventos de
intensidad mayor o igual a un valor I y el valor de la intensidad I, o también, la
probabilidad intrinseca de los mapas de peligrosidad sismica expresada mediante
periodos de retorno. En todo caso, se supondra que f(I) es un elemento conocido
para la ecuacién (3.43). El dltimo paso es determinar el término f(d | Iy, I), que
representa la funcién de densidad del daifio, condicionada por Iy y por I.

Benedetti et al.('¥) ha observado que, para determinados intervalos de AI y
de Aly, la distribucién del dafio condicionada sobre ellos tiende a ser normal,
por lo que es posible discretizar la ecuacion (3.43). Esto permite la obtencion de
la probabilidad condicional de dafio P[d | Aly, A, a la manera que lo hacen las
matrices de probabilidad de dafio con la salvedad de que, debido a la inclusion
del pardmetro Iy, resultard un arreglo en tres dimensiones, concluyendo que la
ecuacién (3.43) puede discretizarse de la siguiente manera:

T m
Pldi < d < dig1] =D ) Pldi < d < dija|ly; < I, <Lyjyy, k< I< Tiya]
k=1 j=1 (3.46)

X P[I, <I\,<I‘.J+,] x P[Iy < I < Ix4q)

donde P[d; < d < dj;1] es la probabilidad de obtener un grado de dafio entre los
valores d; y d;y1. El primer término del miembro derecho es la probabilidad de
dafio entre los dos niveles anteriores, condicionada sobre el indice de vulnerabi-
lidad Iy y la intensidad I. Los otros dos términos son las probabilidades totales
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para el indice de vulnerabilidad (que ya se conoce) y para la intensidad (que
se supone conocida a partir de estudios de peligrosidad) comprendida entre los
rangos indicados; m es el niimero total de intervalos Aly y n el nimero total de
intervalos AI considerados*®.

Por ahora, solo se considerara la simulacion realizada para la intensidad
VII, es decir, que los valores de k y n de la ecuacién (3.46) serdn iguales a 6.
Se subdivide la escala del indice de vulnerabilidad en intervalos de ancho de
banda 50 y utilizando todos los datos del indice de dafio D que se encuentran
dentro de dichas bandas, se realiza un histograma de frecuencias. Posteriormente,
se consideran los posibles modelos probabilistas que se ajusten a los datos, es
decir, que aprueben los contrastes de significancia anteriormente discutidos, con
un nivel de significancia a del 5% y para casos muy extremos con a = 10%.
Las graficas de dichos histogramas con los modelos que pueden ajustarlos, se
presentan en las figuras 3.13 a 3.17 inclusives.
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Figura 3.13 Histograma de frecuencias y distribucién normal del daiio para valores del indice
de vulnerabilidad entre [100,150], I=VII MSK.

En los edificios cuyos valores del indice de vulnerabilidad se encuentran entre

0 y.100, y superiores a 350, se dan dos casos particulares que deben estudiarse
por separado:

a) Parael rango entre 0 y 100, los valores del indice de dafio que se obtienen para
la intensidad VII MSK son de aproximadamente 1% y tienen dispersiones
muy pequenias. Esto responde a la idea de que estos edificios tienen la mejor
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Figura 3.16 Histograma de frecuencias y distribucion normal del dafio para valores del indice
de vulnerabilidad entre [250,300], I=VII MSK.

calidad y presentarén el mejor comportamiento ante la solicitacion sismica,
de tal forma que el dafio que pueda producirse es despreciable. Esta idea
ha llevado a la definicién del “wmbral del dasio minimo”, que es el limite del
indice de dano bajo el cual este mismo indice es despreciable. Su definicion
ha sido necesaria debido a la dificultad de poder expresar con exactitud su

valor(46:47),

Para el rango superior a 350 los valores corresponden a los extremos del indice
de vulnerabilidad, los cuales indican las peores estructuras con practicamente
todos los problemas sismicos que se pudieran presentar en un edificio y por
ello, llegan facilmente a valores del 100% del indice de dafio. También aqui se
produce una dispersién muy pequeiia, lo que dificulta un ajuste adecuado.
Este aspecto lo han enfatizado algunos estudios, por lo que se sugiere no
estudiarlo probabilisticamente(*#49),

Como se observard mas adelante, la solucién de la problematica de estas

dos bandas de valores se resuelve facilmente, con tan solo la observacion de los
resultados que se obtienen para el resto de bandas.

