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Prélogo

El ambito de aplicacion de la mayoria de las normativas de disefio
sismorresistente, vigentes en los distintos paises del mundo, es el campo de las
estructuras de edificacion. La apariencia de generalidad que a veces se les da a dichas
normativas se refiere solamente a la definicion de la intensidad o aceleracion maxima
del terreno en las diferentes zonas sismicas del pais. La incorporacion de requisitos de
disefio sismorresistente en las normativas de disefio de edificios data de los afios 20 y 30
del siglo XX, cuando se observo claramente la necesidad de incluir en los célculos los
efectos de la accion sismica. Al no disponerse de mediciones fiables de las
caracteristicas cinematicas del movimiento sismico del terreno y de conocimientos
suficientes acerca de la respuesta dindmica de las estructuras, las fuerzas sismicas de
disefio se evaluaban de una manera muy simplificada. Habitualmente, se adoptaban para
la accion sismica fuerzas estaticas horizontales del orden del 10% del peso total del
edificio. Puesto que se utilizaba un célculo elastico con base en criterios de tensién
admisible, las estructuras reales disefiadas tenian una resistencia a fuerzas laterales
mayor que la calculada.

En el periodo transcurrido desde 1940 hasta 1960, se registraron numerosos
acelerogramas de terremotos fuertes, lo que cred las condiciones para ampliar el estado
del conocimiento acerca de los movimientos sismicos del terreno. Asimismo, al
desarrollarse procedimientos de calculo dinamico cada vez mas sofisticados, orientados
hacia su aplicacion en ordenadores, se pudieron realizar estudios mucho mas rigurosos
de la respuesta sismica de las estructuras. El criterio de disefio que se utilizaba en las
normativas de aquel tiempo requeria que no se supere la capacidad de resistencia de la
estructura. Sin embargo, afios mas tarde se pudo comprobar que al disefar las
estructuras utilizando dichas normativas, no se aseguraba que su limite de resistencia en
el campo lineal elastico no se supere durante algunos terremotos fuertes. A pesar de
ello, se pudo observar que esta falta de resistencia no siempre llevaba al fallo de la
estructura y, muchas veces ni siquiera a dafios sismicos severos. La conclusion fue que
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las estructuras lograban sobrevivir a los terremotos si se conseguia mantener la
degradacion de su resistencia por encima de ciertos limites durante la fase de
deformacion ineléstica y en tal caso hasta era posible su reparacion con unos costes
razonables.

Una vez hecha la observacion de que la resistencia excesiva no es esencial y ni
siquiera deseable, el objetivo del disefio sismorresistente sufrid un cambio: en vez de
asegurar la resistencia de la estructuras a grandes fuerzas laterales, se trataba ahora de
evitar el efecto destructivo de dichas fuerzas sobre las estructuras (Paulay y Priestley
1992). Como consecuencia, empezé a utilizarse el calculo no lineal de las estructuras
como una herramienta esencial en la evaluacion del disefio sismorresistente. Mas
recientemente, se llego a la conclusion que el disefio sismorresistente debe orientarse al
uso de edificios con alta capacidad para deformarse en el campo inel&stico, permitiendo
que esta no linealidad se concentre en ciertas zonas preestablecidas de la estructuras.

A pesar de la cada vez mejor comprension y conocimiento de los factores que
influyen en el comportamiento sismico de los edificios, existe actualmente un gran
desnivel entre los desarrollos tedricos que se realizan continuamente en la ingenieria
sismica y los conceptos que se aplican en las normativas de disefio de muchos paises y,
obviamente, en el disefio. Este hecho se refleja claramente en el comportamiento
sismico muy irregular de los edificios durante los grandes terremotos ocurridos en el
mundo en los dltimos diez afios.

Es importante destacar la manera en que la aplicacién de las normativas de
disefio puede llevar a una reduccion del riesgo sismico en las zonas urbanas. En una
zona sismica existen edificios construidos en diferentes épocas histdricas y con
tipologias estructurales muy variadas. Obviamente, mediante la aplicacion de
normativas se consigue reducir solamente el riesgo de los edificios de nuevo disefio, que
son muy pocos en comparacion con la totalidad de los edificios existentes en la zona.
En consecuencia, dicha aplicacion puede dar resultados solamente a largo plazo. Y es
importante aclarar que es muy dificil tomar medidas que tengan un resultado inmediato.
Por ejemplo, aplicar un plan de evaluacion del estado de los edificios, junto con uno de
reparacion o rehabilitacion de los edificios que lo requieran, también puede dar
resultados sélo a largo plazo.

Las normativas hacen recomendaciones referentes a las cargas sismicas que se
deben utilizar, a los métodos simplificados de célculo de estructuras, a los criterios que
deben aplicarse para asegurar un buen comportamiento global de las mismas asi como a
los detalles de disefio sismorresistente que se deben incorporar. Los procedimientos de
analisis estructural previsto en todas las normativas del mundo estan fundamentados en
conceptos generalmente utilizados en el calculo estatico y dindmico de estructuras. Sin
embargo, al considerarse en las normativas la posibilidad de utilizar procedimientos
simplificados de calculo dinamico y férmulas aproximadas para la determinacién de las
caracteristicas dinamicas de los edificios, los mencionados conceptos no aparecen
explicados de una manera clara. Por ejemplo, en los célculos dinamicos, en la mayoria
de las normativas se desarrollan relaciones aplicables Unicamente al calculo de
estructuras modeladas como edificios de cortante, las cuales, aunque introducen
importantes  simplificaciones, proporcionan resultados satisfactorios en ciertas
tipologias estructurales. Este hecho puede tener como consecuencia que algunos
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usuarios de las normativas, que no tenga suficiente base tedrica en la dinamica de
estructuras, puedan no entender el origen de los procedimientos o de las formulas de
calculo que deben aplicar. Por este motivo, en la monografia se analiza el contenido de
las normativas de disefio sismorresistente en lo referente a los métodos de célculo que
proponen, explicando los conceptos de calculo de estructuras que se aplican en cada
caso, con especial referencia a la normativa espafiola en vigor, NCSE-02.

Ademas, la monografia trata aspectos concretos del asi llamado disefio
conceptual, el cual proporciona descripciones cualitativas de las soluciones de disefio a
partir de la experiencia del proyectista; dicho disefio tiene como finalidad asegurar un
buen comportamiento sismico global de los edificios. La necesidad de este objetivo se
debe al hecho de que en muchas normativas el disefio conceptual se concreta en reglas
gue no se justifican en el texto de la normativa. Hay que mencionar que la fase de
disefio conceptual de un edificio es muy importante, puesto que durante ella se eligen,
por ejemplo, la tipologia estructural, las formas en planta de la estructura, la distribucién
en altura de las masas y de la rigideces, se especifica la organizacion del sistema
resistente, etc. Todo esto implica tomar decisiones determinantes en fases iniciales del
disefio de estructuras, que condicionan el comportamiento sismico de las mismas hasta
tal punto que todos los célculos posteriores asi como los detalles de disefio que se
apliguen, pueden no tener el efecto esperado.

Para facilitar la aplicacion del andlisis dindmico de edificios, se ha incorporado
un programa elaborado en Matlab ®, el cual se puede obtener de la pagina web:
www.cimne.com/is-56/modal, junto con los archivos de datos y resultados que estan
descritos en el Anexo de la presente monografia. Cabe indicar que el uso del programa
esta restringido a fines académicos.







Capitulo 1

Las normativas de diseno
cCOmo mecanismo de
reduccion del riesgo sismico

1.1 INTRODUCCION

Las pérdidas economicas y de vidas humanas que se producen como
consecuencia de los terremotos estan relacionadas, en la mayoria de los casos, con un
comportamiento deficiente de las estructuras (Bertero 1992b; Comartin et al. 1995).
Numerosas estructuras realizadas de acuerdo con normativas de disefio y construccion
actualmente en vigor sufrieron dafios importantes durante terremotos ocurridos en los
ultimos 20 afios. Asi es el caso de los terremotos de Chile y México (1985), de Armenia
(1988), de California (1989 y 1994), de Japon (1995), de Turquia e India (1999), de Iran
(2003), Japdn (2004), etc.

Es indudable el gran avance de la investigacion en los métodos de calculo y disefio
sismorresistente en los Gltimos afios, pero quizad no es tan evidente el avance de la
practica, con particular referencia a las normativas de disefio. Prueba de ello son los
efectos de los de Northridge (1994) y de Kobe (1995). El terremoto de Northridge, que
es considerado como el terremoto mas destructivo en la historia de Estados Unidos,
ocasiond un namero de 57 victimas y unas pérdidas econémicas entre 20000 y 30000
millones de dodlares (Bonacina et al. 1994). El terremoto de Kobe provocd 5470
victimas y pérdidas econdmicas de 110.000 millones de dolares (Comartin et al. 1995).
Para poder comparar adecuadamente estos datos, debe aclararse primero que en la zona



2 Las normativas de disefio como mecanismo de reduccion del riesgo sismico

sismica de California las normativas, que se actualizan continuamente, a medida que
ocurren nuevos terremotos en la zona, tienen en cuenta todos los datos disponibles
referentes a la peligrosidad. Al contrario, en la region de Kobe hubo un fallo en la
prediccion de la accion: dicha region estaba incluida entre las 18 zonas de Japon con
una peligrosidad sismica moderada, debido a la simple casualidad de que en los 30 afios
anteriores no se habian producido terremotos importantes en la zona. No es, pues, una
paradoja, sino la pura realidad, que las zonas de mayor riesgo son las de Sismicidad
aparentemente moderada, en las cuales el periodo de retorno de un terremoto fuerte es
largo (Barbat et al. 1995; Bozzo y Barbat 1995b).

Es obvio que los avances que se realizan en el campo del disefio de estructuras
pueden aplicarse solamente a las estructuras nuevas. Sin embargo, el nimero de éstas es
muy pequefio en comparacion con el numero total de estructuras existentes en una zona.
Consecuentemente, para reducir las pérdidas debidas a los sismos es necesario mejorar
también el comportamiento de las estructuras antiguas. Esta necesidad ha sentado las
bases de los estudios de vulnerabilidad sismica de las estructuras. El objetivo de tales
estudios es el de predecir los dafios esperados en una estructura, en un grupo de
estructuras o en una zona urbana completa, en el supuesto de un terremoto de una cierta
magnitud. Partiendo de la mencionada prediccion de dafios, pueden definirse las
soluciones de reduccion de la vulnerabilidad estructural y, en consecuencia, de las
pérdidas esperadas (Yépez, Barbat y Canas 1995; Yépez, Barbat y Canas 1996a).

Desde un punto de vista del calculo de estructuras, el ingeniero calculista espera
que la sismologia le proporcione los datos necesarios para la definicion de la accién
sismica. La totalidad de los procedimientos analiticos, experimentales y numéricos que
pueden conducir dicha definicion de la accion para su utilizacion en el célculo de las
estructuras son objeto de una materia relativamente nueva, denominada Ingenieria
Sismologica. Obviamente, la operacion de definicion de la accidn tiene un caracter de
prediccion de los parametros de los terremotos, con todas las implicaciones
probabilistas que dicha operacidn requiere (Barbat y Canet 1994).

Por otra parte, la definicién de la accion esta directamente relacionada con el
tipo de analisis estructural que se pretende realizar. En el caso de estructuras con
comportamiento lineal, se suele partir del desacoplamiento modal de las ecuaciones del
movimiento y definir la accion mediante espectros sismicos de respuesta, lo que permite
solo el calculo de la respuesta maxima de la estructura; sin embargo, dicha respuesta
maxima es el dato mas importante en el que se fundamenta el disefio estructural. Esta
forma de definicién de la accidn es la que se utiliza también en las normativas de disefio
sismorresistente. En el caso de estructuras con comportamiento no lineal, se suelen
utilizar procedimientos de integracion numeérica de las ecuaciones diferenciales del
movimiento siendo necesaria, en consecuencia, una definicion de la accion sismica
mediante acelerogramas. Los procedimientos de integracion mencionados permiten el
calculo de la historia completa de la respuesta estructural, pero ésta tiene escaso valor
practico en el disefio de estructuras por la complicacion que luego introduce el post-
proceso de la informacion obtenida del célculo. Ademaés de esto, dicho calculo consume
mas tiempo de ordenador y al mismo tiempo requiere un conocimiento previo detallado
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de ciertas caracteristicas de la estructura que en un calculo preliminar no suelen
definirse (Lin y Mahin, 1985; Barbat et al. 1994).

En las normativas existentes en los distintos paises del mundo, la teoria de los
espectros sismicos de respuesta ha sido aplicada también al analisis no lineal de
estructuras. Aunqgue la aplicabilidad de dichos espectros al andlisis no lineal de
estructuras no estd completamente fundamentada desde un punto de vista tedrico (Lin'y
Mahin, 1985), han sido desarrollados para tal caso espectros para sistemas con
comportamiento no lineal. Estos se representan graficamente en funcion de los periodos
propios correspondientes al sistema lineal elastico y de coeficientes de reduccién que
tienen en cuenta la capacidad de ductilidad de la estructura, la cual se define y analiza
en los capitulos 4 y 6.

Cualquier normativa de disefio sismorresistente debe dar recomendaciones
referentes a tres temas principales:

1. las cargas sismicas y la probabilidad de que éstas sean superadas,

2. los criterios que deben aplicarse para un buen comportamiento global de la
estructura durante los terremotos,

3. los detalles de disefio sismorresistente.

Ademas, las normativas suelen dar algunas indicaciones acerca de los
procedimientos de calculo de estructuras sometidas a fuerzas estaticas horizontales,
representando las fuerzas sismicas equivalentes (véase el capitulo 4). Estas indicaciones
pueden considerarse como innecesarias dentro del mas amplio nivel de conocimiento de
los calculistas de estructuras.

Los aspectos concretos que suelen ser tratados detalladamente en una normativa
de célculo sismico, dentro del marco de los temas antes mencionados, son los siguientes
(Barbat y Hurtado 1996):

1. Tipos de estructuras a los que es aplicable la normativa.

2. Mapa de peligrosidad sismica de la zona.

3. Definicion de la accién en forma de espectro sismico de respuesta, para la zona
sismica.

4. Método de célculo de las fuerzas sismicas equivalentes, con base en la
superposicion modal. Las normativas incluyen siempre procedimientos de
calculo simplificados de dichas fuerzas, cuya presencia es hoy en dia obsoleta
debido al uso generalizado de ordenadores.

5. Indicaciones acerca de los procedimientos de calculo de los esfuerzos
seccionales modales y los métodos de superposicion modal de dichos esfuerzos.
Es conveniente notar que esta metodologia es rigurosamente justificada sélo
bajo el cumplimiento de las hipétesis de la linealidad de la respuesta estructural
(véase el apartado 4.4.1). Es por esta condicion de linealidad que adn se continua
escalando las acciones elasticas mediante factores de reduccion, para obtener
acciones inelasticas equivalentes.

6. Indicaciones referentes a las formas en planta de las estructuras mas adecuadas a
una zona sismica y la distribucion con la altura de las masas y rigideces de las
mismas. Asimismo, para cada tipo de estructura contemplado en la normativa,
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deben especificarse los sistemas mas adecuados de organizacion del sistema

resistente.

7. Recomendaciones para los detalles de disefio que se deben utilizar para cada una
de las tipologias estructurales contempladas por la normativa.

En la presente monografia se hara un analisis de todos los aspectos mencionados
en los puntos anteriores, dentro del marco de los conceptos de calculo de estructuras que
se deben aplicar en cada caso. Para centrar el tema en un marco mas amplio, en este
capitulo se examina la posibilidad de reducir el riesgo sismico en una zona mejorando
las normativas de disefio sismorresistente existentes. Se parte del problema de la
relacion entre la peligrosidad sismica y el potencial destructivo de los terremotos. Luego
se analiza la modalidad en que el estudio de la vulnerabilidad sismica de las estructuras
de una zona puede proporcionar datos para la mitigacion de los efectos destructivos de
los terremotos y el papel de las normativas de disefio en este contexto.

1.2 LA VULNERABILIDAD, EL RIESGO SISMICO Y SU REDUCCION

Se ha observado durante los terremotos ocurridos en el pasado que ciertas
estructuras, dentro de la misma tipologia, experimentan un dafio mas severo que otros, a
pesar de estar ubicadas en la misma zona. Al grado de dafio que sufre una estructura,
ocasionado por un sismo de determinadas caracteristicas, se le denomina vulnerabilidad.
Por ello, a los edificios se les puede clasificar en més vulnerables o menos vulnerables
frente a un mismo evento sismico. Si se observa la figura 1.1, la respuesta de la
estructura X, es consecuencia de la convolucion del movimiento en la cimentacion por

la funcion de transferencia D. La vulnerabilidad frente a un sismo de determinadas
caracteristicas es una propiedad intrinseca de cada estructura y, por tanto, independiente
de la peligrosidad del emplazamiento. Esto quiere decir que una estructura puede ser
vulnerable pero no estar en riesgo si no se encuentra en un sitio con una cierta
peligrosidad sismica.

En los ultimos afios se ha intentado definir el riesgo sismico para poder realizar
su gestion con el objetivo de evitar o mitigar los desastres econdmicos, sociales y
ambientales que puedan producirse. La reduccion del riesgo es el mecanismo preventivo
que mejor permite cumplir con este objetivo y cualquier accion orientada hacia su
reduccion debe partir de su correcta evaluacion. En dicha evaluacion es necesario tener
en cuenta, desde un punto de vista multidisciplinar, no solamente el dafio fisico
esperado, el nimero de victimas o las pérdidas econémicas, sino también factores
sociales, organizacionales e institucionales, relacionados con el desarrollo de las
comunidades. A escala urbana, por ejemplo, la vulnerabilidad como factor interno de
riesgo debe relacionarse no solamente con la exposicion del contexto material o su
susceptibilidad fisica de ser afectado, sino también con las fragilidades sociales y la
falta de resiliencia de la comunidad propensa. La falta de organizacién institucional y
comunitaria, las debilidades en los preparativos para la atencion de emergencias, la
inestabilidad politica y la falta de salud econdémica de un area geogréafica contribuyen a
tener un mayor riesgo. Por lo tanto, las consecuencias potenciales no solo estan
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relacionadas con el impacto del suceso, sino también con la capacidad para soportar el
impacto y las implicaciones del impacto en el area geografica afectada.

1.2.1 Concepto de riesgo sismico

El marco conceptual de la vulnerabilidad surgio de la experiencia humana en
situaciones en que la propia vida diaria normal era dificil de distinguir de un desastre.
La gran mayoria de las veces existian condiciones extremas que hacian realmente fragil
el desempefio de ciertos grupos sociales, las cuales dependian del nivel de desarrollo
alcanzado, asi como también de la planificacion de ese desarrollo. Se empezo a
identificar entonces en los grupos sociales la vulnerabilidad, entendida como la
reduccién de la capacidad a “acomodarse” a determinadas circunstancias. Dicha
vulnerabilidad ha sido definida de diferentes maneras, entre las que se puede citar la
siguiente: Grado de pérdida de un elemento o grupo de elementos en riesgo como
resultado de la probable ocurrencia de un suceso desastroso, expresada en una escala
desde 0 (sin dafio) a 1 (pérdida total). La UNDRO y la UNESCO promovieron una
definicidén que se sintetiza a continuacion a partir de los siguientes conceptos (Sandi
1983):

e Amenaza, peligro o peligrosidad, H. Es la probabilidad de ocurrencia
de un suceso potencial-mente desastroso durante cierto periodo de
tiempo en un sitio dado.

e Vulnerabilidad, V. Es el grado de pérdida de un elemento o grupo de
elementos bajo riesgo como resultado de la probable ocurrencia de un
suceso desastroso, expresada en una escala desde 0 o sin dafio a 1 o
pérdida total.

e Elementos en riesgo, E. Son la poblacion, los edificios y obras civiles,
las actividades econdmicas, los servicios publicos, las utilidades y la
infraestructura expuesta a una amenaza en un area determinada.

e Riesgo total, R. Se define como el numero de pérdidas humanas,

heridos, dafios a las propiedades y efectos sobre la actividad econdmica
debido a la ocurrencia de un desastre, es decir el producto del riesgo
especifico, y los elementos en riesgo, E.
Con estas definiciones, la evaluacion del riesgo total puede llevarse a cabo
mediante la siguiente férmula general:

R =H®V®E (1.1)

El concepto de amenaza se refiere a un peligro latente o factor de riesgo externo
de un sistema expuesto que se puede expresar matematicamente como la probabilidad
de exceder un nivel de ocurrencia de un suceso con una cierta intensidad, en un sitio
especifico y en un periodo de tiempo determinado. La vulnerabilidad puede entenderse
como un factor de riesgo interno, correspondiente a su predisposicion intrinseca de ser
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susceptible a sufrir un dafio, expresado como la factibilidad de que el sistema expuesto
sea afectado por el fendmeno que caracteriza la amenaza.

Asi como en tiempos anteriores se utilizé el término riesgo para referirse a lo
gue hoy se denomina amenaza, actualmente se utiliza a veces la palabra vulnerabilidad
con el significado de riesgo. Pero los conceptos son diferentes y su definicion es
esencial para disponer de un enfoque que permita identificar las posibilidades de
reduccion del riesgo: en general no es posible actuar sobre la amenaza pero es posible
reducir el riesgo disminuyendo la vulnerabilidad de los elementos expuestos.

El concepto de vulnerabilidad global (Wilches-Chaux 1989) caracteriza la
vulnerabilidad y el riesgo no sélo desde una perspectiva fisica, sino que también integra
varias otras dimensiones que caracterizan el contexto del problema teniendo en cuenta
varias otras perspectivas tales como la economica, social, educativa, politica,
institucional, ambiental, cultural e ideoldgica. El planteamiento de una vulnerabilidad
global permite su visualizacién desde diversas perspectivas del conocimiento y facilita
su evaluacion como un proceso dindmico acumulativo de fragilidades, deficiencias o
limitaciones (Cardona y Barbat 2000).

1.2.2 Concepto de amenaza sismica

Se entiende por amenaza o peligrosidad sismica de una zona cualquier
descripcion de los efectos provocados por terremotos en el suelo de dicha zona (Udias y
Mézcua 1986; Bertero 1992). Estos efectos pueden representarse como aceleracion,
velocidad o desplazamiento sismico del terreno o por la intensidad macrosismica de la
zona. Por ejemplo, la peligrosidad sismica podria definirse de manera probabilista,
como la probabilidad de ocurrencia, dentro de un periodo especifico de tiempo y dentro
de un area dada, de un movimiento sismico del terreno de una intensidad determinada.
Para su evaluacion es necesario analizar los fendmenos que ocurren desde la emision de
ondas sismicas en el foco hasta que dichas ondas alcancen la zona estudiada. En la
Figura 1.1 puede observarse el mecanismo de propagacion de la energia de un sismo
desde el epicentro hasta un punto de una estructura. Puede observarse que, al ocurrir un
terremoto con unas ciertas caracteristicas focales (profundidad, mecanismo focal,
magnitud, etc.), parte de la energia disipada se convierte en ondas sismicas.
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Figura 1.1. Propagacion de la energia sismica desde el epicentro hasta la estructura
(Bertero 1992).

Al propagarse por la tierra, las ondas sismicas se reflejan, se refractan, se
atentian o se amplifican, hasta llegar al basamento rocoso que se encuentra debajo del
emplazamiento de una estructura como una excitacion X;. Las ondas sufren un nuevo

filtrado a través de las capas de suelo que se encuentran entre el basamento y la
superficie, que tienen una funcion de transferencia, obteniéndose la sefial X,. Debido al

fendmeno de interaccidn suelo-estructura descrito por una funcion de transferencia A,
la sefial sufrira nuevos cambios hasta obtenerse la sefial X,, que sera la excitacion en la
base del edificio. La respuesta de la estructura X, es el resultado de la convolucion de
la sefial X, a traves de la funcion de transferencia de la estructura.

La evaluaciéon de las funciones de transferencia | y D es un problema de
ingenieria estructural, mientras que el célculo de la funcion de transferencia A vy la
evaluacion de la excitacion X, deben solucionarse mediante estudios de peligrosidad
sismica. En otras palabras, un estudio de peligrosidad tiene como objetivo estimar el
movimiento del terreno en un lugar determinado como consecuencia de los terremotos
0, como minimo, de proporcionar una evaluacion del tamafio del terremoto en el lugar
en cuestion (Barbat, Canas y Canet 1988; Canas 1994 et al.; Canas y Barbat 1995).

Los estudios de peligrosidad sismica a nivel regional, también conocidos como
estudios de macrozonificacion, se dirigen a estimar el parametro X,, mientras que los

estudios de peligrosidad a nivel local -microzonificacidn- tienen como objetivo el de
evaluar la funcion de transferencia A y por ende la sefial X,. Para realizar estos

estudios se requiere investigaciones detalladas en varios campos tales como la
Geofisica, la Geologia y la Geotécnica.
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La evaluacion de la peligrosidad sismica en una regién completa puede
realizarse mediante varias metodologias. Algoritmos conocidos, como los de Cornell y
McGuire (1977), son generalmente los utilizados para realizar la mencionada
evaluacioén. Varios otros métodos, como el propuesto por Egozcue et al. (1991), utilizan
técnicas bayesianas para solucionar el problema de la falta de datos en regiones de
sismicidad moderada o baja.

En las normativas de disefio sismico de estructuras se adopta una severidad de la
accioén de acuerdo con el periodo de vida de la estructura, llamado también tiempo de
exposicion; durante este tiempo se espera que la accion de disefio no sea excedida para
un determinado nivel de probabilidad de ocurrencia (Yépez, Barbat y Canas 1994;
Barbat, Yépez y Canas 1995). EI mencionado tiempo de exposicion puede variar segun
la importancia de la estructura y, por ello, es de gran interés relacionarlo con el periodo
de retorno de los terremotos, que es el tiempo medio transcurrido entre la ocurrencia de
sismos con la misma caracteristica especifica. Cuando la mencionada caracteristica es,
por ejemplo, la aceleracion méaxima, al periodo de retorno se le puede denominar
T.(a,,)- Sites el tiempo de exposicion, la probabilidad de excedencia en t afios de un

sismo de tamafio asociado al periodo de retorno dado, puede expresarse de la siguiente
manera (Barbat y Miquel Canet 1994):

1 1.2)

P (8 ) =1~ AC)

De esta manera pueden obtenerse mapas de peligrosidad sismica de toda una
region o de un pais para terremotos con distintas intensidades esperadas (o distintas
aceleraciones maximas), asociadas a un periodo de retorno determinado.

Aunque, tradicionalmente, la fuerza destructiva de un terremoto ha sido
expresada en funcion de la aceleracion maxima del terreno, existen otras caracteristicas
de los sismos, tales como la intensidad, el contenido de frecuencias, la duracion, el
namero, la secuencia de los choques, etc., que tienen una influencia importante en el
dafio sufrido por las estructuras. Obviamente, a efectos de calculo de estructuras, el
factor mas importante a tener en cuenta al elegir un procedimiento de descripcion de la
fuerza de los terremotos seria justamente la capacidad de cuantificar el dafio estructural.
Sin embargo, siempre ha existido una cierta dualidad en la caracterizacion de la
violencia de los terremotos: por una parte, la tendencia de los sismélogos ha sido de
utilizar los registros de los movimientos del terreno y, por otra parte, los ingenieros han
considerado més (til la informacion relacionada con la respuesta de las estructuras (Lin
y Mahin, 1985). Por ejemplo, se han utilizado, ademas de los valores maximos de la
aceleracion, velocidad y desplazamiento del terreno, el espectro de amplitudes de
Fourier, el espectro de seudo-velocidades, la intensidad espectral propuesta por Housner
(1947) (ver seccion 2.2), el valor medio cuadratico de las aceleraciones
correspondientes a la fase fuerte de un acelerograma, la intensidad en diferentes escalas
macrosismicas, etc.
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La utilizacion de dicha intensidad implica la siguiente contradiccion: Por una
parte las escalas macrosismicas -que son escalas de efectos- son utilizadas en las
normativas para definir la propia accion. A partir de dicha accién puede calcularse el
dafio sufrido por una estructura mediante métodos de la mecénica aplicada. Por otra
parte, estas mismas escalas describen, por su propia definicion, los efectos de los
terremotos; uno de estos efectos es justamente el dafio sufrido por la estructura. Seria
interesante comprobar si este dafo coincide con el obtenido a partir de la accion.

Se ha puesto de manifiesto en los Gltimos afios que, a pesar de los avances en la
Ingenieria Sismica y en la Ingenieria Estructural, el riesgo debido a los terremotos ha
incrementado. Un ejemplo puede proporcionarlo la comparacién de las pérdidas
producidas por el terremoto de San Francisco del afio 1906, que tuvo una magnitud de
8.3, con las del terremoto de Loma Prieta, del afio 1989, de magnitud 7.1. Las pérdidas
econdémicas directas, debidas Unicamente al dafio o colapso de las estructuras, fueron
parecidas: 8000 millones de dolares (Astaneh 1989; Benuska 1990). Sin embargo, si se
compara la energia liberada durante los dos terremotos, se observa que en el caso del
terremoto del afio 1906 ésta fue 63 veces mayor. Surge una paradoja: con el paso del
tiempo, el potencial de destruccion de los sismos va aumentando, a pesar de que la
sismicidad de una zona permanece constante. La explicacion de este hecho la da Bertero
(1992), mostrando que la posibilidad que se produzca un desastre por terremoto se
incrementa cuanto mayor y mas cercano a un centro urbano sea el sismo, cuanto mayor
sea la poblacién y el desarrollo econdmico y cuanto menor sea el grado de preparacion
antisismica de la poblacién. Sin embargo, debe afadirse otra causa a las anteriores: la
existencia de estructuras antiguas muy vulnerables en las zonas sismicas. Muchas de
éstas fueron construidas sin disefio sismorresistente alguno, o utilizando normativas de
los tiempos cuando la Ingenieria Sismica aun estaba en sus comienzos; otras sufrieron
ya el efecto de algun terremoto con el consiguiente dafio, que, a veces, no se aprecia a
simple vista. Ademas de todo esto, es importante dejar claro que, a pesar de que las
normativas de disefio se estan mejorando continuamente y son cada vez mas exigentes,
aun no son infalibles (Bertero 1992).

1.2.3 Evaluacion de la vulnerabilidad y del riesgo sismico fisico

El concepto de riesgo sismico estd siempre relacionado con la prediccion de
pérdidas futuras y estd intimamente ligado a la psicologia personal o colectiva, razén
por la que, obviamente, es dificil darle objetividad. Por este motivo es tan compleja la
evaluacion del riesgo, aun cuando se trate solamente de su dimension fisica. Cuando,
ademas, a esta dimension se le afiaden las relacionadas con el contexto, aspectos
absolutamente necesarios para facilitar la gestion, el problema se vuelve mucho mas
complejo aun. Ademas, es absolutamente necesario que el riesgo esté siempre asociado
con la decisién, con la ejecucion de una accién que se debe llevar a cabo. Puesto que los
resultados de cada accion factible son inciertos, es esencial considerar incertidumbres en
el andlisis de sistemas fisicos para poder decidir si un modelo es apropiado para el
problema que se debe resolver (Cardona 1999).



10 Las normativas de disefio como mecanismo de reduccion del riesgo sismico

Un analisis de vulnerabilidad es un estudio de la capacidad de un sistema de
resistir o absorber el impacto de un suceso que caracteriza una amenaza y, por lo tanto,
se diferencia del analisis de riesgo, que es la estimacion de pérdidas de acuerdo con el
grado de amenaza considerado y con el nivel de vulnerabilidad existente en el sistema
expuesto. La evaluacion de la vulnerabilidad fisica ha sido la que mas se ha desarrollado
hasta ahora. El correspondiente riesgo fisico puede calcularse como la pérdida esperada
en un periodo de tiempo y puede expresarse como una proporcion del valor o coste de
reemplazo de los elementos en riesgo.

Al igual que la amenaza, el riesgo puede plasmarse en mapas, que pueden ser
probabilistas o deterministas. En este Gltimo caso, los mapas de riesgo representan un
escenario, o sea la distribucion espacial de los efectos potenciales que puede causar un
suceso de una intensidad dada sobre un area geografica, de acuerdo con el grado de
vulnerabilidad de los elementos que componen el sistema expuesto. Estos mapas, no
solo son de fundamental importancia para la planificacion de la intervencion de la
amenaza y/o la vulnerabilidad, sino también para la elaboracion de los planes de
contingencia que los organismos operativos deben realizar durante la etapa de
preparativos para emergencias. La evaluacion de pérdidas futuras requiere técnicas
probabilistas, con lo que los riesgos se expresan en pérdidas medias de dinero o de vidas
por afo.

El riesgo fisico estd directamente relacionado con la calidad del disefio
sismorresistente de la estructura. Cuando se lleva a cabo un disefio estructural, en
realidad se esta realizando la evaluacion de la vulnerabilidad de un modelo, que tiene
ciertas caracteristicas geométricas y de los materiales, de acuerdo con los requisitos
minimos establecidos por una normativa y considerando como aceptable el modelo
cuando cumple dichos requisitos. Sin embargo, este tipo de anélisis de vulnerabilidad se
realiza con el fin de proyectar dicho modelo, es decir, de proponerlo como solucién
constructiva que debe llevarse a cabo teniendo en cuenta factores de seguridad. Hoy se
conocen las bases que permiten realizar dicho disefio con razonable seguridad para la
vida. Mas aun, en el disefio se admiten sistemas estructurales que sufran dafios
controlados y que disipen una parte importante de la energia absorbida. Obviamente,
durante la vibracidn de estas estructuras en el rango plastico durante sismos fuertes se
producen dafios estructurales y no estructurales. Es decir, los propios criterios de disefio
utilizados en las normativas admiten la vulnerabilidad de la estructura y un cierto nivel
de riesgo aceptable que esta implicitamente incluido en las normas. Tal como se ha
visto durante los ultimos terremotos del afio 2003 de California e India, en las regiones
donde se disefia de acuerdo con una normativa sismorresistente adecuada, donde la
construccion es sometida a una supervision estricta y donde el sismo de disefio es
representativo de la amenaza sismica real de la zona, el dafio es marginal en
comparacion con el observado en sitios donde no se dan estas circunstancias.

En el caso de las estructuras de hormigon armado, es comun que se produzcan
dafios estructurales en pilares durante los sismos muy fuertes, tales como grietas
diagonales, causadas por cortante y/o torsion, o grietas verticales, desprendimiento del
recubrimiento, aplastamiento del hormigén y pandeo de las barras longitudinales por
exceso de esfuerzos de flexién y compresion. En vigas se producen grietas diagonales y
rotura de estribos por causa del cortante y/o de la torsion y grietas verticales, rotura del
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refuerzo longitudinal y aplastamiento del hormigon por la flexion debida a cargas
alternativas. Las conexiones entre elementos estructurales son, por lo general, los
puntos mas criticos. En las uniones viga-pilar (nudos), el cortante produce grietas
diagonales y es habitual ver fallos por adherencia y anclaje del refuerzo longitudinal de
las vigas como consecuencia de esfuerzos excesivos de flexion. En las losas se pueden
producir grietas por punzonamiento alrededor de los pilares y grietas longitudinales a lo
largo de la losa de piso debido a la excesiva demanda de flexién que puede imponer el
sismo. Las irregularidades en altura, tales como cambios bruscos de rigidez entre pisos
adyacentes, hacen que la absorcion y disipacion de energia durante el sismo se
concentren en los pisos flexibles, donde los elementos estructurales se ven sometidos a
solicitaciones excesivas. Las irregularidades en planta de la masa, rigidez y resistencia
pueden originar vibraciones torsionales que generan concentraciones de esfuerzos
dificiles de evaluar.

Generalmente, los dafios no estructurales se deben a la union inadecuada entre
los muros divisorios, las instalaciones y la estructura, o a la falta de rigidez de la misma,
lo que conduce a excesivas deformaciones que no pueden ser absorbidas. Los elementos
no estructurales de las construcciones rigidas se comportan, en general, mejor que en las
flexibles, al sufrir menor dafio al limitarse el desplazamiento relativo entre pisos. La
vulnerabilidad fisica de un edificio condiciona su vulnerabilidad funcional, que esta
relacionada no solamente con la seguridad de la estructura, sino también con el
comportamiento de los elementos no estructurales, tales como tabiques, instalaciones,
equipos, etc., que son fundamentales para que el edificio se mantenga en servicio. Este
aspecto es de méxima importancia en el caso de aquellos edificios cuya funcién es vital,
como es, por ejemplo, el caso de los hospitales.

Se han propuesto muchos métodos para evaluar las pérdidas esperadas durante
futuros terremotos en centros urbanos. Aungue no es posible predecir con precisién
cuando y dénde va a ocurrir un sismo, si es posible realizar estimaciones de cuantas
victimas y qué dafios causard. Este tipo de evaluaciones permite dimensionar la
magnitud del problema que tendra que afrontar una ciudad o una regién, razén por la
cual este tipo de estudios se han convertido en ineludibles para la prevencién de
desastres. Se han propuesto diferentes metodologias para la evaluacion del riesgo
sismico de centros urbanos mediante escenarios de dafios. Partiendo de una estimacion
de la amenaza sismica mediante un estudio de micro zonificacion, se utilizan luego
matrices o funciones de vulnerabilidad para diversas tipologias estructurales, que
relacionan el dafio potencial con la severidad del movimiento sismico esperado (ATC
1985; Barbat 1998). En general, los diferentes métodos utilizados pueden clasificarse en
probabilistas y deterministas, y su utilizacién depende del objetivo del estudio. En los
métodos probabilistas, la amenaza sismica se calcula mediante técnicas de la teoria de la
probabilidad, luego se evalla la vulnerabilidad por tipos de edificios y se estima el
riesgo en términos de pérdidas probables. La vulnerabilidad de las estructuras también
puede estimarse en términos probabilistas, dada la dispersion de los resultados que
puede ofrecer un analisis de vulnerabilidad para un amplio ndmero de edificios.
Comunmente, estos métodos son utilizados para la estimacion de pérdidas econémicas
acumuladas y de las primas de seguros. En los métodos deterministas se postulan uno o
mas terremotos sin considerar explicitamente su probabilidad de ocurrencia.
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Habitualmente, se utiliza el terremoto mas fuerte conocido que haya ocurrido en la
region, también llamado méximo terremoto historico. Las etapas son similares a las de
los métodos probabilistas y se utilizan para evaluar las pérdidas debidas a un terremoto
especifico, a fin de estudiar anticipadamente la reduccion de dafios y determinar un
escenario para la planificacion de emergencias.

1.2.4 Métodos de evaluacion de la vulnerabilidad sismica

El anélisis de vulnerabilidad de un edificio existente puede entenderse como el
calculo de la capacidad que dicha estructura tiene para soportar las solicitaciones
sismicas reales. Esta evaluacion difiere sustancialmente del proceso de analisis que se
realiza en la fase de disefio, pues en este caso las cargas deben ser las reales, al igual que
la resistencia y la ductilidad de la estructura y de los elementos, sin considerar los
tradicionales factores de seguridad. En la evaluacion del dafio estructural se pueden
utilizar:

Matrices de probabilidad de dafio, que expresan en forma discreta la
probabilidad condicional de que una estructura sufra un nivel de dafio ND igual a j,
dado un sismo con un nivel de severidad i (Whitman et al. 1973).

Funciones de vulnerabilidad, que son relaciones graficas o matematicas que
expresan en forma continua la vulnerabilidad en funcién de algin parametro que
describa el nivel de severidad del sismo.

La vulnerabilidad sismica puede evaluarse mediante observacién vy
levantamiento de planos del estado de fisuracion real producido por terremotos y su
posterior estudio estadistico, denominandose en este caso vulnerabilidad observada. La
vulnerabilidad también puede cuantificarse mediante el céalculo de la respuesta sismica
no lineal de las estructuras, caso en que se denomina vulnerabilidad calculada o
simulada. El resultado méas importante de un célculo de este tipo es un indice de dafio
que caracteriza globalmente la degradacion de una estructura sometida a terremotos.

El método del indice de vulnerabilidad (Benedetti y Petrini 1984) utiliza los
datos obtenidos mediante inspeccion para realizar una calificacion de la calidad del
disefio y construccion sismorresistente de los edificios mediante un coeficiente
denominado indice de vulnerabilidad, 1V. EI método hace una calificacion numérica de
once parametros estructurales preestablecidos por expertos y calcula, a partir de estos
valores, el indice de vulnerabilidad. En el caso de los edificios de mamposteria no
reforzada, estos parametros son: 1) organizacion del sistema resistente; 2) calidad del
sistema resistente; 3) resistencia convencional; 4) influencia de la cimentacion; 5)
elementos horizontales; 6) configuracion en planta; 7) configuracion en elevacion; 8)
separacion maxima entre muros; 9) tipo de cubierta; 10) elementos no estructurales; y
11) estado de conservacion. En el caso de edificios de hormigon armado, los pardametros
8) y 9) cambian por los siguientes: 8) conexion entre elementos; 9) elementos de baja
ductilidad. ElI método relaciona luego el indice de vulnerabilidad obtenido, 1V, con el
grado de dafio global, D, que sufre la estructura, a traves de funciones de vulnerabilidad
para cada grado de intensidad macrosismica del terremoto o para diferentes niveles de
aceleracion maxima. Una de las ventajas del método es que es aplicable no sélo a
diferentes subtipologias de edificios sino también a diferentes calidades de construccion
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dentro de la misma subtipologia, diferenciadas por rangos de indices de vulnerabilidad,
Barbat et al. (1996).

El analisis y disefio basado en las prestaciones o en el desempefio sismico de las
estructuras, conocido en la literatura inglesa como performance based engineering, se
ha convertido en un area cientifica y técnica relevante de la ingenieria estructural. Su
ambito de aplicacion ha trascendido al disefio de edificios nuevos para emplearse en la
prediccion del comportamiento de edificios existentes, es decir, en la evaluacion de la
vulnerabilidad y del riesgo sismico. De particular interés es la aplicacion de esta técnica
en zonas urbanas de sismicidad moderada, donde el crecimiento economico ha tenido
como consecuencia el aumento del riesgo sismico.

1.2.5 Ejemplo de aplicacion: Barcelona

Como ejemplo, se muestran los escenarios de riesgo obtenidos para la ciudad de
Barcelona, donde la gran mayoria de los edificios son de mamposteria no reforzada o de
hormigon armado con forjados reticulares. En el periodo comprendido entre 1875 y
1900 se construyeron en Barcelona casi 10.000 edificios de mamposteria no reforzada,
desarrollandose de esta manera el distrito del Eixample, zona emblematica del centro de
la ciudad, con un importante valor historico, arquitectonico y cultural. Los edificios de
esta zona se encuentran incorporados en conjuntos denominados manzanas que miden
aproximadamente 113m por 113m, son practicamente simétricos, perfectamente
alineadas y achaflanadas en sus vértices mediante aristas de unos 20 metros, cubriendo
aproximadamente 750 hectareas de la superficie de la ciudad (ver la Figura 1.2). Debe
indicarse que en el distrito del Eixample hay 7.000 edificios mientras que en toda la
ciudad de Barcelona el nimero de edificios es de 80.000.

Figura 1.2. Manzanas tipicas del Eixample.
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Desde un punto de vista sismico, Barcelona estd clasificada en cuatro tipos
correspondientes a 4 grandes zonas que pueden verse en la Figura 1.3 (Cid 1998).

La amenaza sismica en Barcelona se reevalud recientemente, tanto desde una
Optica determinista como desde una probabilista, considerando la severidad de la accién
en términos de la intensidad y en términos de las aceleraciones espectrales para los
periodos de 0, 0.3, 0.6, 1.0 y 2.0 s (lIrizarry et al. 2003). La Figura 1.4 muestra los
espectros correspondientes a los escenarios determinista y probabilista en formato
aceleracion-desplazamiento (AD) para la zona Il en la cual se encuentra localizado el
distrito del Eixample.

' ZoneR

Bl zone!

- Zone ll

/- - 2one lll

t'/
- o 3
~0 5 10 Kilometers
— | Se=——

Figura 1.3. Zonificacion sismica de Barcelona (Cid 1998)

En la Figura 1.5 se muestran las curvas de fragilidad obtenidas para el tipo de
edificios de mamposteria no reforzada existente en el distrito del Eixample de
Barcelona. En la Figura 1.6 puede verse un ejemplo de curvas de fragilidad obtenidas
para edificios tipicos de hormigdn armado con forjados reticulares existentes en Espafia,
para alturas de 2, 5y 8 plantas.
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Figura 1.4. Espectros de respuesta propuestos por el ICC para los escenarios de
amenaza sismica determinista y probabilista (Irizarry et al. 2003)

Curvas de fragilidad (5-pisos).

1.00 S ———— N R e s
= o Bl
P 0.90 Mo Dafio / //-,y o
g 080 oy
] o
oy 0.70 ;’J / Moderada - e
% 060 / -
g / , / S /
= 050 e ¥ & Severo /—f
o f / P
® /
S 040 ./ // . -
s 030 { / P
© / 7
E 0.20 ] f Muy fuerte
S (N 7 A
X /’/
0.00 3+ s p s . ; . ; .
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 6.00
Desplazamiento espectral, Sd (cm)
| + Leve » Moderado & Sewvero Muy fuerte —— Leve-ajustado —— Moderado-aj o —— 5 11 jo —— Muy Fuene-ajustadu|

Figura 1.5. Curvas de fragilidad para un edificio tipico de 6 niveles de mamposteria
no reforzada del distrito del Eixample de Barcelona.
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Figura 1.6. Curvas de fragilidad para un edificio con forjados reticulares y cinco
plantas.

Sin
Dafio leve

Dafio

Dafio severo

Figura 1.7. Escenario de riesgo sismico para un escenario de amenaza probabilista.

En la Figura 1.7 se muestra un escenario de riesgo sismico para el escenario de
amenaza probabilista. Dicho escenario se representd utilizando las zonas censales de
Barcelona. Al utilizarse las curvas de fragilidad para evaluar el riesgo sismico, es
posible obtener mapas que muestren la probabilidad de que ocurra en los diferentes
edificios de una zona un cierto estado de dafio. En la Figura 1.8 puede verse un mapa de
este tipo para un estado de dafio leve y para el escenario de amenaza probabilista.
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Sin
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Dafio severo
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Figura 1.8. Mapa de probabilidad de dafio leve para un escenario de amenaza

probabilista.