Del anélisis de las figuras anteriores puede verse que la distribucién normal se

ajusta de manera adecuada a todos los casos excepto en uno, en el cual no pudo

cumplirse el contraste xz, pero si el Kolmogorov-Smirnov, por lo que se prefirié
adoptar la distribucién lognormal que si los cumplia. Con ello se comprueba
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Figura 3.17 Histograma de frecuencias y distribucién lognormal del dafio para valores del
indice de vulnerabilidad entre [300,350], I=VII MSK.

una vez mas lo que diversos investigadores como Benedetti et al.(), Dowrick
“8), Dowrick y Rhoades(?), etc., han observado en casos reales de evaluaciones
post-terremoto a gran escala.

Si se acepta la hipétesis de que los modelos mateméticos se a justan a los datos
simulados, se puede evaluar la funcién de densidad de dafio condicionada por el
Iy y por D, que no es més que una evaluacién de la funcién de densidad de los
modelos ajustados. Puede entonces calcularse la triple integral de la ecuacién
(3.43), reemplazando las funciones matematicas de los modelos del indice de
dafio obtenidos (f(d | Iv, I)), del modelo del indice de vulnerabilidad (f(Iy)) y
la funcién de densidad de la intensidad (f(I)) que proviene de la peligrosidad,
realizar la convolucién y el proceso de la evaluacién del riesgo sismico especifico
habré culminado. Para facilitar la evaluacién de la convolucién, puede aceptarse
la discretizacién realizada en la ecuacién (3.46) y con ello, obtener matrices de
probabilidad para rangos discretizados, mediante la evaluacién de las respectivas
funciones de densidad de los modelos; de esta manera, el proceso de convolucién
se convierte en una serie de operaciones més sencillas de realizar con valores de
probabilidades, de la siguiente manera:

e discretizando la funcién de densidad del indice de vulnerabilidad, se ob-
tendran los valores que se encuentran en la tabla 3.5
e discretizando la funcién de densidad de los modelos que ajustan los datos del
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Tabla 3.5 Valores de f(I,) discretizada, del modelo ajustado a los datos simulados me-
diante una distribucién normal.

Rango de I, Valor de f(1,)

0— 100 0.0064
100 — 150 0.0475
150 — 200 0.1795
200 — 250 0.3273
250 — 300 0.2885
300 — 350 0.1229
> 350 0.0228

indice de dano, se obtendra la matriz de la tabla 3.6. En el eje horizontal
se encuentran los rangos de discretizaciéon del indice de dafio en bandas de
20%, tal como lo hace la escala MSK y en el vertical los rangos del indice de
vulnerabilidad considerados.

Tabla 3.6 Valores de f(d | I, I) discretizados, del modelo ajustado a los datos simulados

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

En la tabla 3.6 se ha recurrido al analisis probabilista del rango de valores de
Iy > 350 para los valores de la ultima fila, sin embargo, para la primera (Iy <
100) se infieren sus valores, tomando en consideracién lo expresado anteriormente
y estudiando la légica de los valores de la siguiente fila. Claramente, el valor
de la funciéon de densidad tiende a 1 para indices de dafio de hasta el 20% y
los restantes seran cero, pues no hay valores que sobrepasen dicho valor sea cual
fuere la distribucién que tedricamente se ajuste.

Otro resultado interesante puede surgir si se realiza un histograma genérico
de la totalidad de los datos simulados, sin importar su indice de vulnerabilidad.
El resultado puede observarse en las figuras 3.18 y 3.19, donde se aprecia que
el modelo que mejor se ajusta a los datos es el de la distribucién Weibull. Me-
diante la evaluacién de la funcién de densidad de dicha distribucién matematica,
se obtienen las probabilidades de alcanzar rangos de dafo promedio, de las es-
tructuras de mamposteria en general, para un nivel de intensidad de VII MSK.
Para observar mejor que dicha distribucién resulta ser una media de todas las
distribuciones halladas para los diferentes rangos, se grafican superpuestas en
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forma de funciones de densidad como se muestra en la figura 3.20. Este tipo de
curvas suelen denominarse curvas de fragilidad®®,

3.8.3 Estudio probabilista de los resultados de la simulacién para
intensidades VI, VIII y IX MSK

Una vez realizado todo el proceso de simulacién por ordenador correspon-
diente al apartado anterior, se efectiian varias simulaciones para los niveles de
intensidad VI, VIII y IX MSK. El proceso es exactamente igual al utilizado para
el nivel VII, con la salvedad de que no se dispone de curvas observadas que per-
mitan calibrar las curvas simuladas; sin embargo, se parte de los pesos calibrados
obtenidos para el nivel VII, con lo cual se espera obtener curvas que representen
adecuadamente el fenémeno para la intensidad considerada. Para ello, se han
generado dos mil edificios hipotéticos mds, se ha determinado el indice de dafio
que sufren para cada nivel de intensidad y se han obtenido las curvas de vul-
nerabilidad correspondientes a la metodologia italiana. Se ha procedido luego al
andlisis probabilista, es decir, a elaborar histogramas de frecuencias, ajustes de
modelos matematicos y comprobaciones mediante los contrastes de significancia,
adopténdose los mejores modelos, para luego realizar la evaluacién de las fun-
ciones de densidad de probabilidad y, finalmente, obtener los valores de la funcidn
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de densidad del dafio condicionada por el indice de vulnerabilidad y la intensidad
del sismo. Los resultados que se presentan en la figura 3.21 incluyen las funciones
de vulnerabilidad simuladas, todas ellas representando regresiones polinémicas
en la forma(®?