1.2.6 Mitigacion del riesgo sismico

Para mitigar el riesgo sismico R en un lugar determinado, debe disminuirse la
peligrosidad H, la vulnerabilidad V o el coste E. Seguidamente se analizan estas tres

posibilidades:

La peligrosidad sismica puede reducirse influyendo en las condiciones
locales del suelo. Por ejemplo, pueden escogerse emplazamientos lo
suficientemente alejados de las fallas, evitando los lugares de posibles
deslizamientos o de alto potencial de licuefaccion y utilizando técnicas
de mejora de las condiciones del suelo.

Referente a la reduccién de la vulnerabilidad sismica de una cierta zona,
deben considerarse dos casos. EIl primero es el de una estructura de
nuevo disefio; la reduccion de su vulnerabilidad puede lograrse por
medio del cumplimiento de todos los requisitos de las normativas de
disefio y construccion sismo-resistente. Por ello, es también muy
importante que se mejoren dichas normativas conforme avancen los
conocimientos acerca del comportamiento sismico de las estructuras.
Adicionalmente, es esencial mejorar la tecnologia y calidad de la
construccion. El segundo caso es el de las estructuras ya existentes. La
Unica alternativa para mitigar el riesgo sismico de la zona es la reduccion
de la vulnerabilidad de estas estructuras a través de su refuerzo, su
rehabilitacion o, sencillamente, su demolicion.

Sobre el coste E no puede actuarse de manera eficaz. Sin embargo, cuando se
estan estudiando las pérdidas humanas, se deben emprender campafias de preparacion y
educacion de la poblacion, explicando las formas de protegerse durante terremotos. Las
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pérdidas pueden también reducirse si se elaboran planes de emergencia adecuados
(Winslow y Ross 1993).



Capitulo 2

Espectros de respuesta y
espectros de diseno

2.1 INTRODUCCION

La determinacion de la respuesta en desplazamientos, velocidades o
aceleraciones, en el dominio del tiempo, para un oscilador eldstico a un grado de
libertad, requiere el siguiente calculo:

e Para forzantes armonicas: la resolucion de la ecuacion diferencial del
movimiento en forma exacta,

e Para cualquier forzante armoénica o no (caso de la accion de una
fuerza sismica): la resolucion de una integral de convolucion de impulsos
elementales integral de Duhamel (Barbat y Canet 1994) o, como
alternativa, la resolucion de la ecuacion diferencial del movimiento
mediante una aproximacion en diferencias finitas en el tiempo.

Como breve recordatorio, se presentan a continuacion los conceptos
fundamentales de la integral de Duhamel. Esta integral considera un oscilador libre a un
solo grado de libertad sometido a una fuerza F(t), aplicada como una sucesion de

impulsos en el tiempo dl = f (t)dt (ver Figura 2.1). Para ello se aplica un impulso al

oscilador y se deja oscilar libremente, resultando

mu(t)+cu(t)+ku(t)=0......... Vt>t, =7 +dt

(2.1)

.. C u
Condiciones iniciales:
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0<t<t

Considerando la solucion homogénea de la ecuacion diferencial a derivadas parciales
con coeficientes constantes (2.1) y diferenciando dicha solucién en u, se obtiene la

ult -

siguiente expresion luego de sustituir en ella la definicion del impulso du, = —:
m

1

meﬂm}t Sin(a) l_Vzt)E h(t)l = h(t)f (t)dt

du(t)=dI

Donde m, c=2vw y k son, respectivamente, la masa, el coeficiente de
amortiguamiento y la rigidez del oscilador; a):J%n es la pulsacion angular del

oscilador y v la fraccion de amortiguamiento del critico. A h (t) se le denomina impulso
elemental unitario y t, es el tiempo a partir del cual se inicia una oscilacion libre debida
a la imposicion del impulso. Inmediatamente que concluye la aplicacion del primer
impulso elemental, se aplica otro impulso y nuevamente se deja oscilar libremente y asi

sucesivamente hasta alcanzar el tiempo ultimo t, de duracién de la fuerza aplicada
F(t). Puesto que se tratan de osciladores armonicos con comportamiento elastico, se

puede considerar la superposicion de impulsos elementales | = J.dl , de donde resulta la
t

respuesta global del oscilador sometido a una carga no armoénica, como la integracion de
cada respuesta armodnica correspondiente a cada impulso elemental.

ut)= J.du(t) = j. Lr)e_m(t"’) sin(a) 1-v2 (t- Z')}j T (2.2)

t ma/1-v?*

Esta integral implica una convolucion de impulsos, esto significa que por cada
impulso nuevo que se afiade, se vuelven a superponer nuevamente todos los anteriores.
Para el caso en que la fuerza F(t)=- m a(t) provenga de una aceleracion del terreno a(t)
provocada por un sismo, la respuesta de la ecuacion (2.2) queda expresada de la
siguiente forma:

t
u(t)=%ja(r)9‘”"(t‘r) sin(a) 1-v? (t—r)}ir (2.3)

ol-v© Y

Que equivale a resolver por diferencias finitas la ecuacion diferencial de un oscilador
simple sometido a una aceleracion en la base,

mu(t)+ cu(t)+ku(t) = —mal(t)......... vt (2.4.3)

O escrita en aceleraciones
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u(t)+ 2veu(t)+ o’u(t) = -a(t)......... vt (2.4.b)

Las expresiones (2.2) y (2.3) son dos formas de presentar la denominada integral
de Duhamel (Clough, Penzien 1975), (Gavarini 1979), (Paz 1992), (Barbat, Miquel
1994) Chopra (1996). Esta integral da la respuesta exacta de un oscilador elastico lineal
sometido a una accidén no armonica y representa la convolucion en el tiempo de las
respuestas a los sucesivos impulsos unitarios. Obsérvese que para cada t;, esta integral

superpone, para el dominio t, <t<t,, una nueva oscilacion libre a la ya existente

(concepto de convolucion). Hay distintas formas numéricas de resolver de esta integral,
ver referencias (Barbat, Miquel 1994), (Clough, Penzien 1975), (Paz 1992), (Gavarini
1979). Actualmente gracias a que los ordenadores la integral de convolucion se resuelve
rapidamente sin costes computacionales elevados.

2.2 ESPECTROS DE RESPUESTA ELASTICOS

Es correcto y deseable, que la respuesta de una estructura eldstica sea obtenida a
través de un método que permita conocer su estado en cada instante de tiempo (por
ejemplo, mediante el método numérico de resolucion directa, paso a paso, de la
ecuacion diferencial del movimiento). Sin embargo, se puede abreviar el calculo si sélo
se quiere obtener la respuesta maxima que tendra la estructura, sin importar el instante
en que ¢ésta se produce. Para obtener este estado mas desfavorable, es necesario utilizar
los denominados espectros de respuesta.

2.2.1. Conceptos tedricos

Se denomina espectro de respuesta a la representacion grafica de una familia
de curvas, tal que cada una de ellas representa la maxima respuesta (en
desplazamientos, velocidad o aceleracion), que pueden alcanzar distintos osciladores
con distintas frecuencias y amortiguamiento constante (ver Figura 2.3), cuando son
sometidos a una accion dinamica. Por lo tanto, estos espectros reciben el nombre de
espectros sismicos de respuesta, si dicha accion dinamica se refiere a un sismo.

Dado un conjunto de osciladores, cuyas frecuencias propias van desde
®, > ®> w, sise someten estos osciladores a una fuerza f(w)=F,F(w) (o aceleraciéon

en la base) de amplitud constante F,,pero cuya frecuencia varia entre @™ > > o™

(barrido de frecuencias), se puede observar la maxima excitacion para cada oscilador, en
el instante que el barrido de frecuencias de la forzante pase por una magnitud proxima a
la frecuencia propia del oscilador (resonancia).
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Figura 2.3 Representacion esquematica de un espectro de respuesta de
desplazamientos.

Una forma de calcular los méximos desplazamientos, velocidades y aceleraciones, de un
oscilador simple sometido a una aceleracion aplicada en la base a(t), es mediante la
integral de Duhamel para unas condiciones iniciales U, =0,u, =0 (ecuaciones 2.2 y

2.3). Para simplificar las expresiones, se denominara pulsacion natural amortiguada a la
expresion: @, = w~\/1-v* . Esto es:
1 t
—ja (r)e™"sin(w, (t—7))dz
o,

max — ‘u(t}max

(2.5.a)

Expresiones similares se obtienen para la velocidad y la aceleracion, utilizando

la siguiente regla de derivacion: ét [J t,r dz} = [ g t/ }d T+ r t
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(2.5.b)

Y, siguiendo este procedimiento analitico, la aceleracion absoluta resulta a partir
de sumar a la aceleracion del terreno la propia del oscilador,

Uy () = u(t)+ (1)
_d’u(t)

d 2
t 1 27 t
I e"v“’(t_’) sin(o, (t—7)d7 + 2va)I a(z')e"v“’(t_’) cos(w, (t—7))dz
0 0

De donde se obtiene la siguiente expresion:

U, (t)= 0" (1—21/2)j» a(z')e‘v“’(t"f) sin(w, (t—7))d7z - 2(ve)’ u(t) - 2veu(t)

2
l-v® %

~Uv(t)

(0=~ Fult) 2.5.0)
1, (1) + 20v0) u(t)+ 2veu(t)+ (o, Fu(t)=0

max max
abs ‘uabs ( ]

Donde U, (t) es la aceleracion absoluta, medida desde el origen del sistema
referencial (ver figura 2.1); u,(t) es la aceleracion eficaz, relativa a la base del

oscilador, que actlia sobre las propiedades elésticas del oscilador (rigidez); y U, (t) es la

aceleracion de amortiguamiento, relativa a la base del oscilador, que actia sobre las
propiedades viscosas del oscilador. Las dos primeras de las ecuaciones 2.5 representan
el desplazamiento y la velocidad maxima, relativa a la posicion de la base del oscilador,
en tanto la ultima expresa la aceleracion absoluta, respecto del origen (ver Figura 2.1).
Esta tltima se puede también expresar como la contribucion de la desaceleracion debida
a la rigidez  estructural  mas otra  debida al  amortiguamiento

‘uabs( ]max =‘—ueﬁ (t)-u, (t]max (Gavarini 1979), (Oller, Caro 1984). Por otro lado, se

puede obtener también la aceleracion absoluta a partir de la ecuacion del movimiento de
un oscilador simple, sometido a una aceleracion sismica en la base a (t). Esto es:
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m[u(t)+a(t)]+cu(t)+ ku(t)=0

[u(t +a(t))]+ 2veu(t)+ o u( )=0 (2.6)
T w0 wo

De la comparacion de esta altima ecuacion con la (2.5c), se deduce que
coinciden siempre que v sea pequeio (por ejemplo, inferior al 20%) y en tal caso el
término (vo)’ se puede despreciar.

Conocidos los valores maximos de los desplazamientos, velocidades y

aceleraciones, solo queda establecer, a partir de las ecuaciones (2.5) y (2.6), los
espectros reales:

Espectro de Desplazamiento Relativo: S| =S (w,v)=u(t)™

ue)™ 2.7)
()™ =g t)™

Por conveniencia y con la finalidad de establecer una formulacion simple que
interrelacione las expresiones de los espectros de respuesta, Housner 1947 (Paz 1992),
(Barbat y Canet 1994), (Gavarini 1979), definid unos espectros aproximados de
velocidad y aceleracion, a los que llamé pseudo-espectros. Estos admiten las siguientes
simplificaciones:

Espectro de Velocidad Relativa: S! = S!(w,v)=
Espectro de Aceleracion Absoluta: S” =S/ (w,v)= \u( )+a

Se aproxima @, = w~/1-v*> por ~ @. Esto es bastante cierto debido a que en las
obras civiles, el factor de amortiguamiento es muy bajo, se admite que la aceleracion
producida por el amortiguamiento es despreciable U, ~0 por el mismo motivo antes
citado, se sustituye en el espectro de velocidades la funcion cos(w,(t—7)) por la
funcion sin(w, (t—7)).Esto, tiene sentido por que solo se busca el méaximo de la

respuesta y tanto la funcion seno como la coseno tienen maximo unidad.

Considerando estas hipotesis simplificativas, se obtienen los denominados
seudo-espectros, realizando las siguientes transformaciones en las ecuaciones (2.5), sin
que los resultados se alteren significativamente. De esta manera se consigue relacionar
los tres seudo-espectros en funcion de la frecuencia angular del oscilador,

max

1 b (uvt T
- t—7))d
a)!a s1n(a)( Z')) T 082

max

S, =S, (a,v)= = oS, (2.8.b)

—j).a(r)e_v”’(t_r) sin(a)(t —Z'))dZ'
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(2.8.¢)

El seudo-espectro de aceleracion es una buena aproximacion del correspondiente
espectro real, en tanto el seudo-espectro de velocidad se acerca al real sélo para
amortiguamiento bajo y frecuencia media-alta (Paz 1992). Un examen de la funcidon
espectral para frecuencias extremas, revela las siguientes conclusiones (ver Figura 2.4):

Flexibie

-
'

Figura 2.4 Estados limites en la respuesta espectral. a) Tipo de estructura, b)
espectro de desplazamiento, c) Espectro y seudo espectro de velocidad, d) Espectro
de aceleracion. Seudo espectro en linea de puntos, espectro real en linea continua.
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Para bajas frecuencias @ — 0 (altos periodos T — ), el sistema es muy
flexible y la masa permanece en estado estacionario, mientras su base se mueve (figura
2.3a). Esto permite deducir que el maximo desplazamiento relativo o desplazamiento

. . max , . . .
espectral coincide con el del terreno \us\ =S, .La maxima velocidad relativa o

velocidad espectral coincide con la del terreno ‘us‘max =S,, pero la seudo-velocidad

espectral es nula y por lo tanto se comete un error al utilizar los seudo-espectros de
respuesta. La maxima aceleracion absoluta o aceleracion espectral es nula

u

max

as| =9, =0, situacion que en este caso coincide con el seudo-espectro de

aceleraciones. Por lo tanto para estructuras muy flexibles, los seudo-espectros de
desplazamientos y aceleraciones se aproximan muy bien a los respectivos espectros
reales.

Cuando se tiene altas frecuencias @ — o (bajos periodos T — 0 el sistema es
muy rigido y la masa tiende a moverse con el terreno (figura 2.3a). Esto permite deducir
que el maximo desplazamiento relativo o desplazamiento espectral tiende a cero

max

‘ s =S, = 0. La maxima velocidad relativa o velocidad espectral también tiende a

cero ‘us\max =S, — 0 al igual que la seudo-velocidad espectral. La maxima aceleracion

., . | max . .,
absoluta o aceleracion espectral es igual a la del terreno |U,,|" =S,, situacién que en

este caso coincide con el seudo-espectro de aceleraciones. Por lo tanto para estructuras
muy rigidas, los seudo-espectros de desplazamientos y aceleraciones se aproximan muy
bien a los respectivos espectros reales.

A partir de esta explicacién, y por simplicidad en la presentacion de los
conceptos, se llamara en adelante espectros de respuesta a los seudo-espectros, que son
los que habitualmente se utilizan en las normativas.

2.2.2. Modificacion de espectros y espectro medio

Las curvas de los espectros, obtenidas mediante las expresiones 2.8, tienen
fuertes discontinuidades en sus derivadas, debido a que en muchos puntos se esta
cercano a la resonancia. Esto produce médximos y minimos para osciladores cuyos
periodos se encuentran bastantes cercanos (ver Figura 2.5 y Figura 2.6) y conduce a que
un espectro de este tipo no puede ser adoptado como espectro de disefio. Por esta razon
y a los fines de proyecto, se deben utilizar los espectros medios, que se obtienen a partir
del estudio de varios terremotos ocurridos en una zona determinada, durante un tiempo
también pre- establecido.

El espectro medio, resulta de la superposicion de n espectros de respuesta. Su
construccioén se obtiene como envolvente de los espectros ocurridos y se los suaviza
para evitar los picos y valles. Este nuevo espectro garantiza, con cierta probabilidad, que
su utilizacion para el disefio cubre un porcentaje bien definido de sismos ocurridos en el
lugar durante un determinado tiempo.
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Figura 2.5 Pseudo-espectro de respuesta en velocidades: Resultado de la utilizacion
directa de la teoria.
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Figura 2.6 Pseudo-espectro de respuesta en velocidades: Espectro medio
suavizado.

Las normativas utilizan para los fines de proyecto el denominado espectro
simplificado, que surge de aplicar a los espectros medios unos coeficientes de riesgo
(apartado 1.3), que funciona como coeficiente de seguridad. Ademas de lo dicho,
también se practica sobre estos espectros una rectificacion de funciones, que simplifica
aun mas su posterior utilizacion.
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2.2.3. Espectro normalizado

Debido a la necesidad de confrontar diversos espectros de respuesta
simplificados y establecer el espectro de proyecto, es necesaria su normalizacion.
Normalizar un espectro, significa referirlo a un valor comun de aceleracion, velocidad o
desplazamiento. Debido a que el espectro mas significativo es el de aceleraciones, es a
este el que se normaliza a partir de la aceleracion gravitatoria. Es por esto que
normalmente las ordenadas de los espectros de aceleraciones absolutas Sa, estan
expresadas como una fraccion de la aceleracion gravitatoria g. A este numero
adimensional, se lo suelo denominar coeficiente sismico (Barbat, Miquel 1994), (Oller,
Caro 1994). Esto es:

T
o(T,v)= Sa(g’v) (2.9)

Para ampliar este concepto, se recomienda ver el apartado 4.3.

La hipotesis que se utiliza normalmente cuando se trabaja en diseflo estructural
con los seudo-espectros, es que la aceleracion absoluta maxima coincide con la eficaz
maxima para situaciones donde v —>0y por lo tanto la aceleracion por al
amortiguamiento  resulta  despreciable  (ver ecuacion  2.5¢), es  decir

u, (t) > 0 < Ju, (t)™ ~|-u

i (tjmax . Esto conduce a pensar que toda la fuerza aplicada

debe ser resistida por la rigidez eléstica de la estructura,

So(T.v) =l ()™ =[ut)+at)™ ~ |-y (t) ™ =0z

(2.10)
Fr =mS,(T,v)=mlu,, (t)™ =mu(t)+alt)™ ~muz™ ~ ku™ =kS,
Esto ultimo permite rescribir el coeficiente sismico, como:
C(T,V): mSa(T,V)z de (T,V): (Fefi) (2.11)

mg mg P

Donde P es el peso de la masa del oscilador y F,; es la fuerza que actia sobre la

rigidez del oscilador propiamente dicha. Esta fuerza recibe el nombre de fuerza estatica
equivalente y es capaz de producir sobre el oscilador una respuesta equivalente a la que
desarrolla un sismo en su base.

De las ecuaciones 2.7, 2.8 y 2.9 surge también, como informacién adicional, la
valoracion del desplazamiento y la velocidad méxima:
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(2.12)

2.2.4. Representacion espectral logaritmica tripartita

En algunos ambitos se conoce también a esta representacion como la
representacion espectral de Newmark. Es un grafico que contiene la informacion de los
tres espectros a la vez (ver la Figura 2.7) (Newmark 1971) (Barbat, Canet 1994),
(Clough, Penzien 1975), (Paz 1992). Representa en abscisas y ordenas, en escalas
logaritmicas, los valores del periodo T(s) y la velocidad espectral
S,[cm/s]= S, = log(S, ) =log(f)+1log(275, ), respectivamente. Luego, sobre un eje a

45° el desplazamiento vertical S, [Cm] y sobre otro ortogonal a este ultimo, el
coeficiente sismico ¢=S,/g = ®’S, /g = log(c)= log(f 2)—i—log(47228d )—log(g). Para
el trazado de los ejes S, y S, se elige un origen de coordenadas (T, Sv) arbitrario.

Pseudo-espectro de velocidaes

100

Amortiguamiento
70 AA—. A o
60 A v 2, o2 v=5%

—y=10%
50 )v '\I W\/‘,\/A v=20%
\

Sv

0.1 0.2 03 0405 07 1 2 3 4 5 6 78910
T(seq)

Figura 2.7 Representacion espectral de Newmark: esquema de interpretacion.

A partir de esta nueva representacion, surge una idealizaciéon de las curvas
espectrales, mediante trazos casi-rectos en cada uno de los tres sectores del grafico de
Newmark: 1) zona de espectro de aceleracion constante, 2) zona de espectro de
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velocidad constante y 3) zona de espectro de desplazamiento constante. Del grafico de
Newmark, se puede concluir lo siguiente:

e Para valores de T bajos, se tiene aceleracion espectral casi constante.

e Para valores de T medios, se tiene velocidad espectral casi constante.

e Para valores de T altos, se tiene desplazamiento espectral casi constante.

2.2.5. Influencia de las condiciones locales del terreno

El terreno de cimentacion de una estructura actia normalmente como un filtro de
frecuencias y por lo tanto cambia en gran medida la excitacion que transmite a la
estructura. Este efecto, conocido como efecto de sitio, puede comprenderse si se
interpreta al terreno como un sistema dindmico, cuya frecuencia propia hace que ciertas
sefiales se amplifiquen y otras no. Los terrenos duros o muy rigidos, amplifican las
sefales cuyas frecuencias dominantes son muy altas (bajos periodos) y en tanto su
transmisibilidad se reduce por debajo de la unidad para excitaciones con frecuencia
dominante baja (periodos altos). El efecto contrario ocurre con los suelos blandos.
Ademas de este aspecto, aparecen otros fendémenos que alteran la respuesta dinamica
del suelo, como es el agua intersticial dentro de los terrenos friccionales, como las
arenas. En estos casos, se produce un fendmeno denominado licuefaccion y que
conduce a la pérdida total de la capacidad portante del terreno. Todo esto hace necesario
que los espectros de diseno reflejen de alguna manera y aunque simplificada, el tipo de
terreno de cimentacion.

2.2.6. Observaciones finales sobre los espectros de respuesta

Los espectros de proyecto se basan normalmente a un estudio como el que se ha
mencionado en los sub-apartados anteriores, pero practicado a partir de informacion a
nivel de la superficie del terreno. Por otro lado, éste se realiza sobre un terreno libre de
construccion alguna y por lo tanto no considera la influencia de la masa estructural en la
perturbacion de la accion. Estas razones, entre otras, hacen que los espectros no deban
admitirse como unico elemento informante para el proyectista, sino que ademas debe
conocer también el terremoto de disefo. Esto tltimo incluye también informacion sobre
la actividad sismica de la region, el mecanismo de falla, el contenido de agua del terreno
y licuefaccion, efectos de sitio, efectos de topografia local, etc. (Barbat, Canet 1994),
(Clough, Penzien 1975).

En lo que respecta el concepto de ductilidad en estructuras con comportamiento
inelastico, su tratamiento sera presentado en el apartado 4.4.



Capitulo 3

Calculo de la respuesta
estructural

3.1 MODELOS ESTRUCTURALES TiPICOS UTILIZADOS EN EL
CALCULO DE EDIFICIOS —EDIFICIO DE CORTANTE

La determinacién de la respuesta sismica de una estructura requiere disponer de
una adecuada definicion tanto del movimiento del terreno como de las caracteristicas
estructurales. Obviamente, el sujeto de un andlisis sismico no es la propia estructura,
sino un modelo mecanico de la misma que, en este caso, es uno dindmico. La definicion
de tal modelo depende del tipo de estructura analizado y del grado de informacion que
se quiere tener sobre la respuesta de la estructura. Ademas, el anélisis pretende, por un
lado, proporcionar una descripcion realista de su comportamiento y por el otro, obtener
relaciones entre la accion y la respuesta, las cuales en conjunto constituyen el modelo
matematico del problema (Barbat y Canet 1994).

En el caso particular de los edificios, la modelizacion debe tener en cuenta que
su masa esta generalmente concentrada en unas zonas de la estructura facilmente
identificables. Por este motivo, los modelos dindmicos que suelen considerarse en este
caso son de masas concentradas, de facil aplicacion y que proporcionan resultados
suficientemente precisos. La masa total del edificio se concentra en puntos predefinidos
del mismo, los cuales se encuentran concretamente a nivel de los forjados, simulandose
de esta manera el efecto de las fuerzas de inercia reales que aparecen en la estructura
durante su vibracion. Se hace también la suposicion de que el resto de la estructura tiene
solamente rigidez (pilares), pero no masa si bien ésta es considerada como concentrada
tanto en el nivel superior como en el inferior, y su comportamiento se describe mediante
barras elasticas sin masa. Como consecuencia de estas simplificaciones, el nimero de
grados de libertad del modelo se reduce, tal como puede verse en el caso del portico
plano de la Figura 3.1(a) (Barbat y Canet 1994). Si ademés se hacen las
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simplificaciones de despreciar la deformacion por esfuerzo axil de los pilares y de
considerar que los forjados son perfectamente rigidos tanto a flexion como a axil, el
portico puede modelizarse mediante el sistema con masas concentradas de la Figura
3.1(b), denominado modelo de edificio de cortante.

‘ .
(@) (b)
‘ o
‘” W LR ATR IR R IR R AR KRR
PR R REF R R R R R R R NN\ SRR
DRI RN RN NI RAR NORIRININ,

Figura 3.1 Modelos dindmicos de masas concentradas para edificios. (a) edificio de
plantas rigidas y (b) su modelo dinamico de edificio de cortante

En la Figura 3.2(a) se esquematiza un portico tridimensional sometido a la
accion de un terremoto que actia segiin su plano de simetria. En la hipotesis de planta
flexible, la estructura tendria diez grados de libertad (Xl,xz,...,xlo)mientras que si se

supone que las plantas son rigidas, el nimero de grados de libertad queda reducido a
dos, siendo éstos los desplazamientos X, y X, de los pisos, tal como se observa en la

Figura 3.2(b). En el caso en que la direccion del terremoto no estd contenida en dicho
plano, es posible considerar en el modelo grados de libertad adicionales, a fin de incluir
en el andlisis la posibilidad de giro de los pisos en su propio plano, es decir, el
fenémeno de torsion global de la estructura. Este es el caso que se describe en la Figura
3.3, donde el modelo tridimensional de la Figura 3.3(a) puede sustituirse por el de la
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Figura 3.3(b), que considera la torsién de una forma simplificada, utilizando la hipdtesis
de plantas rigidas y de deformacion por axil nula en los pilares (Barbat y Canet 1994).

(a) (b)

Figura 3.2 Modelos dindmicos de masas concentradas para edificios. (a) portico
espacial modelizado como un sistema de 10 grados de libertad y (d) su modelo con
dos grados de libertad

Las simplificaciones que se realizan al modelizar una estructura tridimensional
como edificio de cortante pueden resumirse en lo siguiente:

» El edificio se considera sometido, por separado, a dos componentes horizontales
ortogonales de la aceleracion sismica. En consecuencia, se realizan dos calculos
diferentes, uno para cada componente de aceleracion, utilizando en cada uno de
ellos el modelo de edificio de cortante de la estructura correspondiente a la
direccion de la accion. Al final del proceso de célculo, los resultados obtenidos
para las dos direcciones se combinan, considerando para la aceleracion sismica
la direccion mas desfavorable. En todas las normativas se prevén reglas para la
mencionada combinacion de resultados, generalmente aplicando la regla la regla
del 30% que para los edificios regulares ha demostrado ser conservadora.

» En la modelizacion de los porticos que componen cada direccion se consideran
diafragmas rigidos en los pisos y se supone que la traslacion horizontal es el
unico grado de libertad por planta.

» La totalidad de la masa del edificio se concentra a nivel de las plantas las cuales
son infinitamente rigidas en su plano y se considera que el resto de la estructura
no tiene masa.
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» Las masas concentradas se conectan entre si mediante barras elasticas sin masa,
cuya rigidez es equivalente a la rigidez total de cada planta.

» La torsion se tendra en cuenta en el analisis de una manera desacoplada, después
de efectuar el andlisis dindmico para los grados de libertad de traslacion.

(@) (b)

Figura 3.3 (a) Modelo dinamico completo de un portico tridimensional con torsion.
(b) modelo simplificado del mismo poértico.

Todas estas son simplificaciones que implicitamente se hacen al realizar un
calculo dinamico de un edificio mediante el modelo de cortante, sin embargo, los
errores de calculo que suponen son razonables, hecho por el cual el modelo de edificio
de cortante es generalmente considerado por los calculistas de estructuras como
adecuado.

3.2 ECUACIONES DEL MOVIMIENTO PARA EDIFICIOS DE CORTANTE

Las expresiones matemadticas que gobiernan la respuesta dinamica de las
estructuras se conocen con el nombre de ecuaciones del movimiento. En el caso de los
edificios de cortante con comportamiento lineal, las ecuaciones del movimiento se
suelen expresar utilizando el principio de d'Alembert. En la figura 3.3 se ha
representado un esquema para la determinacion de las ecuaciones del movimiento
(Barbat 1982; Barbat 1984).

El modelo de la Figura 3.4(a) estd sometido a una aceleracion horizontal a(t) de origen
sismico. Aislando las masas m, e introduciendo todas las fuerzas correspondientes,
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incluidas las de inercia, resulta el esquema de la Figura 3.4(b). Expresando el equilibrio
dindmico de la masa m,, de acuerdo con el principio de D’Alembert, en un sistema de
referencia no inercial con el origen en la posicion inicial del edificio, se obtiene

—~+

F.(t)-F, (t)-F,(t)=0 (r=12,.,n) (3.1)

(@) (b)

ERRRERE

AN

A

Figura 3.4 Modelo de edificio de cortante. (a) Modelo sismico; (b) equilibrio de
fuerzas.

N

;//i
%

S
2

Donde F,(t),F,(t),F,(t) son las fuerzas de inercia, elasticas y de

> er s ar
amortiguamiento, respectivamente, correspondientes al grado de libertad r. Obviamente,
el modelo dindmico completo estd en equilibrio si lo estdn todas y cada una de sus
masas. Escribiendo una ecuacion de equilibrio del tipo (3.1) para cada una de las masas
y, expresando el conjunto de todas ellas en forma matricial, se tiene

F,(t)-F,(t)-F,(t)=0 (3.2)
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Los vectores de las fuerzas elasticas, F,(t) de inercia, F(t) y de

1

amortiguamiento, F, (t) , se definen mediante las siguientes expresiones matriciales:

)=-M[U(t)+{1}a(t)] 3.3)

En estas ecuaciones, U=[u,(t)...u (t)...u,(t)] es el vector de

desplazamientos respecto a la base del edificio de cortante y {1} es el vector de
colocacion de la aceleracion compuesto por elementos unidad. K es la matriz de rigidez
cuya componente genérica K,,, es la fuerza eléstica que se desarrolla en el grado de
libertad bloqueado r+1, cuando se impone un desplazamiento unitario u, =1, en el
grado de libertad r (para mayor explicacion ver la Figura 3.5)

Figura 3.5 Esquema representativo de la rigidez de un grado de libertad.

De esta manera se construye la columna r de dicha matriz. En el caso particular
del portico de cortante, la influencia del grado de libertad r solo afecta a los dos grados
adyacentes, es decir que la fuerza en los restantes grados de libertad F,,, =F,_, =0
(véase Barbat y Canet 1994). En este caso particular, se llega a la siguiente forma
explicita tri-diagonal:
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K +K, -K, 0
K, K,+K, —K, 0
0 K,  K,+K, -K,
K=| .. (3.4)
K.+K., -K. 0
0
. Kn—

En donde k, =12El, / hr’H3 es la rigidez cortante del grupo de pilares r, siendo

I, la suma de los momentos de inercia de los pilares situados entre las plantas ry r-1y
donde h,,_ es la altura de dichos pilares. En el apartado 3.3.4 se muestra la construccion

de esta matriz con mds detalle. La matriz de masa M es diagonal para modelos de
edificio de cortante, es decir que no existe interaccion entre las masas asociadas a dos
grados de libertad distintos del sistema.

Referente a la matriz de amortiguamiento C es oportuno hacer algunos
comentarios. La fuerza de amortiguamiento se produce principalmente por efecto de la
propia viscosidad del material. Existen otros fendomenos que también producen
disipacion -friccion en zonas de contacto, friccidon interna, etc.-, pero solo se puede
denominar fuerza de amortiguamiento a aquella que depende de la velocidad y en este
caso solo participan las fuerzas viscosas (ver apartado 4.4.1).

Habitualmente, en el calculo dinamico de estructuras se utiliza solamente un
amortiguamiento viscoso, proporcional a la velocidad, que esta basado en el modelo de
Kelvin-Voigt. Este es el caso contemplado en la ultima de las ecuaciones (3.3). Su
utilizacion se debe a la capacidad de describir, de una manera sencilla, el
amortiguamiento global de toda la estructura y poder tener solucion cerrada en la
ecuacion diferencial del movimiento. La definicion parte de la hipotesis simplificativa
de que existe un mecanismo de pérdida de energia homogéneo, que es externo a la
estructura (Wilson y Penzien 1972). En estas condiciones se obtiene una matriz de
amortiguamiento proporcional a la matriz de masa, a la matriz de rigidez o una
combinacion lineal de ambas, es decir:

C=oM+aK (3.5)

Siendo «;, y «, unos coeficientes a determinar. En este Ultimo caso al

amortiguamiento se le denomina de tipo Rayleigh. Este tipo de amortiguamiento puede
estar muy alejado de representar la realidad de una estructura, pero a cambio permite
dar una solucion cerrada de la ecuacion diferencial del movimiento.

Sustituyendo ahora las ecuaciones (3.3) en (3.2), se obtienen las siguientes
ecuaciones de movimiento para el modelo de edificio de cortante sometido a una
aceleracion en la base,
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MU (t)+CU(t)+KU(t)=-M{1}a(t) (3.6)
Las vibraciones libres amortiguadas en el modelo dindmico se expresan como
MU+CU+KU=0 (3.7)
Y, cuando se prescinde del amortiguamiento, resulta

MU+KU=0 (3.8)

Que es el sistema de ecuaciones que describe las vibraciones libres no
amortiguadas del modelo.

3.3 PORTICOS DE CORTANTE CON GRADOS DE LIBERTAD
ROTACIONAL: CASO GENERAL

El poértico de cortante admite una generalizacion al considerar la rotacion de
cada piso condensada en la fuerza que actia en la direccion del portico. En este apartado
se desarrollaré las expresiones que permite calcular los edificios teniendo en cuenta su
rotacion y traslacion, considerando porticos de cortante.

Se admite por hipotesis que los forjados son diafragmas infinitamente rigidos,
tanto en su propio plano asi como también a flexion. Esto permite reducir la estructura a
tres grados de libertad por piso, ver Figura 3.6(a).

3.3.1 Calculo del centro de masa y del centro de torsion del nivel |

Se supone un nivel j de la estructura de edificio, ver Figura 3.6(b). A
continuacion se calcula la posicion del centro de masa y el centro de rigidez o torsion,

Centro de masa: z k(m. )k .(yj )k (3.9)
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(@)

(b)

(c)

Figura 3.6 Estructura aporticada genérica, representativa de un edificio en tres
dimensiones y su simplificacion.
siendo (m j)k la masa de un elemento estructural pilar, viga, forjado, muro, etc.-
perteneciente al nivel j de la estructura, y l(x i )k,(y i )kJ las coordenadas del centro de

masa del elemento estructural k.
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or Z(K}/l ‘(Xj )i
Centro de rigidez: 3 (K . ). (yj )i (3.10)

il

T Sk)

CT

Yi

donde (K h )i y (K ! )i representan las rigideces del pilar i, nivel j, en las direcciones X e y
respectivamente.

3.3.2 Obtencion de la fuerza por traslacion y su correspondiente desplazamiento
en el nivel |

Se establece el equilibrio traslacional de fuerzas en la direccion y para todo el
nivel j a través de la siguiente ecuacion,

F=3(F)= Z(Kj‘y)i-(ujy)i (3.11)

1 1

Estableciendo una compatibilidad de desplazamientos en la traslacion del piso J,

(u / )i =u], resulta el desplazamiento de todo el piso en funcién de la fuerza,

F/ :ijZ(ij)i---jujy :W (3.12)
1 j i

Con este desplazamiento traslacional del piso j, de magnitud u] se obtiene la

+ esimo

fuerza (F ; )i que se desarrolla en el pilar i*™, nivel j*™, direcciony,

=5

(F) =(KY)u? =F)

i it j 3.13
YK} o

Siguiendo el mismo procedimiento, resulta la fuerza (F i )i en la direccion X,

X

(ij)i = (k; )i uj =F, i;(—xy (3.14)
1/



Porticos de cortante con grados de libertad rotacional 43

|
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/ 7/
X

Figura 3.7 Desplazamientos producidos en un pilar como consecuencia de la
rotacion de piso

3.3.3 Obtencion de la fuerza por rotacion y su correspondiente desplazamiento
en el nivel |

En este apartado se supone un nivel j de la estructura de edificio (ver Figura
3.6(c) y Figura 3.7), y se establece el equilibrio rotacional de fuerzas para todo el nivel j
a través de la siguiente ecuacion,

= _ JcT-cMm
M, =F;xd,
F.

JZI:( Jy;i.(xj)i—Z(ij)i.(yj)i
| S0, [0 20650 00) )

(3.15)

Sustituyendo en esta ecuacion los movimientos de los pilares en funcion de la
rotacion del piso (ver Figura 3.7), resulta

0[Sl ] e S T
N y ; (3.16)

RIS

1
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Obteniendose de aqui las fuerzas en los pilares en funcion del momento M, que en

adelante denominaremos momento del piso j.

(<), 0y, F e

N EAEAHID;

3.3.4 Obtencion de la matriz de rigidez para el piso |

La matriz de rigidez del portico de cortantes correspondiente a la estructura que
muestra la Figura 3.5 y particularmente la sub matriz del piso J, resulta a partir de las
expresiones de las fuerzas obtenidas en los sub apartados previos (ver Figura 3.8).

Figura 3.8 Relacion de rigideces y grados de libertad para el piso j del pértico de
cortantes que resulta de la estructura que muestra la figura 3.5
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e Ecuacion de equilibrio traslacional del piso j.
El equilibrio en el piso j, luego de imponer una traslacion del mismo en las

direcciones U y U] se escribe en funcion de la contribucion de las rigideces de los

pilares que vinculan el piso j con el j-1 y el j+1 (ver Figura 3.8). Es decir:

» Se denomina rigidez
(Kix,j)_( ) (ijw) (111) Z( ) Z(JHI) (;(11)

a la fuerza elastica que se desarrolla en la direccion X en el piso j cuando se
impone un desplazamiento unitario Uj =1en el propio piso j, mientras se impide

el movimiento de los restantes grados de libertad,
» Se denomina rigidez

(3, )= (7)) = (e )+ )= 20k ) = Do)+ ()

i i

a la fuerza elastica que se desarrolla en la direccion y en el piso j cuando se
impone un desplazamiento unitario U] =1len el propio piso j, mientras se impide

el movimiento de los restantes grados de libertad,
» Se denomina rigidez

(Kjle)E( ) (kJXJI) Z(Kjx_l)i:Z(kf“)

a la fuerza elastica que se desarrolla en la direccion x en el piso j cuando se
impone un desplazamiento unitario u?_l =1 en el piso j-1, mientras se impide el

movimiento de los restantes grados de libertad,
» Se denomina rigidez

K}5a)

a la fuerza elastica que se desarrolla en la direccion X en el piso j cuando se
impone un desplazamiento unitario uj,; =1 en el piso j+1, mientras se impide el

( j+1) (ijm) Z(KJXH):Z(kJXJH)

movimiento de los restantes grados de libertad,
» Se denomina rigidez

(K))= (0 ) =) =2 (k1) = 2 k),
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a la fuerza eléstica que se desarrolla en la direccion y en el piso j cuando se
impone un desplazamiento unitario U/, =1en el piso j+1, mientras se impide el

movimiento de los restantes grados de libertad.
Componiendo las rigideces previamente citadas, se escribe la siguiente ecuacion
de equilibrio para el piso |,

(ki) | (K55 (k35
| B0 20 ) i 00, | 206

F/ = {Z(kj{jﬂ )i +Z(kjy,j—1)i-ujy {Z::(kjy’jl)i}.u}’l {Zz“(kj{jl)i}.ujﬁl

(K55) (Klyl 1) (Kiy.j+1>

(3.18)

reescribiendo esta ecuacion a partir de asignar la siguiente notacion a los coeficientes de
rigidez, resulta

FiX:(KJX,J) (lell) (KXJH) i+

(3.19)
Fiy:(KJy,J) (KJle) (KJyJH) j+l

e Ecuacion de equilibrio rotacional del piso j.
El equilibrio en el piso j, luego de imponer una rotacion ;, se escribe en

funcién de la contribucion de las rigideces de los pilares que vinculan el piso j con el j-1
y el j+1 (ver Figura 3.8). Es decir:

(K73)

M, (K]0 <20 A, -

(<551)

2(kjy,j,l)i.(xj)i2+2(krj 1) (yj)i2 _QH_ (3.20)

i i
(K] 1)

2k () + 25y} ()0

reescribiendo esta ecuacion a partir de asignar la siguiente notacién a los coeficientes de
rigidez, resulta
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M =(KJ;)0,=(K] )00 = (K] 1) 6, (3.21)

Ordenando las ecuaciones (3.21) y (3.19) y describiéndolas en forma matricial,
se tiene,

F,=K.U (3.22)
siendo,
ij—l uJ'Xfl
ij—l ujyfl
M, 0.
Fr uj
F=| F/ U= uf
M, 0;
ij+1 uJ'X+1
ij+1 UJYH
M j+l ng
Lo L+ ]
X X x
K& 0 0 -Ki; 0 0 -Kiin 0 0
K=[.. 0 K}, 0 0 -Kj; 0 0 —Kim 0
0 0 4
0 0 -Kii 0 0 -Ki; 0 0 -Kiia

siendo F'y U'los vectores de fuerza y desplazamiento globales, correspondiente a toda

la estructura y K'la correspondiente matriz de rigidez global.
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3.3.5 Cailculo de la rigidez de cada pilar i del piso j.

La rigidez de cada pilar (elementos contenidos en la matriz de rigidez de la
ecuacion 3.22, resulta de la fuerza desarrollada para provocar un desplazamiento

unitario relativo (ujX

)y entre el piso j y j-1 (ver Figura 3.9),

Figura 3.9 Modelos dinamicos de masas concentradas para edificios. (a) edificio de
plantas rigidas y (b) su modelo dinamico de edificio de cortante
oM 12E(1, 1)( i) =
1

12E(17. )
Ty h_s j (klxl 1) = ( = l)l

(3.23)
12E(1?
ki, = Zl%i

Conocida esta simple rigidez, y sustituida en las ecuaciones del apartado 3.3.4,
se obtienen las rigideces al desplazamiento traslacional de cada piso en la direcciones X

ey,

(K3)

1zE(|y

(KX):(KJXJH) (K,XJI) Z(Kjx)izz h3JJ+1

INER!

) +12E(|Jyl 1) |

h3

Jsi-t

. L7 (329
()20~ -5 P )

L i,J-1
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Siguiendo un procedimiento andlogo, se obtiene la rigidez rotacional de cada
piso,

(K?,H)=Z % (Xf). +

i j.j-1

12E(|.y

o e SRR

j,i-1

12E I.X.+ - 12E I.X,.f )
(Kij)zzl h(? i 1). n h(? i 1). ](XJZ). (3.25)

i INES! B!

el ]

h’ h’

JJ+t J.J-1

3.4 FUERZA DE INERCIA TRASLACIONAL Y ROTACIONAL

En este apartado se obtendra la expresion detallada de la fuerza de inercia ¥ que
se desarrolla en el portico de cortantes (ver ecuacion 3.3) y principalmente la matriz de
masa M

F=M.U (3.26)

La fuerza de inercia producida por las aceleraciones traslacionales en el piso j,
resultan,

(3.27)

El momento torsor de piso M' debido a la fuerza de inercia producida por las
aceleraciones rotacionales en el piso j es

W= S(), (4, - 2 (F, ), o2

Sustituyendo en ésta tltima ecuacion las fuerzas de inercia por su magnitud,
queda,
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M :Z(mj)i(uiy)i(xj)i_Z(mj)i(ujx)a(yj)i (3.29)

(3.30)

=6 ), 5) (), X m) @) ) -

Escribiendo ahora las fuerzas de inercia en forma matricial se tiene la siguiente
expresion desacoplada para el piso j.

R M, 0 0 U
F,=Mii,=qF =] 0 M, 0 | u}’ (3.32)
M 0 0 M, |6

i i i

siendo M, =M, = Z:(mj )i y M = M . Lamatriz de masa para el resto de los pisos

] 1] J
i

resulta también diagonal y por lo tanto la matriz de masa global -para toda la estructura-
también es diagonal.