D(%) = aj + agly + agl. + ay L. (3.47)

En dicha grafica se superponen también, en lineas discontinuas, las funciones
propuestas por Angeletti et ¢l ®). En la tabla 3.7 se presentan los valores de
los coeficientes de las regresiones, asi como los indices de correlacién obtenidos.
Cabe anotar la necesidad de incluir un niimero bastante grande de decimales,
debido a los elevados valores que puede alcanzar el indice de vulnerabilidad.
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Figura 3.21 Funciones de vulnerabilidad obtenidas por simulacién, para mamposteria no
reforzada y diferentes escalas de intensidad MSK(®!), En trazos discontinuos se
representan las curvas italianas, propuestas por Angeletti et al.37)
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Intensidad a; as as a4 Correl
VI 0.02 0.00115144 —0.00007704 0.00000117 80%
VII 0.02 0.00396271 —0.00014492 0.00000187 89%

VIII —0.10 —0.00112200 0.00007070 0.00000254 88%
IX —0.78 —0.03608463 0.00161535 —0.00000053 91%

Tabla 3.7 Valores de los coeficientes de las regresiones polinémicas utilizadas e indice de
correlacién alcanzado.

Por otro lado, en las tablas 3.8, 3.9 y 3.10 se presentan los valores de la funcion
de densidad del dafio, condicionada para un determinado indice de vulnerabilidad
I, y el nivel de intensidad I correspondiente (similares a la tabla 3.6), para los
mismos rangos de valores considerados.

f(d| I, I) 0—-20 20 —40 40 — 60 60 — 80 80 — 100
0—-100 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000
100 — 150 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000
150 — 200 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000
200 — 250 0.731 0.223 0.007 0.000 0.000
250 — 300 0.421 0.522 0.038 0.000 0.000
300 — 350 0.119 0.728 0.143 0.010 0.001
> 350 0.000 0.027 0.608 0.340 0.025

Tabla 3.8 Valores de f(d | I, I) discretizados, de los modelos ajustados a los datos simula-
dos, I=VI MSK.

fd| I, 1) 0—20 20 — 40 40 — 60 60 — 80 80 — 100
0— 100 1.000 0.000 0.000 0.000 0.000
100 — 150 0.976 0.002 0.000 0.000 0.000
150 — 200 0.540 0.409 0.015 0.000 0.000
200 — 250 0.124 0.244 0.285 0.198 0.082
250 — 300 0.010 0.083 0.280 0.377 0.203
300 — 350 0.000 0.000 0.000 0.115 0.813
> 350 0.000 0.000 0.000 0.000 1.000

Tabla 3.9 Valores de f(d | I, I') discretizados, de los modelos ajustado a los datos simulados,

[=VIII MSK.

Finalmente, puede también realizarse un estudio del dano promedio, similar
al realizado para construir las figuras 3.18, 3.19 y 3.20, pero ahora para cada
grado de intensidad macrosismica. Si se evaltian las funciones de densidad del
dafio de los modelos que se ajusten a los histogramas, discretizadas para dife-
rentes rangos del indice de dano y para cada intensidad de terremoto, pueden
expresarse los resultados como matrices de probabilidad de dafio, las cuales se
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P 1, 1) 0—20 20 — 40 40— 60 60 — 80 80 — 100
0— 100 1,000 0.000 0.000 0.000 0.000
100 — 150 0.445 0.555 0.000 0.000 0.000
150 — 200 0.068 0.263 0.389 0.221 0.048
200 — 250 0.000 0.000 0.024 0.447 0.496
250 — 300 0.000 0.000 0.000 0.000 1.000
300 — 350 0.000 0.000 0.000 0.000 1.000
> 350 0.000 0.000 0.000 0.000 1,000

Tabla 3.10 Valores de f(d | Iy, I) discretizados, de los modelos ajustado a los datos simu-
lados, I=IX MSK.

presentan en la tabla 3.11. En dicha tabla se muestran los valores de probabili-
dad mencionados, para los mismos rangos del indice de dafio que se han estado
empleando hasta ahora. Para propésitos comparativos, se presentan también
en la tabla 3.12 los resultados del estudio realizado por Giilkan et al.®?, a par-
tir de los levantamientos del dafio de més de 30.000 edificios ocasionados por
terremotos ocurridos en los ultimos 30 anos en Turquia.