3.5 DESACOPLAMIENTO MODAL DE LAS ECUACIONES DEL
MOVIMIENTO

Las caracteristicas dindmicas de los modelos con varios grados de libertad se
definen analizando sus vibraciones libres no amortiguadas, que estan gobernadas por la
ecuacion (3.8). Dicha ecuacion debe cumplirse para soluciones particulares del tipo

U(t)=ge (3.33)

El vector ¢ contiene las amplitudes del desplazamiento y ® es la pulsacion.
Sustituyendo (3.33) en (3.8), se obtiene la siguiente ecuacion:

(K-o'M)p=0 (3.34)
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Este sistema de ecuaciones algebraicas lineales y homogéneas constituye un
problema de autovalores. Dicho sistema tiene soluciones ¢ distintas de la trivial, es
decir, el modelo vibra, solamente si el determinante de la matriz de coeficientes es igual
a cero

K -oM|=0 (3.35)

Si este determinante se desarrolla en su forma polindmica se obteniene la
correspondiente ecuacion caracteristica

o+, a0+ a0 +a, =0 (3.36)

En el caso de las estructuras, la matriz de rigidez K y la de masa M son reales y
simétricas. Ademas, K es definida positiva y M es semi-definida positiva como minimo.
En el caso en que M sea definida positiva, de la ecuacion caracteristica se obtienen n

soluciones positivas @’ y, en consecuencia, n valores de @, reales. Si la matriz M es
solamente semi-definida positiva, el nimero de soluciones finitas @’ es menor. Los n
autovalores @, son las frecuencias propias o pulsaciones del modelo estructural, que

pueden ordenarse en la diagonal principal de la matriz espectral Q.La frecuencia mas
baja @, se denomina frecuencia fundamental. Los periodos propios del modelo se

definen por

T=— i=12,...n (3:37)

en donde T, es el periodo fundamental. La forma de vibracion o autovector ¢, puede
obtenerse a partir de la ecuacion (3.34), expresando todos los términos de ¢, en funcién
de uno cualquiera de ellos, por ejemplo, ¢, . En este caso, se definen los autovectores
normalizados ¢ = ¢, /¢, ,i=1,2,3,...n, cuyo primer elemento es igual a la unidad. Otra

forma es normalizar los autovectores en funcion de la masa, a partir del uso de la
relacion

%
(PiT ¢ =M, (3.38)

lo que permite aplicar la siguiente formula de normalizacion respecto de la masa:

1

¢§=¢i.(|\/|i*)7, i=1,2,...n (3.39)
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Esta ecuacion asegura el cumplimiento de la condicion (¢)T Mg =1. Los

autovectores ¢, que pueden ordenarse en la matriz modal @, representan las formas del

sistema durante la vibracién en cada una de sus autofrecuencias. Por ello, los
autovectores reciben en el analisis estructural el nombre de formas naturales de
vibracion o formas modales. Un autovalor @ con su autovector correspondiente ¢

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

¢’ Mg =0 i#] (3.40)

Pueden introducirse condiciones de ortogonalidad semejantes respecto a la
matriz de masa My respecto a la de rigidez K por medio de las expresiones (Bathe
1982, Bathe, K.-J. Newmark y Rosenblueth 1971)

¢'Mg =0 i#] (3.41)

4'Kg=0 i#] (3.42)

¢éstas formas propias cumplen también la siguiente condicion de normalidad respecto a
la matriz de masa:

¢' Mg =M =0 (3.43)

(;zf )T Mg =1 (3.43b)

lo que permite escribir en forma compacta una condicion de ortonormalidad respecto a
. * T * . . . .
la matriz de masa: ((I) ) M® =1, donde I es la matriz identidad. Sin embargo,

aunque los vectores propios no fuese ortonormales, la condicion de ortogonalidad
respecto a la matriz de masa se cumple siempre. Dicha condicion puede expresar de la
siguiente manera:

(@) MO =M (3.44)

donde M* es diagonal. De igual forma, la condicion de ortogonalidad respecto a la
matriz de rigidez se puede escribir como

(@) K& =K' (3.45)
donde K" es una matriz diagonal cuyos términos no nulos valen K; =@ Kg . En el

caso de un amortiguamiento C de tipo proporcional, la matriz de amortiguamiento
también cumple la condicion de ortogonalidad respecto a la matriz modal
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(@) Co=C (3.46)

siendo C* una matriz diagonal. Considerando la definicién del amortiguamiento
proporcional de la ecuacion (3.5), la condicion de ortogonalidad (3.46) proporciona
C'=aM +a,K".

El problema de autovalores anteriormente mencionado se soluciona mediante
técnicas numéricas, como la técnica estandar de Jacobi (Bathe 1982; Barbat y Canet
1994). En muchos casos no es necesario calcular todos los autovalores y autovectores
del problema. De hecho, tal como se vera a continuacion, es posible obtener una buena
aproximacion a la solucion del problema dindmico utilizando solamente los autovalores
mas bajos de la estructura. Los autovalores superiores no solo tienen una influencia
pequenia en la solucién, sino que estdn distorsionados debido al proceso de
modelizacion de la estructura y a los errores propios al proceso numérico utilizado en su
calculo. Por este motivo, han sido propuestos diversos métodos que calculan solamente
los primeros autovalores y autovectores que se deseen (Bathe 1982).

Adoptado ya el método de autovalores y autovectores para la obtencion de los
modos propios de vibraciéon de la estructura, se introduce ahora el concepto de
separacion de variables. Este concepto permite tratar por separado la resolucion de las
ecuaciones en el campo temporal y espacial, expresando el campo de desplazamientos
como

U= Z;% (t) (3.47)
j=

donde el autovector @ describe la forma de vibrar de la estructura en el modo j y la

funcion del tiempo (t) su amplitud. A esta ultima variable se le denomina respuesta

generalizada o coordenada normal del grado de libertad j. Sustituyendo (3.47) en (3.6),
se obtiene

MY 4,7, ()+ 2 (0+K Dz, () =-M{1a(t) .0

ecuacion que, premultiplicada por la transpuesta de un autovector cualquiera,
proporciona

FMY 47, (0)+dCX b, (0 + KL dz, (6) =4 M {1a(t) @49)

Utilizando las condiciones de ortogonalidad de los autovectores (ecuaciones
3.36,3.37 y 3.38), resulta
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MY =4 Mg =M .50)
i
¢}TKan¢} =4 K¢ =K/ (3.50b)
j=1
y, si la matriz de amortiguamiento es ortogonal, se tiene también
qfczn:;bj =¢'Ch=C, (3.50c)
j=1

Las ecuaciones (3.50) permiten formular la ecuacion (3.49) como un sistema de
ecuaciones diferenciales desacopladas para cada modo de vibracion i y que tienen la
misma forma que la ecuacion del movimiento de un sistema con un solo grado de
libertad (ecuacion 2.4)

M2 (0)+C 4, (1)+ K 2 () =AM {1} a(t) @51

De esta manera, el sistema de ecuaciones (3.6) queda reducido a n ecuaciones
diferenciales independientes. La ecuacion (3.51) puede transformarse dividiendo todos

4 . * .y . . . . .
sus términos M, , obteniéndose un sistema de ecuaciones diferenciales en aceleraciones

desacopladas (ver la similitud con la ecuacion 2.4b de un sistema con un grado de
libertad).

4020z 0= L8 a0 --a--a () @52

donde se ha introducido el coeficiente Q,, denominado coeficiente de participacion
modal correspondiente al modo 7de vibracion, definido por

gmpy M
MG Sy g

Q= (3.53)

y que aporta la aceleracion a,, correspondiente a un sistema equivalente de un grado de

libertad. La ecuacion (3.52) puede resolverse utilizando cualquiera de los métodos
aplicables a sistemas con un solo grado de libertad dinamica (por ejemplo, la integral de
Duhamel, ecuaciones 2.2, 2.3).

Cuando las formas propias de vibracion son ortonormales (ortogonales y
normalizadas respecto a la masa tal como se muestra en la ecuacion 3.39), es decir,
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(¢)IT Mg =1, el coeficiente de participacion modal queda de la forma Q, :Z M.,

r=1

.Obsérvese que si se sustituye la masa M, por el peso G, en la ecuacion (3.53), dicha
ecuacion proporcionard el mismo valor Q, para el coeficiente de participacién modal.

A medida que aumenta el orden de las frecuencias, los errores que éstas
contienen son mayores, hecho ya puntualizado anteriormente. Al mismo tiempo, los
modos inferiores contienen menor energia elastica de deformacion, motivo por el cual
influyen en mayor medida en la respuesta de la estructura. Por todo ello, en el analisis se
incluye un nimero menor que N de modos propios de vibracion y, consecuentemente, la
ecuacion (3.47) y sus derivadas se suelen escribir de la siguiente forma:

O YACRICENWIACIICE w10 @54

Como consecuencia, el nimero g<n de ecuaciones del tipo (3.52) que es

necesario resolver es habitualmente mucho menor que el nimero n de modos de
vibracion del modelo.

Una de las formas de estudiar el comportamiento dinamico de una estructura
consiste en obtener la evolucidén en el tiempo de su respuesta. Para ello, una vez

obtenidas las respuestas generalizadas U, (t) solucionando ecuaciones del tipo (3.52),

¢éstas se sustituyen en (3.54) para obtener la historia de los desplazamientos U(t).

Después de haber determinado dichos desplazamientos, se efectiia el célculo de los
esfuerzos, que se realiza por procedimientos propios de un analisis estatico para cada
instante t del proceso dindmico. Realizar un andlisis de este tipo tiene dos
inconvenientes principales. En primer lugar, se necesita disponer de un acelerograma
del movimiento sismico a considerar en el célculo, y las normativas de disefio
especifican solamente espectros sismicos de respuesta. En segundo lugar, este
procedimiento de analisis proporciona un exceso de informacion acerca de la respuesta
de la estructura, y en el disefio de estructuras es, generalmente, suficiente utilizar la
respuesta maxima. Por todos estos motivos, el procedimiento que habitualmente se
utiliza en el calculo dinamico de edificios, utiliza la definicién de la accidon mediante
espectros sismicos de respuesta y proporciona como resultado del célculo unicamente la
respuesta maxima de la estructura. A continuacion se desarrollan las bases tedricas de
este procedimiento.

3.6 RESPUESTAS MAXIMAS MODALES UTILIZANDO ESPECTROS
SISMICOS DE RESPUESTA

3.6.1 Planteamiento del problema
Se considera que la accion sismica estd definida mediante el espectro de

respuesta en aceleraciones S,, correspondiente a un movimiento del terreno de
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aceleracion a(t). La ecuacion desacoplada (3.52), correspondiente al modo 7 de

vibracion, se rescribe a continuacion:
Xi (t)“‘z‘/ia)ij(i (t)+a)i2)(i (t):_Qia(t) (3.55)

Esta ecuacion es similar a la que describe el movimiento de un modelo con un
solo grado de libertad (ecuacion 2.4). Por este motivo, la respuesta generalizada maxima

en aceleraciones }; (t)mx , que se podria obtener solucionando numéricamente la
ecuacion (3.55), es igual a la ordenada espectral S, correspondiente al modo i (véase la
1

ecuacion 2.8) multiplicada por el coeficiente de participaciéon modal Q,
i}i (t)max = _Qi (Sa )i = (S_a )i (356)

En la ecuacion (3.56) se introdujo la notacion (S_a )i =Q(S,), para definir la

aceleracion espectral correspondiente al modo i. El desplazamiento generalizado
maximo en el modo i de vibracion se expresa teniendo en cuenta que (S_a )i =Q (S, )i,

siendo (Sd )i el espectro de respuesta en desplazamientos (ecuacion 2.8). En

consecuencia (ver ecuacion 2.12)

20, = Q= @57)

Se estudiaran a continuacidon una serie de parametros que caracterizan las respuestas
modales maximas de un edificio de cortante del tipo representado en la figura 3.4.
Dicho edificio tiene n grados de libertad (r es un grado de libertad corriente) y en su
analisis se incluiran, de acuerdo con las ecuaciones (3.54), g modos de vibracion. Las
mas importantes caracteristicas de respuesta que se analizaran son: las fuerzas sismicas
equivalentes modales en las F,;, los desplazamientos modales de dichas plantas u,; y el
cortante modal en la base V,. A éstas hay que afiadir otras caracteristicas que, en ciertos
casos, también pueden tener una influencia significativa en el disefio de los edificios:
los cortantes modales de piso V,; y el momento modal de vuelco M ;. Un concepto muy

importante, que permite determinar de una manera rigurosa el numero de modos de
vibracidn que se deben incluir en el analisis, es el de peso efectivo modal.
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Figura 3.10Modelos dinamicos de masas concentradas para edificios. (a) edificio de

plantas rigidas y (b) su modelo dinamico de edificio de cortante

Una vez determinadas las caracteristicas modales mencionadas, se calculan los

esfuerzos seccionales maximos modales mediante procedimientos de calculo estatico.
La evaluacion de los valores totales de la respuesta, necesarios para comprobar el
comportamiento sismico de la estructura, se debe hacer mediante procedimientos
estadisticos, aplicados directamente a los esfuerzos seccionales maximos modales.

3.6.2 Caracteristicas modales maximas

Desplazamientos modales maximos. Los desplazamientos modales maximos
segun todos los grados de libertad del modelo se pueden escribir en la forma
(ver apartado 3.6.2.2 de la NCSE-02)

(Ui) =82 (1), =4Q —5=1, ; ' (3.58)

En esta ecuacion, 7, =¢Q, es el vector de los coeficientes de participacion
modal correspondientes al modo i de vibracion y
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li
2i

(v, )max -

ri

L N Imax

es el vector de desplazamientos del grado de libertad r correspondiente al modo
.

Desplazamientos modales relativos entre pisos. Una caracteristica de la
respuesta estructural muy importante en el disefio es el desplazamiento relativo
entre dos pisos sucesivos, llamado también desviacion de piso. El valor modal
de dicha caracteristica viene dado por la ecuacién

Ari = uri - u(r—l)i (359)

siendo su valor maximo (A)

max

Cortantes modales de piso. La fuerza sismica equivalente F,

. » correspondiente

a un modo de vibracion i y a un piso r del modelo de la figura 3.5, se calcula
aplicando la segunda ley de Newton

I:ri = (uri )max M r (3-60)

donde (U, )max es el valor maximo de la aceleracion de respuesta al nivel r, en el
modo i de vibracién, y M, es la masa concentrada al nivel r. La aceleracion

maxima (L'Iri )max se escribe a partir de las ecuaciones (3.54) en la siguiente

forma:

(uri )max = ¢riui (t)max (361)

siendo ¢, la ordenada modal correspondiente al modo i de vibracion y al grado
de libertad r. La aceleracion generalizada méaxima %, (t)maX viene dada por la

ecuacion (3.56), con lo cual la fuerza sismica equivalente F, puede rescribirse
en la forma (ver ecuacion 2.11 para un grado de libertad)

(5.,

I:ri = ¢riQi|\/I r (Sa )i =1y g r (3-62)
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donde 7, =¢,Q,, P. es el peso correspondiente a la masa M, y g es la
aceleracion de la gravedad. Los coeficientes 7, se conocen como coeficientes

de forma, ya que dependen de las formas propias de vibracion de la estructura.
El cortante V,; en el modo iy en el piso r del edificio se calcula mediante

la ecuacién
n
V=Y F; (3.63)
De la misma manera, el cortante modal en la base del edificio, T, serd

Vi = Z Fa (3.64)
r=1

Esta misma ecuacion puede rescribirse como

Vi =Z¢riQi - I:)r (3'65)

donde ha sido utilizada la ecuacion (3.62).

o Peso efectivo modal. El peso efectivo modal W, se define a partir de la

siguiente ecuacion (Paz 1994; Barbat y Hurtado 1996):

S, )
V:W(a) (3.66)

que relaciona el cortante modal en la base con la aceleracion maxima de
respuesta reducida por la aceleracion de la gravedad. Comparando la ecuacion
(3.66) con la ecuacion (3.65) se deduce la expresion del peso efectivo modal

n

Wi = Qiz¢ri Pr (3.67)

r=1

Expresando el coeficiente Q, proporcionado por la ecuacion (3.53) en la
siguiente forma:
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Q =L (3.68)

{::E: Fﬁgéri}
W=t J (3.69)

Se puede demostrar analiticamente (Clough y Penzien 1993) que la suma sobre
todos los modos de vibracion de los pesos efectivos modales W, es igual al peso

total de la estructura, es decir

Zn:Wi = Zn: P (3.70)
i=1 r=1

Demostracion de la expresion del peso efectivo modal.
Se parte de la ecuacion

{1} =@y (3.71)
que expresa el vector {1} en coordenadas modales. El vector 3 que cumple la
condicién (3.71) contiene como elementos amplitudes modales y puede

calcularse invirtiendo la matriz ® que no es singular. Dicho vector puede
obtenerse también premultiplicando los dos miembros de la ecuacion (3.71) por

#"M, lo que permite escribir
@"M {1} = ¢" MDy (3.72)
El miembro derecho de esta ecuacion puede desarrollarse de la siguiente forma:
AMOY=¢'M® 7+ MD 7 +...+ ¢ M® z, +...+ ' M® 7, (3.73)

Todos los términos del miembro derecho de la ecuacion (3.73), excepto el
correspondiente a ¢ son iguales a cero debido a la propiedad de ortogonalidad

(3.45), con lo cual se obtiene



Respuestas maximas modales utilizando espectros sismicos de respuesta 61

@ M®y =My, (3.74)

donde ha sido utilizanda de nuevo la misma condicién de orotogonalidad. En
consecuencia, la ecuacion (3.72) puede reescribirse como

d'M {1} =M, y, (3.75)
de donde se expresan las amplitudes modales de la siguiente manera

S _gm

M; 4TMg

Xi (3.76)

Utilizando ahora la ecuacion (3.53) en la forma (3.68), la ecuacion anterior se
reescribe como

2= (3.77)

y el vector {1} en la ecuacion (3.71) tendra la siguiente expresion:

z Pr¢ ri
r=1

{I} =0 (3.78)
%
r=1
El peso total de la estructura puede calcularse como
2P =g[iM {1} (3.79)
r=1

donde g es la aceleracion de la gravedad. Sustituyendo ahora el vector {1}
proporcionado por la ecuacion (3.78) en (3.79), se obtiene:

n

n n n n Z Pr¢ ri
Zpr :|:Z I:)r¢r]Z:F)r¢r2 Z Pr¢rn:| r?— (3.80)
r=1 r=1 r=1 r=1 z Pr¢r2|

r=1
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Esta ecuacion puede reescribirse en la siguiente forma

o i[w"} _$w o

r=1 i=1 z P ¢” i=1

con lo cual se ha obtenido la misma ecuacion (3.70) que debia demostrarse.

Esta ecuacion es muy util en el momento de determinar el nimero de
modos de vibracion que tienen una influencia significativa en la respuesta
estructural. Una condicidn satisfactoria que se utiliza habitualmente es

q
DWW, >0 9ZP (3.82)
i=1

r=1

Dicha condicién permite incluir en el andlisis el nimero q de modos de
vibracion necesario para que la suma de su correspondiente peso efectivo sea al
menos un 90% del peso real total de la estructura.

Fuerzas sismicas modales. Las fuerzas sismicas equivalentes modales F,
pueden definirse, para cada piso I, como el producto del cortante modal en la
base, V, por un coeficiente sismico &,

Fi =4S4V, (3.83)

Dicho coeficiente corresponde al modo i de vibracion y al piso r y puede
expresarse mediante la ecuacion

I:)¢I’I

SiTE Z Py (3.84)

obtenida a partir de la definicion de las fuerzas sismicas equivalentes modales —
ecuacion (3.62)- y de los cortantes modales en la base -ecuacion (3.64)-.
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Figura 3.11Fuerzas sismicas modales y momento modal de vuelco.

Momento de vuelco modal. El momento de vuelco modal M; correspondiente

al nivel r de un edificio de cortante se calcula como la suma de los momentos de

las fuerzas sismicas F,; aplicadas en los pisos I, r+1,...,n

My = Zn: Fii(hi _hr) (3.85)

j=r+l1

En esta ecuacion, h; es la altura a la cual se encuentra un piso cualquiera j, tal

como puede verse en la figura 3.5. Para r=0, la ecuacion (3.85) proporciona el
momento de vuelco modal en la base del edificio.

3.6.3 Esfuerzos seccionales modales

Una vez obtenidas todas las caracteristicas modales necesarias, se procede al
calculo de los esfuerzos seccionales, para los q modos de vibracion que se quieran
incluir en el andlisis, mediante procedimientos estandar de la estatica de estructuras.

El maximo de los esfuerzos modales en cada grado de libertad no se produce en
el mismo instante de tiempo, tal como seria necesario para poder aplicar las ecuaciones
(3.54). En consecuencia, cualquiera de las respuestas maximas totales de la estructura
que cumplan con los requisitos preestablecidos de acuerdo con el criterio del peso
efectivo, o bien de acuerdo con lo prescrito en el cddigo de disefio aplicado.
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3.7 CALCULO DE LA RESPUESTA MAXIMA TOTAL

Una primera forma de aproximar la respuesta maxima total de una estructura es
considerando la suma de los valores absolutos de las contribuciones modales méaximas.
Sin embargo, el valor que se obtiene de esta manera es un imite superior de la respuesta
maxima total, que superard en mucho la respuesta maxima real.

Otro procedimiento, que habitualmente conduce a resultados correctos si las
frecuencias propias de la estructura analizada estan bien separadas, evalta la respuesta
maxima total como la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de las respuestas
modales -Square Root of Sum of Squares: SRSS- (Newmark y Rosenblueth 1971). Si se
incluyen en el calculo g modos de vibracidn, una respuesta maxima cualquiera S de la
estructura (esfuerzo seccional, desplazamiento, etc.), se calcula de acuerdo al
procedimiento SRSS mediante la siguiente ecuacion:

S = ,,Zi:‘( S, )i (3.86)

Cuando la estructura tiene frecuencias propias con valores cercanos -es decir, la
diferencia entre dos frecuencias consecutivas es menor que el 10% de la mas bajas de
las dos-, el método SRSS puede subestimar o sobreestimar en mucho la respuesta total.
Errores importantes se producen, asimismo, si el andlisis que se lleva a cabo es
tridimensional y el efecto de la torsion es significativo. Por este motivo, ha sido
propuesto por Der Kiureghian (1980) y Wilson et al. (1981) otro procedimiento,
denominado Complete Quadratic Combination (CQC), que tiene sus fundamentos en la
teoria de las vibraciones aleatorias y que proporciona mejores resultados que el SRSS.
El método CQC calcula la respuesta maxima total de la estructura mediante la siguiente
ecuacion:

max = (3.87)
El término modal p; se aproxima por (ver normativa NCSE-02)
! 3
8(v, )A (vi+m, )7’4
Py = (3.88)

(1—7/2)2 +4vivj (1—7/2)+4(vi2 +Vj2)}/2
donde y =, / o; es la relacion entre las frecuencias propias de los modos i, J; v, y v,

son las fracciones del amortiguamiento critico correspondientes a los modos de
vibracion i, j.
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En el caso particular en el cual la fraccion del amortiguamiento critico es constante y
y =1, la ecuacion (3.87) proporciona p; =1. Puede observarse que si las frecuencias

estan separadas, los terminos cruzados son despreciables y el método CQC proporciona
resultados muy parecidos al método SRSS.






Capitulo 4

Aplicacion practica de la teoria
del analisis modal en las
normativas de calculo
sismorresistente

En el presente capitulo se presenta un desarrollo general sobre la relacion
existente entre la teoria del andlisis modal y la manera en que esta teoria estd
incorporada en las normativas de disefio sismorresistente. Ademas de éste tratamiento
general del tema, se hace también una particularizacion al caso de la normativa espafiola
NCSE-02. Dicha particularizacion incluye referencias puntuales a cada aspecto de
calculo contenido en la normativa.

4.1 ASPECTOS GENERALES

Todas las normativas de disefio sismorresistente vigentes en los distintos paises
del mundo tienen su ambito de aplicacion claramente definido y éste se extiende
concretamente al campo de las estructuras de edificacion. Sin embargo, a algunas de las
normativas se les da una cierta apariencia de “generalidad”, lo que a veces produce
cierta confusion entre los ingenieros y arquitectos que las deben aplicar en el disefio. La
mencionada apariencia, que se debe solamente a la falta de claridad, puede producir la
impresion de que las normativas son de obligatoria aplicacion en el pais para cualquier
tipo de estructura. En realidad, dichas normativas son generales solamente en lo
referente a la definicion de la peligrosidad sismica en el pais, es decir, al célculo de la
intensidad o aceleracion maxima del terreno en cualquier sitio. Sin embargo, en cada
pais existen normas especificas para el calculo y disefio de estructuras no edilicias.
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En los calculos dindmicos previstos en todas las normativas de disefio
sismorresistente de edificios se utiliza el modelo simplificado de edificio de cortante,
similar al descrito en el apartado 3.1. Dicho modelo es aplicable a la mayoria de los
edificios mas utilizados en la préctica y, a pesar de las simplificaciones que contienen,
proporcionan resultados con una precision satisfactoria. Estas simplificaciones estan
detalladamente indicadas en el apartado 3.1, y todas las normativas las admiten
implicitamente al fundamentar los calculos en un modelo de edificio de cortante. Sin
embargo, las diferentes normativas afiaden requisitos especificos de aplicacion, que
vienen impuestos por los métodos simplificados de calculo que proponen.

El procedimiento habitual de calculo dindmico de estructuras prescrito en todas
las normativas de disefio sismorresistente del mundo, utiliza la definicion de la accion
mediante espectros sismicos de respuesta y proporciona como resultado del calculo
unicamente la respuesta maxima de la estructura (ver apartado 2.2.3). Sin embargo, es
interesante recordar que en algunas normativas se deja abierta la posibilidad de definir
la accion mediante acelerogramas reales o artificiales representativos de una zona, que
se deben escalar en amplitudes y frecuencias de forma que sean compatibles con los
espectros sismicos de respuesta estipulados en la misma normativa (NCSE 2002; ES).
Una definicion de este tipo seria util en un célculo no lineal de las estructuras. Pero
dichas normativas no proporcionan ningun procedimiento numérico de definicion de los
mencionados acelerogramas, dejando al usuario la libre eleccion de algiin acelerograma
o grupo de acelerogramas.

4.2 ESPECTROS SISMICOS DE RESPUESTA

En la mayoria de las normativas de calculo sismico del mundo se formula una
unica funcioén genérica para la curva de amplificacion de las aceleraciones (denominada

a (Z) en la ecuacion 5.10; ver también la normativa NCSE 02), valida para una region

sismica entera en la que la norma define la accion (véase la figura 5.1). Esta funcién de
amplificacion genérica, una vez multiplicada por la maxima aceleracion sismica del
terreno (denominada a, en la ecuacion 5.9; ver también normativa NCSE 02),

proporciona la méxima aceleracion de respuesta de un modelo con un solo grado de
libertad como funcioén del periodo propio de dicho modelo, es decir, un espectro de
respuesta en aceleraciones. Los espectros de respuesta genéricos que se obtienen de esta
forma se ajustan luego a las diferentes sub-zonas de la region mediante su
multiplicacion por diferentes coeficientes, generalmente empiricos y en algunos casos
de forma probabilistica, tal como ocurre con el factor de importancia de la edificacion,
que caracterizan dicha sub-zona a partir de criterios tales como sismicidad, peligrosidad
sismica, importancia socio-econdémica, geologia, etc. (Barbat et al. 1996). Todos estos
aspectos estdn incorporados en la normativa espafola dentro del coeficiente de
importancia p (véase Tabla 5.1). En la Figura 4.1 puede verse el aspecto que suelen
tener los espectros sismicos de respuesta en las normativas de disefio (una escala de éste
espectro puede verse en la figura 5.2).
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g

Figura 4.1 Forma tipica de los espectros sismicos de respuesta en las normativas

sismorresistentes.

Utilizando otros coeficientes, los espectros se ajustan también a las

caracteristicas de la estructura que se disefia, considerando como criterios: tipologia,
rigidez, ductilidad, caracteristicas de los materiales, tipo de cimentacion, condiciones
locales de suelo, caracteristicas de amortiguamiento, importancia en los instantes
posteriores a los terremotos, etc. (véase las ecuaciones 5.9 a 5.11). Una vez definido un
espectro de disefio de esta manera, las normativas estipulan el célculo de las fuerzas
sismicas modales equivalentes a utilizar para determinar la respuesta estructural total
(véase apartado 5.1).

4.3 ASPECTOS DE CALCULO DE LAS FUERZAS SISMICAS

El proceso de célculo previsto en las normativas de disefio sismorresistente se

desarrolla en las siguientes etapas:

1)

2)

3)

4)

Célculo de los periodos propios de la estructura y de las formas modales
correspondientes. En muchas normas, para los edificios de cortante se incluyen
formulas empiricas que proporcionan, de manera simplificada, dichas
caracteristicas dindmicas. En general se correlaciona el periodo fundamental con
la altura de al edificacion y la forma modal con el aspecto de la forma
correspondiente al primer modo.

Se utiliza el espectro de respuesta proporcionado por la norma para determinar
las ordenadas espectrales correspondientes a cada modo de vibracion incluido en
el analisis.

Se calculan las fuerzas sismicas equivalentes de cada modo de vibracion,
multiplicando las ordenadas espectrales por la masa y por el coeficiente de
participacion modal.

Se efectia un calculo estatico de la estructura sometida a la accion de estas
fuerzas sismicas modales equivalentes. Se obtienen, de esta manera, valores
maximos de los esfuerzos en la estructura en cada modo de vibracion.



5) Los esfuerzos totales se calculan efectuando la superposicion modal mediante
cualquiera de los procedimientos estadisticos expuestos en el capitulo 3.

Los primeros tres pasos de este procedimiento tienen caracter dindmico,
mientras que el cuarto es estatico. Por este motivo, a este tipo de analisis se le llama
seudo-dindmico.

Considérese una estructura con n grados de libertad, en cuyo analisis se incluye
un nimero g <n de {modos de vibracién}. Una de las posibilidades es definir las

fuerzas sismicas equivalentes F, correspondientes al modo i de vibracion y al grado de

libertad 7 (en los porticos de cortante » se identifica con el nimero de pisos en estudio)
mediante la ecuacion (3.38), en la cual estan expresadas en funcion del peso P. de la

masa concentrada al nivel 7 de la estructura. Otra posibilidad de expresar dichas fuerzas
sismicas es la contemplada por la ecuacion (3.59), en la cual las fuerzas F, se formulan

como funcioén del cortante modal en la base V.

La primera de las dos formulaciones es la que mas se utiliza en practicamente
todas las normativas de calculo sismico. En éstas, las fuerzas sismicas equivalentes se
expresan como (véase la ecuacion 5.13)

F,=s,F, (4.1)

donde s, es el coeficiente sismico correspondiente al grado de libertad r y al modo i de

vibracion. Comparando la ecuacion (4.1) con la (3.38), se puede deducir la expresion
tedrica del coeficiente sismico

(Sa )[

Sri :—nri (42)
g

Una manera alternativa de expresar las fuerzas sismicas equivalentes, y que esta
prevista en algunas normativas (ver también la ecuaciéon 5.13), es

F,.=cPn, (4.3)

donde s, es el coeficiente sismico para un oscilador de un grado de libertad,

-esimo

identificado en este caso con el modo de vibrar i (ver ecuaciones 2.9 y 5.15). De
esta forma, se introduce la siguiente relacion entre el coeficiente sismico ¢, del modo i

y su particular magnitud s, asignado al piso "7" del mismo modo 7,

c. = ' (4.4)
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Si el coeficiente sismico ¢, fuese formulado en las normativas de acuerdo con la
teoria desarrollada en el Apartado 2.2.3, tendria una expresion del tipo

a,

G =a— (4.5)
g

Siendo ¢, el coeficiente de amplificacion dindmica (Barbat et al. 1994), o

también denominado en la normativa NCSE-02 ordenada espectral afectada del riesgo
zonal y a, es el coeficiente de intensidad sismica de la zona, definido como la relacion

entre la aceleracion maxima del terreno ‘a (z‘)‘max (ver apartado 5.2).

a, z‘a(t) - (4.6)
Comparando (4.5) con (4.4) se observa que
(S,), =aa, @.7)

lo que significa que el producto «,a, describe el espectro sismico de disefio definido

por la normativa (ver ecuacion 5.15).

Sin embargo, en el calculo de las fuerzas sismicas equivalentes estipuladas en las
distintas normativas de disefio del mundo, los coeficientes sismicos se formulan
mediante ecuaciones que incluyen, ademas de éstos, otros parametros, que describen, de
una manera simplificada, ciertas caracteristicas de la sub-zona sismica y de la estructura
que no han sido incluidos en la teoria. Dichas caracteristicas son de gran importancia en
describir el comportamiento sismico real de los edificios, pues tienen como objetivo el
de eliminar las limitaciones en los calculo dinamicos tedricos, tanto en lo referente a la
definicion de la accion mediante espectros sismicos de respuesta, como en lo que
respecta al modelo simplificado de edificio de cortante. Entre los coeficientes que no
aparecen en la mencionada teoria, pero que estan incorporados en las normativas de
calculo sismico de diferentes paises del mundo, pueden citarse los siguientes:

» Coeficiente de ductilidad i de la estructura (véase la Tabla 5.4).

» Coeficiente C que considera el efecto del tipo de cimentacion y de suelo, es
decir, de la interaccion suelo-estructura (véase la tabla 5.3).

» Coeficiente p que considera la importancia que puede tener una estructura en los
instantes posteriores a un terremoto fuerte, en la mitigacion de los efectos del
terremoto. A este coeficiente se hace referencia de manera implicita en los
apartados 1.2.2 y 1.2.3 de la normativa NCSE-02, y directamente a partir del
coeficiente p que se presenta en el apartado 2.2.
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En el caso particular de la NCSE-02 todos estos aspectos estan incluidos en el
calculo de (Sa )I,. Teniendo en cuenta estas observaciones, la ecuacion (4.4) se puede

completar, obteniéndose la siguiente formula genérica de calculo del coeficiente
sismico:

G = %ﬂl [,OC] (4.8)

donde S, es el cociente v/u que engloba la reduccion de la respuesta elastica debida al

amortiguamiento y la ductilidad.
Este mismo coeficiente puede verse en la normativa NCSE-02 en la forma
correspondiente a la ecuacion (5.15), solo que p y C estan incorporados dentro de a, .

Cada normativa sismica incorpora de forma distinta todos o algunos de los anteriores
coeficientes, dando lugar sus propias expresiones de calculo del coeficiente sismico. De
entre todos los coeficientes mencionados debe destacarse al que incluye en el célculo el
efecto de la ductilidad, por el hecho de que, al describir fendémenos de no linealidad del
material, esta directamente relacionado con el dafio que sufren las estructuras durante la
accion sismica. Sobre este efecto se profundiza en el apartado 4.4.2.

uﬁ(u

Figura 4.2 Efecto P-A.

Sin embargo, existen otros problemas del célculo dindmico de los edificios, que
no pueden solucionarse modificando el coeficiente sismico de la formula (4.8) mediante
incorporaciéon de nuevos parametros. Un primer problema es el de las grande
deformaciones que puede sufrir una estructura bajo las acciones sismicas, es decir el de
la no linealidad geométrica. Un planteamiento simplificado de este problema, que
admite la hipotesis de que las tensiones y deformaciones coinciden en la configuracion
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inicial y deformada de la estructura, se conoce como analisis de segundo orden. En el
analisis sismico de edificios, dicho problema recibe, habitualmente, el nombre de efecto
P-A (véase para detalles sobre este tema el apartado jError! No se encuentra el origen
de la referencia., el capitulo 7 y también el apartado 3.8 de la normativa NCSE-02).

El segundo problema es el de la forsion global que sufren los edificios durante la
accion de los terremotos. Un calculo dindmico que contemple el fendmeno de torsion
requiere utilizar grados de libertad de giro en el plano de los pisos, y dichos grados de
libertad no se consideran en un modelo estructural de edificio de cortante. Por este
motivo, en el caso de este tipo de modelos, es posible incluir en el andlisis el efecto de
la torsion solamente de una manera desacoplada. Esto quiere decir que deben calcularse
primeramente los esfuerzos seccionales debidos a las fuerzas sismicas equivalentes
correspondientes a los grados de libertad de traslacion, y sumarlas luego con los
esfuerzos seccionales debidos a la torsion. Este procedimiento desacoplado se conoce en
algunas normas como método de la torsidon estatica equivalente y es prescrito para
aquellos edificios que satisfacen ciertos criterios de regularidad en planta.

Para aquellos casos en los que la irregularidad induce grandes excentricidades, el
efecto de la torsion queda considerado al exigirse la aplicacion del analisis modal con
tres grados de libertad por planta (dos traslaciones y una rotacion)

A continuacién se hardn unos breves comentarios referentes a estos tres
importantes aspectos: ductilidad, efecto P-A y torsion estructural.

4.4 ESPECTROS DE RESPUESTA INELASTICOS

La energia inducida por los terremotos en estructuras se disipa en parte por el efecto del
amortiguamiento y en parte por el efecto de las deformaciones no elésticas en los
elementos estructurales (incursiéon en comportamiento plastico). Las estructuras bien
disefnadas y construidas deben ser capaces de absorber y disipar la energia, sufriendo un
dafio minimo durante terremotos moderados y dafios limitados durante terremotos
fuertes. La simulacion numérica del proceso de deterioro de las estructuras durante la
accion sismica es complicada y costosa requiriendo procedimientos sofisticados de
calculo no lineal. A pesar de sus numerosas ventajas, los espectros de respuesta, en la
forma en la cual han sido definidos, tienen la gran limitacion de que pueden aplicarse
solo al analisis de estructuras lineales elésticas. Es de gran utilidad extender el concepto
de espectro de respuesta a sistemas no lineales, especialmente para su uso en el analisis
de estructuras menos complejas como, por ejemplo, los edificios de cortante.

4.4.1 No linealidad en el comportamiento estructural

El desarrollo que se ha realizado en el apartado 2.2, s6lo se refiere a un oscilador
con un grado de libertad y con comportamiento eldstico lineal. Existen muchos casos
estructurales donde no se cumple esta hipdtesis basica. En estos casos la forma de
obtener la respuesta para un oscilador no lineal es bastante distinta y méds complicada
que, en el caso de los osciladores lineales. No es posible utilizar la integral de Duhamel
por que esta implica superposicion de respuestas que, para osciladores con
comportamiento no-lineal, no se puede realizar. Solo es posible obtener la respuesta
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mediante la resolucion numérica de la ecuacion diferencial del movimiento (métodos de
integracion paso a paso, explicitos o implicitos) y, a partir de alli, obtener los méximos.
No obstante, en este apartado se consideran las posibles no linealidades que se presentan
en una estructura y se estudia la manera en la cual pueden reflejarse en los espectros de
respuesta de una forma simplificada.

En la ecuacion del movimiento (2.1), se pueden tener no linealidades en los tres
términos de fuerza. Pero es conveniente obviar la no linealidad en el término de masa,

puesto que esta se mantiene constante en la vida de una estructura m(t):cte. En

cambio si se debe considerar la no linealidad por amortiguamiento que, por tratarse de
un fendmeno viscoso, el coeficiente de amortiguamiento depende de la velocidad y no

es constante s(x)#cte (Barbat et al. 1993) (Luccioni et al. 1995). Este tipo de no

linealidad no es posible contemplarla dentro de los espectros de respuesta dado que
como ya se indico, estos poseen unicamente las respuestas maximas de osciladores con

diferentes frecuencias naturales. La no linealidad en la rigidez k(x) # cte, se puede

producir por dos motivos: uno por que se presentan grandes deformaciones, es decir una
relacion no lineal entre el campo de desplazamientos y el de deformaciones ¢ = f (x); y

otro por la no linealidad constitutiva o del material propiamente dicho o =F (g) €,

que se debe a fenomenos de plasticidad, degradacion (dafio), fractura, etc. Esta no
linealidad en la rigidez es la que se puede representar dentro de un espectro de
respuesta de manera simplificada, y luego obtener una respuesta estructural corregida,
como si se tratase de una estructura eléstica equivalente (Hanganu et al. 1994) (Oller et
al. 1992).

4.4.2 Fenomeno de ductilidad — conceptos basicos

Todos los fenémenos de no linealidad en la rigidez, podrian incluirse de una
manera simplificada, dentro de un concepto que en la ingenieria sismica se conoce
como ductilidad estructural. Es decir, se puede admitir que el comportamiento no-lineal
que se manifiesta en un oscilador (ver la Figura 4.3), se produce por la accién conjunta
de fendmenos plasticos, de degradacion de rigidez, de microfisuras, etc. (Hanganu et al.
1994, Oller et al.} 1992). Por otro lado se puede observar que estos fendomenos
producen grandes incrementos en los desplazamientos A, con incrementos pequefios,

nulos o negativos en las fuerzas AF y una disipacion energética no recuperable. Por el
momento se dird que la ductilidad estructural esta relacionada con la capacidad de
disipacion energética que tiene una estructura sometida a carga cuasi-estatica, y que no
tiene ninguna relacion con la disipacion producida por el amortiguamiento que so6lo
depende de la velocidad. La disipacion de energia independiente del tiempo (cuasi-
estatica), conduce a que la fuerza real que actua sobre la estructura sea inferior a la
que corresponde al caso elastico, tal como puede verse en la Figura 4.3. De aqui surge
el coeficiente de reduccion por ductilidad Ru (Newmark y Rosenblueth 1971) y cuya
expresion es:
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_F
Fi}’l

Ru (4.9)
donde F representa la fuerza actuante en una estructura cuyo comportamiento es

idealmente elastico y F” la correspondiente a la estructura real, cuyo comportamiento
es inelastico.
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Figura 4.3 Respuesta no lineal de un oscilador para determinar el coeficiente Rp.
Newmark establece tres tipos distintos de coeficientes de reduccion segiin la
parte del espectro en que se encuentre el periodo fundamental del oscilador (ver la
Figura 4.4), cuya justificacion es la siguiente:

» Para periodos bajos T en la zona de aceleracion constante (frecuencia alta -
Figura 4.4 -), propone que tanto en la estructura ideal elastica como en la real
inelastica, deba mantenerse constante la fuerza aplicada, por lo tanto no hay
reduccion de las mismas:

F mS

S =8" = Ru=—-= =1
« =9 H=Zm s (4.10.a)

» Para periodos intermedios T en la zona de velocidad constante, propone
mantener constante la energia tanto en la estructura ideal eldstica como en la real
inelastica:
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Area (oab) = Area (ocde)

lFu _ lFinuin iyl (uult _uin)
2 2

1w F" Fm[ﬂF_’"_EJ
2 k kK k
an) )

F .S
Ru=—=2u-1=8"=—2_
M= NI = S =

1 F
P (4.10.b)

donde u representa la relacion que hay entre el desplazamiento ltimo y aquel
correspondiente al umbral ineldstico inicial, y frecuentemente se le conoce como
ductilidad de desplazamiento z = u"" [u™ .

Figura 4.4 Diagrama espectral de disefio para una aceleracion maxima del terreno
de 1.0 g sin amortiguamiento.

» Para periodos altos T en la zona de desplazamiento constante (frecuencia baja -

Figura 4.4-),

propone mantener constante la proporcionalidad entre

desplazamientos y fuerzas tanto en la estructura ideal elastica como en la real

inelastica:
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F u”lt mSa in Sa
= M =>Ru=mSm =u =8 = B (4.10.c)

Ry

Esta ultima forma de definir la ductilidad es la adoptada por las normativas
NCSE-02 (ver la Tabla 5.4, la ecuacion 5.10b y la ecuacion 5.15). La reduccion del
espectro elastico mediante factores que son funcion de la ductilidad de desplazamiento y
del periodo estructural simplifica un problema que de acuerdo con lo expuesto
anteriormente es mas complejo, sin embargo la adopcion de estos valores en la mayoria
de las normas vigentes ha redundado en el disefio de edificios que han tenido un
comportamiento satisfactorio ante sismos fuertes (Witthaker, 2003).

Aunque no existe una completa justificacion de la aplicacion de los espectros de
respuesta no lineales al calculo de la respuesta méxima de sistemas con varios grados de
libertad (Lin y Mahin 1985), practicamente todas las normativas sismicas del mundo
admiten su utilizacion en el disefio de edificios.

4.5 EL EFECTO P-A.

El efecto P-A se refiere al momento adicional producido por las acciones
verticales con los desplazamientos laterales de las columnas, en edificios sometidos a
fuerzas laterales. En la Figura 4.5 puede verse una columna sometida a una fuerza axil
P, a un cortante V y a momentos flectores M, y M, en sus extremos.

Figura 4.5 Columna deformada con efecto P-A (Paz,1994).

Bajo las mencionadas acciones, la columna sufre un desplazamiento lateral
relativo Aentre sus extremos A y B. El momento adicional, de segundo orden, que se
produce en estas condiciones es M* = PA, al que le corresponde un esfuerzo cortante
adicional V** = PA/L, siendo L=h,—h,, donde h, y h, son las alturas de los
extremos A y B de la columna, respectivamente. Evidentemente, la consideracion del

efecto P-A de esta manera simplificada no tiene en cuenta el hecho de que el
desplazamiento lateral A de la columna sufre un nuevo incremento debido al efecto del
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momento de segundo orden y que, en consecuencia, dicho incremento de A también

produce un incremento M ™ adicional del momento. Si se considera un edificio de
cortante con n niveles, el desplazamiento lateral total en un piso cualquiera r de dicho

edificio, denominado (Ar)mml, que incluye de manera completa el efecto P-A, puede

evaluarse mediante la siguiente ecuacion (Paz 1994):

1
(A) :(Ar)[q] (4.11)

donde ¢, es larelacion entre el momento total de segundo orden M y el momento de

vuelco M.

My
M

g, (4.12)

El momento de vuelco total al nivel », M, puede calcularse a partir de los

valores modales M, dados por la ecuacion (3.61), aplicando el procedimiento SRSS o
CQC. El momento total de segundo orden al nivel 7 se calcula como

M:o = B’ (A” )total (413)

n
donde P. = ZP] , siendo P. el peso correspondiente a la masa concentrada en el piso 7.
J=r
De esta manera, la ecuacion (4.11) puede rescribirse en la forma

A
g, = (4.14)

El efecto P-A puede despreciarse en el caso en que el coeficiente ¢, no excede
el valor de 0.1 para cualquier piso del edificio.
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4.6 EL EFECTO DE LA TORSION GLOBAL DE LA ESTRUCTURA

Existen principalmente dos casos en los cuales debe considerarse en el analisis
dindmico la torsion. El primero se debe a la presencia de una componente torsional
significativa en el movimiento sismico del terreno. Obviamente, inclusive las
estructuras perfectamente simétricas experimentarian vibraciones de torsion en este
caso. El procedimiento habitual de solucionar este problema consiste en utilizar un
modelo estructural del tipo que se presenta en las figuras 3.2, que considera grados de
libertad de giro alrededor de ejes verticales que pasan por el centro de rigidez de cada
planta. Sin embargo, debe mencionarse que la componente torsional del movimiento del
terreno suele ser despreciable y que, en consecuencia, dicho efecto no se contempla en
las normativas de disefio.

En el segundo caso, la torsion se debe a la no coincidencia del centro de masa de
cada planta de la estructura con el centro de rigidez de la misma. Dicha no coincidencia
se debe principalmente a la falta de simetria de las estructuras. Sin embargo, debe
afiadirse el caso de estructuras con una aparente simetria de forma, pero en las cuales los
dos centros no coinciden debido a inexactitudes en la realizacion de la construccion o a
la no homogeneidad accidental de los materiales. En este caso, la torsion se tendra en
cuenta en el andlisis de una manera desacoplada, calculandose por separado los
esfuerzos debidos a la torsion en los pilares de la estructura -éstos son los elementos que
absorben el momento de torsién- y sumandolos después a los esfuerzos producidas por
las fuerzas sismicas equivalentes.