P(d | 1) 0—20 20 — 40 40 — 60 60 — 80 80 — 100
VIMSK 0.75 0.21 0.01 0.00 0.00
VIIMSK 0.45 0.32 0.14 0.06 0.02

VIIIMSK 0.15 0.25 0.33 0.20 0.07

IXMSK 0.00 0.05 0.10 0.42 0.43

Tabla 3.11 Matriz de probabilidad de dafio obtenida del modelo ajustado a la totalidad de
los datos, para varias intensidades.

P(d] ) 0—20 20 — 40 40— 60 60 — 100

VIMSK 0.80 0.15 0.05 0.00
VIIMSK 0.40 0.35 0.23 0.02
VIIIMSK 0.20 0.30 0.40 0.10
IXMSK 0.05 0.15 0.50 0.30

Tabla 3.12 Matriz de probabilidad de dafio para edificios de mamposterfa de ladrillo pro-
puesta por Giilkan et al.(52)

3.9 DISCI;ISIf)N DE LOS RESULTADOS FINALES DE LA SIMU-
LACION

Cada casillero de la tabla 3.5 representa la probabilidad de obtener un valor
de indice de vulnerabilidad entre los limites superior e inferior correspondiente,
mientras que cada casillero de la tabla 3.6 representa la probabilidad de obtener
un indice de dafio entre dos limites, condicionada para un valor del indice de



80 Simulacién de funciones de vulnerabilidad y matrices de probabilidad de daiio

vulnerabilidad dentro de un rango dado, para los casos en los cuales la intensidad
del terremoto supera el nivel VI y alcanza el VII en la escala MSK. Si se dispone
de los valores de la funcién de densidad de la intensidad discretizada para valores
entre el nivel VI y el nivel VII y para varios periodos de retorno, la solucion
completa de la ecuacién (3.46) se podria realizar como una serie de productos
acumulados, pudiéndose expresar un resultado como por ejemplo: “existe una
probabilidad del 30% de que se produzca un dafio superior al 20%, pero inferior al
40%, en estructuras de mamposteria no reforzada, cuyo indice de vulnerabilidad
sea mayor que 200 pero menor que 250, si se llega a producir un terremoto que
en el sitio de emplazamiento de dicha estructura supere la intensidad VI pero
que no sea mayor que VII MSK, para un periodo de retorno de 50 afios”. El
mismo tipo de resultado se obtendra para otras intensidades, considerando los
valores de las tablas de la 3.8, 3.9 y 3.10.

Dependiendo de los rangos considerados para la discretizacion, puede tam-
bién hablarse de una probabilidad acumulada. Un ejemplo del resultado podria
tener esta forma: “existe una probabilidad del 80% de que se produzcan indices
de dafio de hasta un 70% (o un 20% de probabilidad de que al menos se alcance
el 70% de dafo) en estructuras de mamposteria no reforzada cuyos indices de
vulnerabilidad se encuentran en el rango de valores entre 200 y 300, si se produce
un sismo que supere la intensidad VIII pero que no sea mayor que IX MSK, para
un periodo de retorno de 500 anos”.

El resultado anterior es de extraordinaria importancia puesto que, ademas de
expresar el dano esperado para un nivel de probabilidad, permite observar clara-
mente cdmo una intervencion en las estructuras puede contribuir a la mitigacion
del riesgo. Por ejemplo, un reforzamiento en las estructuras con indices de vul-
nerabilidad en un rango determinado puede hacer disminuir considerablemente
este valor, obtener una diferente distribucion del Iy que tienda hacia valores mas
bajos y, por lo tanto, los niveles de dario se reducen, o las probabilidades de ob-
tener rangos de danos altos se reducen, para la misma intensidad y con el mismo
periodo de retorno asociado. Asi mismo, dicho resultado puede facilmente multi-
plicarse por el coste de la estructura en riesgo y obtener las pérdidas econémicas
posibles con su respectiva probabilidad. Este resultado puede también ser deci-
sivo a la hora de tomar decisiones acerca de la conveniencia de una inversién en
el reforzamiento de la estructura y acerca del costo de reposicion de las mismas.

En conclusion, para la evaluacion del riesgo sismico especifico de una zona se
necesita obtener, tanto la distribucién del indice de vulnerabilidad de los edificios
de dicha zona, que sera caracteristica propia de la misma, como la distribucién
de intensidades. A partir de estos datos pueden ajustarse modelos probabilistas
y entrar en el proceso de calculo, ya sea de convolucion de las funciones de
densidad de probabilidad o mediante operaciones més sencillas, realizando la
discretizacion de las funciones de densidad de las distribuciones mencionadas.
Para esta discretizacién se utilizan como valores de las funciones de densidad de
dafio condicionada y discretizada, los presentados en las tablas 3.6, 3.8, 3.9 y 3.10,
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segtn el nivel de la intensidad del terremoto considerado. Esto proporcionaré
una matriz de probabilidad de dano en tres dimensiones, con los niveles de dafio,
los rangos de vulnerabilidades y las intensidades macrosismicas. Si se dispone
ademas de una base de informacion relativa al coste econémico de las estructuras
en riesgo, podran obtenerse directamente los resultados completos del estudio de
riesgo sismico para la zona en cuestion.