El andlisis parte de la definicion de la excentricidad e, como la distancia entre el

centro de masa del piso » y su centro de rigidez. Al momento de torsiéon modal
correspondiente al piso 7 y al modo de vibracion i se le denominara M ,. Es el momento
de las fuerzas cortantes de piso, aplicadas en el centro de masa de los pisos, con el brazo
ey produce giros alrededor de ejes verticales que pasan por el centro de rigidez del
piso. Dichos cortantes de piso V., se calculan mediante la ecuacion (3.39). En
consecuencia, el momento de torsion se calcula mediante la ecuacion

M, =eV, (4.15)

rori
Puesto que este calculo se realiza para cada modo de vibracion, es necesaria la
superposicion de los esfuerzos modales que se obtienen. Si el efecto de la torsion es

significativo, es recomendable la utilizacion del procedimiento CQC (Der Kiureghian
1980; Wilson ef al. 1981), descrito en el Apartado 3.5.






CAPITULO 5

La normativa espainola
NCSE-02

5.1 METODOS DE CALCULO SEGUN LA NORMATIVA

La normativa NCSE-02 establece como método de referencia para el calculo
sismico el analisis de la estructura mediante espectros de respuesta, fundamentado en el
analisis modal. También permite el calculo de la respuesta dindmica mediante
integracion numérica de las ecuaciones del movimiento. Ademés de estos dos
procedimientos, la normativa desarrolla un método simplificado de calculo de la
respuesta sismica maxima para los casos mas usuales de edificios, cuya aplicacion es
adecuada para estructuras que cumplen los siguientes requisitos:

El nimero de plantas sobre rasante es inferior a veinte.

La altura del edificio sobre rasante es inferior a sesenta metros.

Existe regularidad geométrica en planta y en alzado, sin entrantes ni salientes
importantes.

Dispone de soportes continuos hasta cimentacion, uniformemente distribuidos en
planta y sin cambios bruscos en su rigidez.

Dispone de regularidad mecénica en la distribucion de rigideces, resistencias y
masas, de modo que los centros de gravedad y de torsion de todas las plantas estén
situados, aproximadamente, en la misma vertical.

La excentricidad del centro de las masas que intervienen en el calculo sismico
respecto al de torsion es inferior al 10% de la dimension en planta del edificio en cada
una de las direcciones principales.

Asimismo, se podria aplicar el método simplificado de calculo a los edificios de
residenciales de importancia normal de hasta cuatro plantas en total. En todos los casos
debe utilizarse un modelo suficientemente preciso de la distribucion real de las rigideces
y masas de la estructura.
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5.2 CALCULO DE LAS FUERZAS SISMICAS

A continuacion se establece el vinculo entre los apartados 2.2.3, 3.4 y 4.3 y las
prescripciones de calculo contenidos en la normativa espafiola NCSE-02. Siguiendo la
presentacion teorica realizada, ahora se propone abordar un problema estructural tipico,
consistente en obtener la respuesta de una estructura con “n” grados de libertad,
idealizada por una ménsula empotrada en la base, con masas concentradas en cada
grado de libertad (véase apartado 3.2). Este sistema ideal, recibe el nombre de modelo
de edificio de cortante.

Normalmente se necesita obtener los desplazamientos maximos en cada grado
de libertad y la fuerza estatica equivalente que sobre ellos actia (para mas detalle ver el
apartado 4.3).

El desplazamiento maximo en el modo de vibracion i resulta de la resolucion de
la ecuacion del movimiento para dicho modo (ecuacion 3.28), dentro de la teoria
espectral mencionada en los capitulos 2 y 4 (ver las ecuaciones del movimiento 2.4,3.28
y 2.6).

U; (t)+2viou; (t)+ oy, (t) =-Qaf(t)

[0 (t)+Qa(t) | =—2vmu, (t)- oy, ()
u> (t) Ui Ui

(5.1)

La maxima aceleracion para amortiguamiento muy bajo, v =0 resulta de la
siguiente simplificacion (ver también la ecuacion 2.6):

I:U} (t)+Qia(t)J = _}a’izui 0" = (S )a

max i
i (t)

(5.2)

max

‘UiABS (t)

donde (§a)i es la aceleracion espectral maxima afectada por el coeficiente de

participacion modal (S_a )i =Q,

(S,). (ver la ecuacion 3.32); (S,). es la aceleracion

espectral definida en la ecuacion 2.8c, para un oscilador a un grado de libertad, cuyo
periodo es T.. Esto corresponde a la definicion dada en el apartado 2.2.2, puesto que

premultiplicando la ecuacién (5.2) por la masa M, correspondiente al grado de libertad
I, obtenida segun la ecuacion (3.19a), se tiene

(1)

max

Mi*(s_a)i =M

(5.3)

De aqui resulta la expresion de la respuesta maxima en términos de
desplazamientos (ver también las ecuaciones 2.12 y 3.33):
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2 M4, (5.4)
ulmax Qi (Saz)i — (Saz)i r:l
CUI CUl Z M ¢2

—

r=

En consecuencia, los desplazamientos maximos correspondientes al modo |
pueden expresarse como (ver la ecuacion 3.34)

(U™ = gu, (t)™ (5.5)

y, para ¢l modo iy el piso r, se expresa la ecuacion (5.4) en la forma siguiente (ver
también el apartado 3.6.2.2 de la NCSE-02):

S Z M r¢ri S.) . max
(uy )max = @i\, (t)max - (ajz)l & rzﬁl: = (ajz)l i = (a;o)z (56)
US| AT

r=1

donde 7, es el factor de distribucion sismica o coeficiente de participacion modal

correspondiente al piso r y al modo de vibracion i.

La fuerza estatica equivalente en el grado de libertad correspondiente al piso r'y
modo de vibracion i, resulta de multiplicar el maximo desplazamiento del grado de
libertad r por la rigidez correspondiente (para modelos con un grado de libertad,
comparar la ecuacion 2.10 con la 5.7)

*

* max K
(Fri): K, (¢ri) :a)_;(sa)i Tri (5.7)

También se puede escribir la ecuacion anterior en funcion del peso del piso r

%2 =M, = % , esto es (ver la ecuacion 3.38):

(S.),
g

(Fri ) = I:)r 77ri = I:)rciﬂri (5-8 )

siendo ¢, = (S, ). / g la ordenada normalizada del espectro de respuesta (ver ecuaciones
29y4.4).
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5.3 DETERMINACION DE LA ACELERACION ESPECTRAL
5.3.1 Calculo de la aceleracion espectral

La aceleracion espectral que debe utilizarse en la expresion 5.8, debe ya
contener el coeficiente de reduccion R mencionado en las ecuaciones 4.9 y 4.10 y que
esta relacionado con la ductilidad estructural. También debe contener la influencia del
amortiguamiento v, que es un factor de modificacion de la respuesta espectral (véase
también el apartado 4.3), es decir

(s, =a ()% |=(aa)» 59)

U

donde a, es la aceleracion sismica de calculo, «; es la ordenada del espectro de
respuesta afectada por un coeficiente de riesgo zonal (ver el apartado 2.2.2), f=v/u es
el coeficiente de respuesta que tiene en cuenta la amortiguacién dentro del coeficiente
L= f(v) y la ductilidad estructural p, a, es la aceleracion sismica basica en la
superficie del terreno para un periodo de retorno de 500 afios y que se obtiene del mapa
de zonificacion de la figura 5.1 (ver el apartado 2.1 de la normativa), a, =a™ es la
aceleracion maxima del terreno definida en el apartado 2.2.1, p es el coeficiente
adimensional de riesgo, que tiene en cuenta la probabilidad aceptable de que a, sea

excedida durante el periodo de vida que se proyecta la construccion (ver Tabla 5.1), S es
el coeficiente de amplificacion del terreno y se lo obtiene de la siguiente expresion

<
c 1.25 c Vpa, <0.1g
&,
S=9——+3.33| p—=-0.1||1.0-——| V0.1g< pa, <0.4 A
125 (P . j( 1.25j g = pa, g (5.10)
. v0.49 < pa,
Importancia [o)
Normal 1.0
Especial 1.3
Tabla 5.1 Coeficiente de importancia p

La normativa espafiola asigna las siguientes expresiones para cada una de las
magnitudes contenidas en la ecuacion 5.9:
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Figura 5.1 Aceleracion sismica basica en la superficie del terreno.

Ordenada del coeficiente de respuesta. Esta ordenada se compone de los
siguientes términos (ver apartado 3.6.2.2 de la normativa):

a(Ti)ﬂ VT. 2T,

1.0+(2.5,B—1.0)[I—iJ VT <T, (5.11)

A

Para el caso del céalculo simplificado de la fuerza sismica equivalente, se puede

considera la siguiente expresion simplificada para ¢; (ver apartado 3.7.3 de la
normativa),

25  VT<T,

%= 2.5{%} VT, >T, (512)

Por ultimo, a(Ti) es la aceleracion espectral de respuesta para un oscilador

elastico ideal de un grado de libertad y con un factor de amortiguamiento v=5 % del
critico (véase la figura 5.2). Esta magnitud esta definida en la normativa
sismorresistente espafiola NCSE-02 en tres tramos (ver el apartado 2.5 de la normativa)
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Periodos bajos < T
! Ti<Ta a(T,)=1.0+1.5-4
A
Periodos intermedios T, <T, <T, a(Ti ) =25
Periodos altos > C
Ti>Ts a(T)=K=
Ti
NCSE-02
Espectro elastico de diseiio
3.2
C am=25
2.4
E 1.6
3
0.8
0 Ll Ll
0 Ta=K.C1M0 05 Tp=KCi25 _ 1 1.5 2
T(seq)
Figura 5.2 Aceleracién sismica basica en la superficie del terreno.

En estas ecuaciones K es el coeficiente de contribucion que tiene en cuenta la
influencia de los distintos tipos de terremotos esperados en la peligrosidad sismica de
cada punto, T, =K.C/10 y T, =K.C/2,5 son periodos caracteristicos del espectro de
respuesta. Ademas, Ces el coeficiente de tipo suelo (ver tabla 5.2), que vale C=1 para
suelos duros (tipo I), como roca compacta, suelo cementado o granular muy denso
(velocidad de propagacion de las ondas elasticas transversalesv, =750m/s); C=1.3
para suelos intermedios (tipo II), como roca muy fracturada, suelos granulares densos o
cohesivos duros (velocidad de propagacion de las ondas elasticas transversales
750m/s = vy >400m/s), C=1.6 para suelos granulares de compacidad media o suelos

cohesivos de consistencia firme a muy firme (tipo III) (velocidad de propagacion de las
ondas elésticas transversales 400m/s>v, >200m/s) y C=2.0 para suelo granular

suelto o suelo cohesivo blando (tipo IV) (velocidad de propagacion de las ondas
elasticas transversales vy <200m/s (para mayores detalles, ver el apartado 2.4 de la

normativa).
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La normativa afiade que se puede determinar los valores de los coeficientes

C.e
C :(230' ' J en funcion del espesor de los estratos €, existentes en los primeros 30.00

m a contar desde la superficie del terreno. Este coeficiente no contempla el posible
colapso del terreno bajo carga dinamica y para ello habrd que estudiar en forma
detallada la posible licuefaccion del terreno.

Para determinar el tipo de terreno se puede utilizar el ensayo SPT (Standard
Penetration Test) para terrenos granulares, la resistencia a compresion simple para
terrenos cohesivos y la técnica de estudio de la velocidad de propagacién de ondas en
todos los casos.

Por tultimo, el coeficiente de contribucion K, que tiene en cuenta la peligrosidad
sismica de la zona, puede obtenerse del anejo 1 de la normativa NCSE-02, depende de
las fuentes tectonicas que pueden afectar un sitio dado. Como ejemplo, para la ciudad de
Sevilla, dicha tabla proporciona: a,/g =0.07 y K =1.1.

Tipo de Terreno Coeficiente C
Tipo | 1
Tipo Il 1.3
Tipo 1l 1.6
Tipo IV 2
Tabla 5.2 Coeficiente de suelo C

Coeficiente de reduccion por ductilidad (ver la tabla 5.3). Permite considerar la
no linealidad estructural de una manera simplificada (ver apartado 4.4). La normativa
adopta la forma simple expresada en la ecuacion 4.10c, donde la reduccion de ductilidad
es independiente del periodo (ver 3.7.3.1 de la normativa). Es decir

Ru=u VT, (5.13)

Los valores de del coeficiente de ductilidad oscilan entre 1< <4 para
estructuras que van de no tener ductilidad a aquellas muy ductiles.

Tino d - . - q
1po ae Compartimentacién Q (%) Coeficiente de comportamiento por ductilidad _ _Sln _
estructura _ _ _ ductilidad(p=1)
de las plantas p=4 p=3 p=2
Hormigon 151 4tana 4 0.27 0.36 0.55 1.09
armado o acero
laminado |~ o artimentada 5 0.25 0.33 0.50 1.00
Muros y
similares Compartimentada 6 - - 0.46 0.93

8)
Tabla 5.3 Valores del coeficiente de respuesta 3 = —
n
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Factor de modificacion de respuesta por amortiguamiento. Permite introducir
modificaciones por amortiguamiento en la respuesta estructural, puesto que el espectro
de la normativa esta construido para un amortiguamiento tipo de v=5% del critico. Esta
modificacién resulta de la siguiente expresion (ver apartados 3.7.3.1 y 2.5 de la
normativa):

0.4
5
= VT.>2T 5.14
19 [V[%]] i A ( )

Para periodos T, <T,, las ordenadas espectrales se interpolaran linealmente entre
los valores correspondientes a a(T, =0) y a(T, =T,).

Sustituyendo las ecuaciones anteriores en la 5.9, se obtiene la aceleracion
espectral dada por la normativa para el grado de libertad i

r—ec\ﬁ Obteniend (S )
1) enienaose al;
(S.), =ai(spa,)— = ¢= (5.15)
a(T) fi g
B

Sustituyendo esta ultima en la ecuacion 5.6 se expresa el desplazamiento
maximo del piso r para el modo de vibracion i (ver apartado 3.6.2.2 de la normativa y la
ecuacion 3.34).

Esto es:
O R e
(5.16)
(aiSpab)(U]
max max Sa i
(uri) :(¢ri) = (a)z)l i = > ~ i

5.3.2 Calculo de la fuerza sismica equivalente

Sustituyendo la ecuacidon 5.9 en la 5.8, se obtiene la expresion de la fuerza
sismica equivalente en el piso r y el modo i, en la forma existente en la normativa (ver
el apartado 3.7.3 de la normativa y también las ecuaciones 3.38 y 4.1 a 4.3). Esto es:

Sri

(Fi)" =P« w(ﬁj T

g \u

(5.17)
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donde ¢, es el coeficiente sismico para un oscilador con un grado de libertad, f=v/u

es el denominado coeficiente de respuesta} (ver la tabla 3.1 de la normativa NCSE-02)
y S, el coeficiente sismico correspondiente a la planta r y al modo de vibracion i (ver

ecuacion 4.4). Este valor coincide exactamente con el coeficiente sismico definido para
un sistema con un grado de libertad en la ecuacion 2.11

Si =G (TiVi )77ri (5.18)

tal que la expresion del coeficiente sismico C; para un factor de amortiguamiento del
5% del critico, segun lo expresan las normativas, vale (ver la ecuacion 2.8c):

(S.), (Spab)(gj

C. = =,
g g H

max (5.19)

t
|, I a(z)e " sin (@ (t-7))dz
0

5.4 EJEMPLO DE APLICACION

Considérese una estructura como la que se muestra en la figura 5.3, sometida a una
aceleracion sismica a(t), cuyo espectro sismico de respuesta corresponde al de la

Normativa Espafiola NCSE-02. Se requiere calcular la fuerza méaxima en cada grado de
libertad y el desplazamiento correspondiente. La estructura estd construida de hormigon
armado con cerramientos en muros de mamposteria. La construccion se situa en la
ciudad de Sevilla sobre un terreno del tipo Il (ver el apartado 5.3.1 y la tabla 2.1 de la
normativa). Para el desarrollo de este ejemplo se ha preparado un programa en
MATLAB, que permite realizar el calculo de las matrices de masa M y de rigidez K,
propias de las caracteristicas geométricas del portico y a las cargas actuantes. Una vez
calculadas las caracteristicas geométricas y ensambladas las matrices, se calculan los
autovalores y autovectores, con los autovalores se tiene la frecuencia natural de cada
modo y se puede calcular el periodo. A continuacion se pasa a introducir las
caracteristicas del emplazamiento, consistentes en el factor de influencia de la fuente
sismotetonica, el tipo de suelo y la aceleracion basica obtenida del mapa de riesgo
sismico. Finalmente, se introducen los datos de las caracteristicas disipativas de la
estructura, representados por la fraccion de amortiguamiento y la ductilidad.
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L LT LT LT (LT LTI
25x55 25x55 25x55 25x55
50x50 50x50 50x50 50x50 50x50
L LT LT LT (LT LTI
25x55 25x55 25x55 25x55
60x60 60x60 60x60 60x60 60x60
(LT LTI LT T (LTI
30x60 30x60 30x60 30x60
60x60 60x60 60x60 60x60 60x60
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30x60 30x60 30x60 30x60
60x60 60x60 60x60 60x60 60x60
Figura 5.3 Pdrtico de edificio a analizar.

Con los datos del problema se recurre la normativa y se obtiene:

I) Datos bésicos:

» Tipo de terreno. Se considera un terreno intermedio tipo Il para el cual se
obtiene de tabla 5.2 (ver también en la tabla 2.1 de la normativa), el coeficiente
de suelo C=1.3.
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» Peligrosidad y aceleracion sismica béasica. Del anejo 1 de la normativa, se
obtiene para la ciudad de Sevilla una aceleracion sismica bésica a, /g =0.07 y
un coeficiente de contribucion K=1.1.

» Tipo de estructura. Se tiene una estructura de hormigéon armado con
cerramientos de muros de ladrillos. Se adopta un  amortiguamiento de
v=7%=v=(5/v)" =(5/7)" =0.874 y una ductilidad estructural baja, de
u=2. Con estos valores, se obtiene un coeficiente de respuesta de
B=v/u=0.874/2=0.437.

IT) Valores caracteristicos del espectro de aceleraciones:

Se considerara en este calculo las recomendaciones de la normativa para el
calculo simplificado (ver apartado 3.7 de la NCSE-02). Para poder aplicar este calculo,
los edificios deben cumplir los siguientes requisitos: 1) El nimero de plantas sobre
rasante es inferior a veinte. 2) La altura del edificio sobre rasante es inferior a sesenta
metros. 3) Existe regularidad geométrica en planta y en alzado, sin entrantes ni salientes
importantes. 4) Dispone de soportes continuos hasta cimentacion, uniformemente
distribuidos en planta y sin cambios bruscos en su rigidez. 5) Dispone de regularidad
mecanica en la distribucion de rigideces, resistencias y masas, de modo que los centros
de gravedad y de torsion de todas las plantas estén situados, aproximadamente, en la
misma vertical. 6) La excentricidad del centro de las masas que intervienen en el calculo
sismico respecto al de torsion es inferior al 10% de la dimension en planta del edificio
en cada una de las direcciones principales. También se podria aplicar el método
simplificado de calculo a los edificios de pisos de importancia normal' de hasta cuatro
plantas en total.

También la normativa se refiere al nimero de modos a considerar en el calculo,
en funcion del periodo fundamental de la estructura T, ; esto es:

Modos a considerar Periodo Fundamental

T- <0.75s
0.75<T. <1.25s

1er modo

1er y 2do modo

1er, 2do y 3er modo T >1.25s
Tabla 5.4 Criterio de seleccion del nimero de modos a aplicar

El periodo fundamental puede obtenerse a partir de las formulaciones
simplificadas que da la normativa (ver apartado 3.7.2.2), pero en general es
recomendable hacer un célculo de valores propios a partir de la rigidez y masa
estructural, tal como se mostrara en este ejemplo que a continuacion se presenta.

! Construcciones de importancia normal: Son aquellas cuya destruccion por el terremoto pueda ocasionar
victimas, interrumpir un servicio para la colectividad, o producir importantes pérdidas econémicas, sin
que en ningln caso se trate de un servicio imprescindible ni pueda dar lugar a efectos catastroficos.
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Utilizando las expresiones explicitas, del apartado 5.3.1 (o también del apartado
2.3 de la normativa), se obtienen los valores de los periodos -caracteristicos
T, =K.C/10=1.1.1.3/10=0.143 y T, =K.C/2.5=2.5=0.572. En el caso que solo se
utilice el espectro simplificado que ofrece la normativa en el apartado 3.7.3, solo bastara
con tener en cuenta T, = 0.572.

Suponiendo un coeficiente de riesgo correspondiente a estructuras de
importancia normal, p =1 se obtiene el coeficiente de amplificacion del terreno a partir
(5.10a), que proporciona s = C/1.25 =1.3/1.25=1.04, para

p.(ab/g)=1.0x0.07:0.07<0.1. A partir de la informacion disponible, y de la

de las ecuaciones

ecuacion  (5.11), se  obtiene la  aceleracion sismica de  calculo,
a_, =spa, =1.04.1(0.07.10) = 0.728.
Coeficiente Magnitud Observaciones
de suelo C=1,3 Terreno tipo Il
de contribucién K=1,1 Estructura en Granada
aceleracion sismica basica (a b /g ) = 0.23 Estructura en Granada

Amortiguamiento

v="7%=v=(5/v)" =(57)"=0.874

Hormigdn y mamposteria

n=2=B=u/p=0.874/2 = 0437
T, =K.C/10=1.1.1.3/10 = 0.143

Ductilidad estructural Hormigdn y mamposteria

Teriodo TA Espectro simplificado
Periodo TB T, =K.C/2.5=2.5=0.572 Espectro simplificado
de riesgo p=1 Importancia normal

s=C/1.25=1.3/1.25=1.04 pa,/g)=1.0x0.07 = 0.07 < 0.1

a, =s.pa, =1.04.1(0.07.10)= 0.728

de amplificacion

Aceleracion de calculo

Tabla 5.5

Datos para el analisis modal de la estructura.