Otro mecanismo para la evaluacién del riesgo sismico es el utilizar los deno-
minados escenarios de dafo, que no son mas que esquemas graficos del proceso de
convolucion, los cuales muestran todos los niveles de dafio alcanzables segiin los
valores de la intensidad considerada, haciendo uso de las funciones de vulnerabi-
lidad obtenidas en este estudio (figura 3.21); la probabilidad de desarrollar dichos
escenarios vendra dada por el periodo de retorno del terremoto cuya intensidad
se considere.

Sobre las funciones de vulnerabilidad obtenidas mediante la simulacién en el
ordenador (figura 3.21), puede observarse que proporcionan valores del indice de
dafio mds altos que las propuestas por Angeletti et al.®”) para niveles de inten-
sidad VI y VII, mientras que, para niveles més altos (VIII y IX) los valores del
indice de daifio proporcionado por unas u otras depende del rango de valores del
indice de vulnerabilidad considerado. Sin embargo, es interesante también notar
que todas las curvas, tanto las simuladas como las italianas, estan dentro de una
cierta zona comun del plano cartesiano, lo que indica que, al menos, no existe
una abrumadora discrepancia entre ellas. Otra caracteristica importante es, que
las curvas simuladas tienen siempre pendiente creciente positiva, mientras que
las italianas presentan una pendiente creciente positiva tan sélo en su primera
fase, observandose mas tarde un punto de inflexién y luego un cambio hacia una
pendiente decreciente positiva. La razon de este punto de inflexién y la tendencia
posterior de las curvas italianas no es muy comprensible, mas bien podria pen-
sarse que mientras peor sea la calidad de los edificios, es decir, mientras aumente
el valor del indice de vulnerabilidad de los mismos, su comportamiento ante car-
gas laterales debe empeorar, no linealmente, sino de una manera méas dréstica,
como en efecto sucede en los resultados conseguidos mediante el modelo utilizado
para la simulacion.

Si se analiza el distanciamiento entre las curvas italianas pertenecientes a
distinta intensidad, puede apreciarse una relativa separacién constante entre unas
y otras, caracteristica que no ocurre en el caso de las curvas simuladas. Lo que se
observa es que, conforme aumenta la intensidad del terremoto, aumenta también
la distancia entre dichas curvas. Este fenémeno podria explicarse, debido a
la no linealidad de los grados de la escala de intensidad®®. Sin embargo, se
debe destacar que las funciones italianas se han obtenido a partir del estudio
estadistico de casos reales para intensidades VII y IX MCS, mientras que para
el resto de niveles, las curvas han sido interpoladas®?,

Un dltimo aspecto que hay que mencionar sobre las curvas italianas es que
no parten del origen de coordenadas, es decir que, en teoria, existe un valor del
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indice de daiio distinto de cero (como en el caso de la curva de intensidad IX),
para una estructura con un hipotético {ndice de vulnerabilidad nulo. Este hecho
fisicamente no es posible, por lo que se debié tomar en cuenta en las regresiones
realizadas por los investigadores italianos.

Finalmente, estudiando el analisis global efectuado en las figuras 3.18 y 3.19,
puede observarse que el resultado representa un valor promedio del indice de
dafio que se puede alcanzar una vez ocurrido un sismo, lo cual se comprueba al
graficar las curvas de fragilidad (figura 3.20); dicho valor promedio no depende
entonces, del indice de vulnerabilidad. El valor promedio asi obtenido puede
ser muy 1til a la hora de las primeras y répidas evaluaciones que se necesitan
inmediatamente después de ocurrido el terremoto, permitiendo una rapida esti-
macién del tamaifio promedio de las pérdidas de toda una zona®%. Asi mismo,
discretizando la funcién de densidad del modelo que se ajusta, pueden obtenerse
matrices de probabilidad de dafio, como la de la tabla 3.11, similares a las que se
obtienen mediante otros métodos para la evaluacién de la vulnerabilidad sismica
de estructuras. Si se comparan estos resultados con los obtenidos por Giilkan
et al®® (tabla 3.12), puede observarse una relativa similitud entre los valores,
especialmente para las intensidades VI, VII y VIIL, no asi para la intensidad
IX. Las diferencias entre todos los valores se deben basicamente a la diferente
distribucién de vulnerabilidades de los edificios, puesto que la distribucién aqui
utilizada proviene de valores de pardmetros aleatorios, mientras que los edificios
de Turquia no tienen porqué responder a la misma distribucién obtenida y ajus-
tada mediante la simulacién. A pesar de que Giilkan et al.®®, no utilizaron el
método del indice de vulnerabilidad, sino que simplemente utilizaron otro tipo
de método, clasificando los edificios en diferentes tipologias y para los cuales
realizaron un estudio estadistico de los valores del dano observado, la relativa
similitud entre ciertos valores de las matrices de probabilidad de dafio es in-
dicativo de que los otros métodos pueden tratarse como un caso particular de
la metodologia italiana. Puede, por consiguiente, plantearse que el método del
indice de vulnerabilidad es mucho més general y mas eficiente para la evaluacion
de la vulnerabilidad sismica de edificios, comparado con otros métodos.

Como se ha podido observar, la simulacion por ordenador ha reemplazado
parcialmente a la informacién que debiera obtenerse de los estudios post-terremo-
to. La simulacién de miles de edificios hipotéticos ha sido posible gracias a la
relativa sencillez del modelo de comportamiento utilizado para la mamposteria
no reforzada. Los resultados obtenidos son bastante légicos y dentro de lo que se
esperaba; sin embargo, cabe anotar que siempre seran necesarios estudios post-
terremoto, tanto para calibrar como para verificar la calibracién que se realice en
estudios de tipo analitico, como el que se ha desarrollado aqui. A pesar de que en
la simulacién se utilizan principios, fundamentos teéricos y modelos matematicos
respaldados por estudios experimentales, no dejan de ser modelos que contienen
algunas hipétesis y simplificaciones, cuyos resultados necesitan ser calibrados
con la realidad.
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CAPITULO J

SIMULACION DE ESCENARIOS DE

DANO. APLICACION A BARCELONA

4.1 INTRODUCCION

La evaluacién de la vulnerabilidad sismica de edificios, constituyéndose en
una herramienta indispensable para los estudios de riesgo y de mitigacién de
desastres, requiere la aplicacién de una metodologia fiable que procure resultados
ttiles, comprensibles y de directa aplicacién, ayudando asi a la toma de decisiones
para disminuir las pérdidas por terremotos.

Como se ha visto en los capitulos anteriores, la vulnerabilidad de las es-
tructuras puede ser expresada como una matriz de probabilidad de dafio o me-
diante funciones continuas de vulnerabilidad. En cualquier caso, se establece
la relacién entre el grado de dafio con el tamano del sismo, generalmente cuan-
tificado mediante la intensidad macrosismica o la aceleracién maxima. En el
anterior capitulo se ha simulado el comportamiento de edificios de mamposteria
no reforzada frente a terremotos caracterizados por la intensidad macrosismica,
obteniéndose como resultado ambas posibilidades de expresar la vulnerabilidad.
Sin embargo, la ventaja que presentan las funciones de vulnerabilidad es, que
permiten desarrollar escenarios de dafio propios de la zona bajo estudio. Dichos
escenarios muestran, graficamente, el dano promedio esperado en los edificios
situados dentro del drea considerada, si ocurriese un terremoto determinado y,
por lo tanto, el nivel de probabilidad de desarrollar dicho escenario provendra
del periodo de retorno asociado al terremoto considerado.

El objetivo de este capitulo sera entonces, el desarrollar escenarios probables
de dafio en un sector céntrico y tradicional de la ciudad de Barcelona, denomi-
nado el “Eixample”, estudiar los resultados y derivar las respectivas conclusiones.
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4.2 PROCEDIMIENTO A SEGUIR PARA EL ESTUDIO PRO-
PUESTO

En los trabajos de las referencias (1) y (2), que son trabajos previos al actual,
se obtuvieron ya escenarios de dano de la misma zona urbana de Barcelona. Sin
embargo, debido a la no disponibilidad de funciones de vulnerabilidad propias
del pais, se utilizaron las funciones propuestas por Angeletti et al.®). Ahora, una
vez obtenidas y calibradas funciones propias, es posible obtener escenarios de
dafio mucho mas fiables, pudiéndose entonces establecer unas conclusiones mas
realistas.

A continuacion se describe muy brevemente el procedimiento realizado para
la obtencién de datos; sin embargo, si el lector requiere una informacién mas
detallada sobre la zona estudiada, sus caracteristicas y sobre el procedimiento
seguido para ello, la podra encontrar en la mencionada referencia (1).

Se realizé6 un muestreo de manera aleatoria, escogiendo 9 manzanas re-
presentativas del sector, en las cuales existen 181 edificios de mamposteria no
reforzada y 35 edificios de otras tipologias tales como: edificios de hormigén
armado, edificios de estructura metdlica, iglesias, etc. A este tltimo grupo se les
ha denominado edificios especiales, debido a que el cédlculo de su vulnerabilidad
no se considera en este estudio.

Tanto del Centro de Cartografia Automatica del Ayuntamiento de Barcelona,
como del Archivo Histérico del Colegio de Arquitectos de Cataluna, se han ob-
tenido los planos de construccién y los mapas digitalizados de la zona. De ellos
se obtiene toda la informacién requerida por el método, la cual es verificada rea-
lizando una inspeccién minuciosa de cada inmueble. Se elabora una base de datos
con la informacion y se la introduce en un Sistema de Informacién Geografica.
En dicho sistema se encuentran implementados los programas de ordenador("),
que permitiran obtener automaticamente tanto los mapas de vulnerabilidad de
la zona, como los escenarios de dano buscados, uno para cada intensidad —en la,
escala MSK— de terremoto considerado.

4.3 RESULTADOS OBTENIDOS

Los resultados obtenidos para la zona bajo estudio se han representado me-
diante mapas e histogramas de frecuencias. En el mapa de la figura 4.1 se puede
apreciar el indice de vulnerabilidad de cada uno de los edificios estudiados para
cinco diferentes rangos: bajo (Iy < 140), medio-bajo (140 < Iy < 180), medio
(180 < Iy < 220), alto (220 < Iy < 260) y muy alto (Iy > 260). La importancia
de este mapa, con la escala definida de esta manera, radica en que permite una
cierta “seleccién” de los edificios mas vulnerables. De esta forma, se observa
que hay 41 edificios (23%) con un rango de vulnerabilidad alto y muy alto, los
cuales tendrian que someterse a estudios mas detallados antes de tomar cualquier
decisién respecto a una posible reduccién del riesgo sismico en la zona urbana
estudiada‘®.



Resultados obtenidos 99

En las figuras 4.2, 4.3, 4.4 y 4.5 se muestran tres posibles escenarios de
dafio, asumiendo diferentes intensidades del sismo. Se intentan representar cinco
rangos basicos del indice de dano D, los cuales pueden interpretarse de acuerdo
a la escala MSK como: daiios ligeros (D < 20%), dafios moderados (20% < D <
40%), danios graves (40% < D < 60%), destruccién (60% < D < 80%) y colapso
(D > 80%). Se observa claramente, que el dafio es mayor cuanto mas grande es
el grado de intensidad.

En la figura 4.6 se muestra la distribucion de frecuencias del indice de vul-
nerabilidad para la zona de estudio. Se observa que su tendencia es de valores
medios a altos, con un promedio de 200. Sin embargo de que estos edificios pre-
sentan una relativa regularidad, tanto en planta como en elevacion, los valores
de vulnerabilidad altos reflejan la baja calidad de los materiales, en conjunto con
un estado medio-bajo de conservacion de los edificios. De la misma forma, en
las figuras 4.7, 4.8, 4.9 y 4.10 se muestran las distribuciones de frecuencias del
indice de dafo en las cuales se observa que, a medida que la intensidad aumenta,
la distribucién del dano es mas amplia y el promedio de los datos crece de forma
desproporcional.

% de edificios

0-100 100-140 140-180 180-220 220-260 260-300 300-340
indice de Vulnerabilidad (Iv)

Figura 4.6 Histograma de frecuencias del indice de vulnerabilidad.

Para intensidad VI, un 40% de edificios sufre un indice de dano inferior al
5%, definido en anteriores capitulos como el umbral minimo de dafio. Otro 40%
de ellos indican un dafio entre el 5% y el 10%, que atin puede considerarse muy
ligero. Sin embargo, existe un 20% de edificios, los cuales sufririan dafios entre
un 10% y un 20%, los cuales involucrarian una costo relativamente importante de
reparacién, considerando que, debido a que la zona estudiada esta considerada
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Figura 4.7 Histograma de frecuencias de D para I= VI MSK

40_/ VII MSK

% de edificios

0-5 5-10 10-15 15-20 20-25 25-30 30-35
Indice de Daiio (%)

Figura 4.8 Histograma de frecuencias de D para I= VII MSK

como de peligrosidad moderada, este nivel de intensidad es el que considera la,
actual norma sismo-resistente vigente.

Para intensidad VII se observa que la mayoria de los edificios sufren danos
entre el 10 y el 20% y un 5% de ellos tendrian un dafio entre el 20% y el 30%.
Solamente el 8% de los edificios sufriria un dano muy leve o despreciable, es
decir, de hasta un 5%. Existen edificios con dafios entre el 10% y el 30%, que
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Figura 4.9 Histograma de frecuencias de D para [= VIII MSK
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Figura 4.10 Histograma de frecuencias de D para I= IX MSK

repercutirian en un importante costo de reparacién de las estructuras.

Para intensidad VIII en cambio, se observan daifios ya importantes, la mayoria,
de ellos entre 20% y 40%, con focos superiores al 40%. Si un terremoto con estas
caracteristicas ocurriera en el area estudiada, el grado de pérdidas podria ser
realmente alto. Para algunos edificios, seria recomendable someterlos a estudios
mas detallados antes de tomar cualquier decisién.
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Para intensidad IX, el dafio es muy grave, pues el 72% de los edificios mues-
tran un dafio superior al 40%, con predominancia entre el 50 y el 60%. De-
beréd realizarse un estudio muy detallado, respecto a los costos de reparacién
en contraposicién con los costos de reconstruccién de la gran mayoria de los
edificios, ya que los costos de reparaciéon podrian resultar excesivamente altos
recomendandose, en este caso, la demoliciéon de muchos de ellos.

Finalmente, en la figura 4.11 se muestran los pardmetros que constituyen la
vulnerabilidad de la muestra, separados por clases K;. Esta figura es ttil para
identificar los pardmetros que mayor influencia tienen sobre la vulnerabilidad de
los edificios. De esta forma, se observa que los pardmetros 3, 5, 6 y 8, corres-
pondientes a la resistencia convencional, diafragmas horizontales, configuracién
en planta y distancia maxima entre muros, respectivamente, son los mé4s impor-

100% ? ? ?
75% Z Z é Clases de
50% é Z é D

N | | o =y
25% Z : Z Z 7

Parametros

Figura 4.11 Pardmetros que constituyen la vulnerabilidad de la muestra.

La simulacién mediante ordenador del dafio en edificios y su estudio proba-
bilista constituyen los primeros trabajos de este tipo que se realizan en Espaiia.
Los resultados obtenidos son de gran interés puesto que, ademés de ser capaces
de expresar el dano esperado en un edificio debido a un terremoto de determi-
nada intensidad con un cierto nivel de probabilidad, permite observar claramente
cémo una intervencion sobre las estructuras puede contribuir a la mitigacién del
riesgo. Por ejemplo, un reforzamiento en las estructuras con indices de vul-
nerabilidad en un rango determinado, puede hacer disminuir considerablemente
su valor, obteniéndose una variaciéon a la baja de la distribucién del indice de
vulnerabilidad y, por tanto, reduciéndose los niveles de dafio o las probabili-
dades de obtencion de rangos de dano altos, para la misma intensidad y para
el mismo periodo de retorno asociado. De igual manera, el resultado obtenido
puede facilmente multiplicarse por el coste de la estructura en riesgo y obtener



Referencias 103

las pérdidas econémicas posibles con su respectiva probabilidad. Este resultado
puede también ser decisivo a la hora de tomar decisiones acerca de la convenien-
cia de una inversion en el reforzamiento de la estructura y acerca del costo de
reposicion de las mismas.

Para la evaluacion del riesgo sismico especifico de una zona se necesita obte-
ner, tanto la distribucion del indice de vulnerabilidad de los edificios de la zona
como la distribucion de intensidades. A partir de estos datos pueden ajustarse
modelos probabilistas y comenzarse el proceso de célculo, ya sea de convolucién
de las funciones de densidad de probabilidad o mediante operaciones mas senci-
llas, realizando la discretizacion de las funciones de densidad de las distribuciones
mencionadas. Para esta discretizacion se utilizan como valores de las funciones
de densidad de dafio condicionada y discretizada, los presentados en las tablas
del capitulo anterior, segun el nivel de la intensidad del terremoto considerado.
Esto proporcionara una matriz de probabilidad de dafio en tres dimensiones, es
decir, niveles de dafio en funciéon de los rangos de vulnerabilidad e intensidad
macrosismicas. Si se dispone ademas de una base de informacién relativa al
coste economico de las estructuras en riesgo, podran obtenerse directamente los
resultados completos del estudio de riesgo sismico para la zona en cuestién.

Finalmente, se ha demostrado la potencialidad de la metodologia al aplicarla
en una zona céntrica de la ciudad de Barcelona. Los resultados presentados como
escenarios de dafio permiten cuantificar el posible nivel de dano que ocasionaria
un sismo de determinada intensidad en la zona, asi como también, identificar las
estructuras mas vulnerables y las caracteristicas estructurales de dichos edificios
que hacen elevar su vulnerabilidad, caracteristicas sobre las que se habria de
actuar si se quisiese disminuir el riesgo sismico de la zona. Con este estudio
se dispone ahora de la herramienta necesaria para desarrollar un programa de
mitigacion del riesgo en la zona estudiada.
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