IIT) Determinacion de las frecuencias y modos de vibracion, a partir de la
obtencidn los valores y vectores propios:

Para simplificar la presentacion, se considera la estructura como un oscilador de
masas concentradas en cada nivel (piso). Esta hipotesis permite resolver la estructura
del edificio como modelo de poértico de cortante con tres grados de libertad, uno por
cada nivel (ver la figura 5.3 y el apartado 3.3). De esta manera se obtienen las siguientes
las matrices de masa y rigidez (ver el apartado 3.2 y 3.3):

(105750 0

0 0 0 0 0 0 0 0

0 99750 0 0 0 0 0 0 0 0

0 0 95138 0 0 0 0 0 0 0

0 0 0 93075 0 0 0 0 0 0

M- 0 0 0 0 92325 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 90638 0 0 0 0

0 0 0 0 0 0 88950 0 0 0

0 0 0 0 0 0 0 86888 0 0

0 0 0 0 0 0 0 0 85575 0

| 0 0 0 0 0 0 0 0 0 63638 |
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[ 0.848 -0.5964 0 0 0 0 0 0 0 0
-0.5964 1.1928 -0.5964 0 0 0 0 0 0 0
0 -0.5964 0.884 -0.2876 0 0 0 0 0 0
0 0 -0.2876 0.5752 -0.2876 0 0 0 0 0
K =1E9 0 0 0 -0.2876 0.5752 -0.2876 0 0 0 0
0 0 0 0 -0.2876 0.4054 -0.1178 0 0 0
0 0 0 0 0 -0.1178 0.2356 -0.1178 0 0
0 0 0 0 0 0 -0.1178 0.1551 -0.0373 0
0 0 0 0 0 0 0 -0.0373 0.0746 -0.0373
0 0 0 0 0 0 0 0 -0.0373 0.0373 |

y, siguiendo cualquier método para el calculo de valores y vectores propios, se obtienen
las frecuencias fundamentales ®” y las formas de vibracién ¢ correspondiente a cada
modo i:

8.185352772
16.79285562
27.85677655
36.01388621
2 43.61192497
59.78294071
72.73926038
93.1611507
105.1094667
| 138.3003977

0.000207 -0.000486 -0.000768 0.000536 -0.001108 0.00067 -0.00117 0.001614 0.001086 -0.001212
0.000292 -0.000666 -0.000986 0.000639 -0.001202 0.000528 -0.000566 -0.000189 -0.000583 0.002387
0.000374 -0.000815 -0.001076 0.000603 -0.000913 0.000071 0.000539 -0.001718 -0.001175 -0.00165
0.000535 -0.001049 -0.000987 0.00027  0.00026 -0.000961 0.001887 0.000044 0.001892 0.000419
¢ _ | 0.000684 -0.001186 -0.000649 -0.000176 0.001273 -0.000881 0.000004 0.001683 -0.001806 -0.000107

" | 0.000819 -0.001217 0.00015 -0.000549 0.001509 0.00021 -0.001886 -0.001366 0.0009  0.000023
0.001107 -0.001027 0.001158 -0.000911 -0.000123 0.002296 0.001176 0.000314 -0.000145 -0.000002

0.001339 -0.000619 0.001787 -0.000381 -0.001579 -0.001813 -0.000461 -0.000062 0.000021 0
0.001863 0.001078 0.000543 0.002448 0.000821 0.000302 0.000046 0.000003 -0.000001 0
| 0.002102 0.002077 -0.001669 -0.002014 -0.000366 -0.000059 -0.000006 0 0 0

Los valores modales se han graficado para permitir ilustrar la forma que adopta cada
modo, ver Figura 5.4.
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Modo 1

32

24 /

20 -

0 50 100 150 200

Modo 4

S0 130 50 50 150 250

Modo 7

S0 120 40 40 120 200

-160

— . 50 160 240

Modo 5

— ) 80 160

Modo 8

-200

32

120 -40 40 120 200

Modo 10
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24
20
16
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8

4

0
-200

Figura 5.4
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Modo 3
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24
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Modo 6

32

200

28

24| =
20

16

- \
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Modo 9

S0 120 40 40 120

Formas modales.

200



Ejemplo de aplicacion 95

Se considera para esta estructura el amortiguamiento v =0.05 y una ductilidad
41 =4 que para la normativa aplicada es un valor que corresponde a estructuras con alta

capacidad de disipar energia sin perder su integridad global.
IV) Fuerzas y desplazamientos méximos en el primer modo de vibracion
(modo fundamental):

Determinacion del periodo fundamental:

T. =T =27 0.7696s
a)l

Obsérvese que el periodo del modo fundamental aqui obtenido a partir de un
método de valores y vectores propios, difiere considerablemente del que resulta de la
normativa para ésta estructura a partir de la siguiente forma simplificada (ver normativa,
apartado 3.7.2.2):

T- =T,=0.09.n=0.9s

Debido al error que se comete en este calculo simplificado, se mantiene la
magnitud calculada por el método de valores y vectores propios.
De esta manera se calculan los periodos de cada uno de los modos:

0.7696
0.3743
0.2255
0.1744
0.1441
0.1051
0.0864
0.0674
0.0598
| 0.0454

A partir de las expresiones del apartado 5.3.1 (apartado 2.7.3 de la normativa
para espectros simplificados), se obtiene la ordenada espectral elastica correspondiente
a cada uno de los modos:
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[1.6893 |
25

25

25

25
2.2128
1.9967
1.7782

1.6897

| 1.5242

En la figura se pueden apreciar las aceleraciones de disefio correspondientes a
cada modo, obtenidas del espectro elastico de disefio de suelo tipo 2:

NCSE-02
Suelo tipo Il

AEN

0
0 0.6 1.2 1.8 2.4 3 3.6
T(seq)
Figura 5.5 Aceleraciones normalizadas para todos los modos.

Ademas, la influencia del amortiguamiento se obtiene de la férmula 5.10d
(apartado 2.5 de la normativa)

y, para la ductilidad p=4 (ver el significado de esta hipotesis en la tabla 5.3), se
obtiene
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l =0.25
4

valor que también puede obtenerse de la tabla 5.3, luego de hacer una interpolacion.
Como consecuencia, puede decirse que el coeficiente sismico para un oscilador a
un grado de libertad vale (expresiones 5.9 y 5.15)

o (50 (soa)(v

g g \u

Para obtener el coeficiente sismico en cada uno de los grados de libertad del
primer modo de vibracion, es necesario multiplicar el coeficiente sismico ¢, de un

oscilador a un grado de libertad antes obtenido, por el factor de distribucion sismica 7,,

correspondiente al primer modo y planta r, tal como se ha presentado en las expresiones
5.6 y 5.8 (ver en la normativa el apartado 3.7.3.2)

Q
LM | T gy
= (410—2 = ﬁm
~ Mr(¢r1)

Para todos los modos el factor de distribucion sismica es:

[0.1618 -0.2107 0.1910 0.0557 0.1624 0.0316 0.0651 0.0755 0.0269 0.0193 |
0.2283 -0.2887 0.2453 0.0664 0.1762 0.0249 0.0315 -0.0088 -0.0144 -0.0380
0.2924 -0.3533 0.2677 0.0627 0.1339 0.0033 -0.0300 -0.0804 -0.0291 0.0263
0.4183 -0.4547 0.2455 0.0281 -0.0381 -0.0453 -0.1050 0.0021 0.0468 -0.0067
0.5348 -0.5141 0.1614 -0.0183 -0.1866 -0.0415 -0.0002 0.0788 -0.0447 0.0017
0.6403 -0.5276 0.0373 -0.0571 -0.2212 0.0099 0.1050 -0.0639 0.0223 -0.0004
0.8655 -0.4452 -0.2881 -0.0947 0.0180 0.1082 -0.0654 0.0147 -0.0036 0.0000
1.0469 -0.2683 -0.4445 -0.0396 0.2315 -0.0855 0.0257 -0.0029 0.0005 0.0000
1.4565 0.4673 -0.1351 0.2544 -0.1204 0.0142 -0.0026 0.0001 0.0000 0.0000

| 1.6434 0.9004 0.4152 -0.2093 0.0537 -0.0028 0.0003 0.0000 0.0000 0.0000 |

FDS =

El coeficiente sismico por cada grado de libertad r correspondiente al modo de
vibracion i se puede expresar (ver la ecuacion 5.14):

s =Cn,

para cada grado de libertad valdra
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_0.1578
0.2225
0.2848
0.4075

AMP = 0.5215

0.6243

0.8433

1.0199

1.4194

| 1.6017

0.3036
0.4165
0.5097
0.6556
0.7417
0.7607
0.6421
0.3869

0.2753
0.3536
0.3859
0.3539
0.233
0.054
-0.4153
-0.6411

-0.6738 -0.1948

-1.2986 0.5987

0.0803
0.0957
0.0904
0.0405
-0.0264
-0.0823
-0.1366
-0.0571
0.3669
-0.3019

0.2343 0.0403
0.2542 0.0318
0.1931 0.0042
-0.0549 -0.0578
-0.2692 -0.053

-0.3191 0.0126
0.0261 0.1382
0.3338 -0.1091
-0.1737 0.0182

0.0773 -0.0036 0.0004 O

0.075  0.0775

0.0363 -0.0091 -
-0.0346 -0.0825 -

-0.121  0.0021

-0.0003 0.0808 -

0.1209 -0.0656

-0.0754 0.0151 -

0.0295 -0.003
-0.0029 0.0002 O

0.0217 -0.0003
0.0035 0
0.0005 0
0
0 0

0.0262
0.0141 -0.0334
0.0283 0.0231

0.0456

0.0436 0.0015

0.017

-0.0059

El desplazamiento méaximo} para todos los grados de libertad (piso) del primer
modo se obtiene de la expresion (5.5) o (5.6) (o del apartado 3.6.2.2 de la normativa,
para ductilidades iguales a g =4). A continuaciéon se muestra la matriz de

desplazamientos inelasticos, expresados en mm, donde en cada columna se agrupan los
desplazamientos de cada modo y en cada fila se tienen los distintos niveles del edificio.

_9.4697 4.3087
13.3529 5.9111
17.0871 7.2349
244536 9.3055

I:Uine|ésticos}: 31.2926 10.5274

37.462 10.797
50.6027 9.1142
61.1963 5.492

85.1683 -9.5637
| 96.1061 -18.4318 3.0848

1.4187
1.822
1.9887
1.8236
1.2005
0.2782
-2.1397
-3.3034
-1.0036

0.2476
0.2951
0.2786
0.1247
-0.0815
-0.2538
-0.4211
-0.1759
1.131
-0.9309

0.4928 0.0451

0.5345 0.0356
0.4062 0.0048
-0.1155 -0.0647
-0.5661 -0.0594
-0.671  0.0141

0.0549 0.1547
0.702  -0.1221
-0.3652 0.0203
0.1625 -0.004

0.0567
0.0274
-0.0261
-0.0915
-0.0002
0.0914
-0.057
0.0223
-0.0022
0.0003

0.0357
-0.0042
-0.038
0.001
0.0372
-0.0302
0.0069
-0.0014
0.0001
0

0.0095
-0.0051
-0.0103
0.0165
-0.0158
0.0079
-0.0013
0.0002
0

0

0.0036
-0.007
0.0048
-0.0012
0.0003
-0.0001
0

0
0
0

La fuerza estatica equivalente mdxima para todos los grados de libertad de cada
modo resulta de la expresion 5.7 0 5.8 (o del apartado 3.7.3 de la normativa)

16690
22200
27090
37930
48150
56590
75010
88610
121460

| 101930

FMP =

32100
41540
48490
61020
68480
68950
57120
33620
-57660
-82640

29120
35270
36720
32940
21510
4890
-36940
-565700
-16670
38100

8490 24780 4260
9550 25350 3170
8600 18370 400
3770  -5110 -5380
-2440  -24850 -4900
-7460  -28920 1140
-12150 2320 12290
-4960 29000 -9480
31390 -14860 1550
-19210 4920  -230

7930 8200
3620 -910
-3290 -7850
-11260 200
-30 7460
10960 -5950
-6710 1340
2570  -260
-250 10

20 0

2770
-1400
-2700
4250
-4020
1970
-310
40

1800 1
-3340
2200
-550
140
-30

0
0
0
0
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Y los cortantes modales de piso, expresados en Newton:

595660
578970
556770
529680
491750
443600

VMP =

387020
312000
223390

| 101930

271020
238920
197380
148880
87860
19390
-49560
-106680
-140300
-82640

89240
60120
24850
-11870
-44810
-66320
-71210
-34270
21430
38100

15580
7080
-2470
-11060
-14830
-12390
-4930
7220
12180
-19210

31000
6220
-19140
-37510
-32400
-7540
21380
19060
-9950
4920

2840
-1420
-4590
-5000
390
5280
4140
-8150
1330
-230

3570
-4370
-7990
-4700
6560
6590
-4370
2340
-230
20

Fl niimero de modos a considerar en el calculo de

condicionado al grado en que cada modo afecta el resultado.

2250 600 220
-5950 -2170 -1570
-5040 -770 1760
2800 1930 -440
2610 -2320 110
-4850 1700 -30

1090 -270 O
-240 40 0
10 0 0
0 0 0

las fuerzas de disefio esta
Buena medida de ello esta

dada por la fraccion de la masa participativa, que indica que porcentaje de la masa
sismica del edificio participa en cada modo de vibracion y que se determina de acuerdo

con la expresion:

MParticipativa =

1
M

En el caso del edificio que se analiza en este ejemplo las masas participativas

modales son:

MParticipativa =

[0.6779|
0.2084
0.0686
0.012
0.0238
0.0025
0.0034
0.0024
0.0007

| 0.0003 |

De las masas participativas se puede extraer como conclusion que si se
considerase un numero de modos reducido, por ejemplo hasta el tercer modo, se
alcanzaria el valor del 95% de la masa, lo cual para muchas normativas es un valor
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satisfactorio, reduciendo el problema a la superposicion de tres modos. Cabe indicar que
si bien la normativa NCSE-02 no fija un valor de niimero minimo de modos a
considerar en el andlisis en base al criterio de las masas participativas, en normativas
como la Covenin 1756-98 se fija para edificios menores de 20 niveles un nimero
minimo de 3 modos, siempre y cuando el edificio posea regularidad tanto en planta
como en alzado.

De acuerdo con la normativa, la fuerza sismica estatica de disefio por piso se
puede calcular mediante el procedimiento de la raiz cuadrada de la suma de los
cuadrados, de esta forma se obtiene:

32070
37670
39880
48910
F(SRSS) _ 53570
52020
65030
67120
127060
| 138070 |

Y si se considera una excentricidad accidental, aplicando el procedimiento de la
torsion estatica equivalente se tienen las fuerzas sismicas de disefio amplificadas:

41700 |
48980
51840
63590
F(SRSS,torsién) — 69640
67630
84540
87250

165180

| 179490 |

En el ejemplo presente se ha obtenido dos periodos muy proximos, lo que
Chopra (2000) considera que puede llegar a producir resultados que sobreestiman la
respuesta sismica al aplicar el procedimiento de SRSS, por tanto se ha considerado
aplicar el procedimiento de la combinacién cuadratica completa, CQC, asi se han
calculado las fuerzas sismicas equivalentes de disefio para cada nivel:
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33870
39250
41030
49930
picec) _ | 54680
53120
65720
67850

127080

| 135680 |

Y para esta combinacion, al aplicar la torsion accidental del 5%, se obtienen las
fuerzas sismicas estaticas de disefo:

_44030 ]
51030
53330
64910

FSCQC,torsién) _ 71080

69050

85440

88210

165200

| 176380 |

Puede concluirse sin embargo que a pesar de la proximidad de los valores de los
periodos de los modos, los valores de las fuerzas sismicas obtenidos mediante la
aplicacion del método SRSS resultan ser muy proximos a los obtenidos mediante el
procedimiento de CQC, tal como se ilustra en la Figura 5.6:
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Fuerzas sismicas de diseio
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Figura 5.6 Valores de las fuerzas sismicas de disefio.
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Capitulo 6

Recomendaciones de diseno
conceptual en las normativas
sismorresistentes

6.1. GENERALIDADES

El disefio es un proceso que, partiendo de requisitos en la funcién, construccion,
costo y estética de una estructura, proporciona una descripcion completa de un modelo.
En la ingenieria estructural, dicha descripcién se refiere a las caracteristicas de las
componentes estructurales, tales como poérticos, pantallas a cortante, conexiones,
apoyos, etc. Durante el proceso de disefio deben hacerse razonamientos y tomarse
decisiones referentes a aspectos tan importantes como la definicion de las fuerzas de
disefio, decidir las técnicas de calculo, la eleccién de una cierta tipologia estructural y de
un cierto material, asi como al objetivo de realizar un disefio econémico y, en lo posible,
optimo. Existen, generalmente, varias soluciones para el mismo problema de disefio y,
en consecuencia, los requisitos de disefio dependen de la solucion adoptada. Por
ejemplo, en un disefio a acciones dindmicas de un edificio, en el propio modelo
estructural se incorporan masas que no son conocidas con exactitud a priori y que
modifican la funcién resistente de la misma estructura; por esta razon, el proceso de
disefio es iterativo (Bozzo y Barbat 1995a). Es justamente en el caso sismico cuando es
esencial aplicar unos principios muy rigurosos de disefio. Esto se debe al hecho de que
en este caso el riesgo de dafo estructural que se acepta es mucho mayor que en el caso
de otras acciones.

La primera etapa en un proceso de disefio sismorresistente de una estructura es el disefio
conceptual, que proporciona descripciones cualitativas de las soluciones de disefio a
partir de un conocimiento profundo de las leyes del equilibrio, de la compatibilidad, de
las caracteristicas de los materiales y a partir de la experiencia. Esta etapa es
fundamental para el disefio, pues condiciona el comportamiento estructural global
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durante la accién de los terremotos. Como el espacio de soluciones suele ser muy
grande y no es practico evaluar en detalle cada una de las posibles alternativas, dicha
evaluacion se realiza generalmente mediante criterios heuristicos. Estos estan
fundamentados en razonamientos inductivos, en los cuales el proyectista utiliza su
experiencia y el estudio de disefios anteriores de estructuras similares y de su
comportamiento sismico. La aplicacion de criterios de este tipo ha permitido que
muchas estructuras disefiadas en el pasado, sin la aplicacion de unos métodos de calculo
adecuados, hayan tenido un buen disefio conceptual y, consecuentemente, un adecuado
comportamiento durante las acciones sismicas (Billington 1990).

La utilizacién de criterios heuristicos se hace aun mas necesaria si se piensa en
que los calculos de evaluacion de las diferentes soluciones de disefio contempladas,
aunque parezca paraddjico, pueden oscurecer, en ciertas circunstancias, el
comportamiento inadecuado de las mismas. Para explicar este hecho, debe tenerse en
cuenta que en la practica, las estructuras sismorresistentes se disefian empleando
criterios tales como mecanismos alternativos de transmision de cargas, modos de fallo
ductiles o capacidad de disipar energia (Aktan y Bertero 1984). Para obtener la
informacidn necesaria sobre un posible incumplimiento de alguno de estos criterios de
mayor interés, se requieren modelos dindmicos, matematicos y numéricos sofisticados,
y en la préactica del disefio de edificios no suelen utilizarse modelos de este tipo. Por
ejemplo, un analisis sismico de una estructura, empleando el método de los elementos
finitos, pero sin considerar la fisuracion del hormigon, puede convencer al proyectista
de que la solucion adoptada es adecuada sin que en la realidad lo sea. Ademas de esto,
durante la fase de disefio conceptual no se suele disponer de toda la informacion
necesaria para realizar un analisis numérico realista. Factores importantes como el tipo
de suelo, acelerogramas, influencia de los elementos no-estructurales, caracteristicas de
los materiales, etc., se definen en etapas posteriores del proceso de disefio (Bozzo y
Barbat 1995a). Por todos estos motivos, un buen disefio conceptual es particularmente
importante en el caso de los edificios sismorresistentes, en los cuales las cargas sismicas
pueden ser severas Yy, en general, muy superiores a las cargas consideradas en las
normativas actuales de disefio.

Es habitual en el disefio sismorresistente de edificios considerar varios niveles de
proteccion de las estructuras, dependiendo de los criterios de disefio considerados por el
proyectista. Dichos niveles o estados limite de disefio estan relacionados con mantener
en funcionamiento normal todas las instalaciones de una estructura, con minimizar los
dafios y prevenir la pérdida de vidas. Ademas de esto, el grado de proteccion antisismica
de las estructuras depende de la voluntad de la sociedad de hacer sacrificios y de las
restricciones economicas propias de la sociedad. Este ultimo aspecto estd claramente
contemplado en las normativas sismorresistentes de cada pais, a través de las
recomendaciones de disefio que realizan. Segun Paulay y Priestley (1992) pueden
definirse los siguientes estados limite de disefio:

» Estado limite de servicio. Requiere el normal funcionamiento del edificio
y de todas las instalaciones que pueda contener durante los terremotos
frecuentes, de pequefia intensidad. Implica que no se produzca ningdn
dafio en la estructura, en las componentes no estructurales o en su
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contenido. El criterio de disefio es la limitacion de los desplazamientos,
gue se consigue asegurando la suficiente rigidez para que no se produzca
un comportamiento no lineal de la estructura. En los edificios de
mamposteria o de hormigén armado pueden producirse fisuras pero no la
fluencia de la armadura, un agrietamiento importante o el aplastamiento
del hormigdn o de la mamposteria.

» Estado limite de control del dafio. Para terremotos mayores que los
correspondientes al estado limite de servicio, se admite que se produzcan
ciertos dafos estructurales. La fluencia de la armadura producira grietas
grandes y la estructura requerira reparacion después del terremoto. Este
estado limite constituye una demarcacion entre los dafios estructurales
econdémicamente reparables y los que no pueden repararse con un coste
razonable. La probabilidad de que ocurra durante la vida de una
estructura un terremoto capaz de producir dafios de este tipo debe de ser
baja. Obviamente, el criterio de disefio es que la estructura sometida a
una accion de este tipo sea totalmente reparable.

» Estado limite de supervivencia. Requiere que no se produzcan perdidas
de vida durante el mas fuerte terremoto que puede ocurrir en la zona del
emplazamiento del edificio. Por esto, el unico requisito de disefio es
asegurar la supervivencia. Evidentemente, se admiten dafios importantes,
en la mayoria de los casos irreparables, tanto en la estructura como en su
contenido, pero se debe evitar el colapso.

Es importante resaltar que las fronteras entre las caracteristicas de los terremotos
correspondientes a estros tres niveles de proteccion son algo difusas. Por este motivo,
las normativas de disefio sismorresistente simplifican el problema, considerando
generalmente dos niveles de proteccion y, a veces solamente uno. Este hecho afade
incertidumbres a la definicion de la accion realizada en las diferentes normativas. Como
consecuencia, para alcanzar un disefio fiable de los edificios es esencial utilizar
tipologias estructurales que no sean excesivamente sensibles a la falta de exactitud de la
prediccion de la accion sismica.

6.2 TIPOLOGIAS DE EDIFICIOS UTILIZADAS EN ZONAS SISMICAS

Muchos de los errores conceptuales, de disefio y de construccion que se cometen
y que son la causa de fuertes dafios, se deben al uso de tipologias estructurales
tradicionales, que por ciertas razones no han sido abandonadas. Por este motivo, la
primera tarea de un proyectista es la de elegir un sistema estructural que pueda conducir
a un comportamiento sismico satisfactorio, teniendo en cuenta también los otros
requisitos de disefio (funcion, arquitectdnicos, coste, etc.). En este sentido, todos los
especialistas estan de acuerdo hoy en dia en que deben emplearse en el disefio
sismorresistente de edificios tipologias estructurales, tanto para las estructuras de
hormigén armado como para las de mamposteria, que tengan méas ductilidad. Esto
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requiere que se seleccionen las configuraciones estructurales que cumplan los siguientes
requisitos (Paulay y Priestley 1992):

» Sean adecuadas para un comportamiento inelastico global de la
estructura.

» Permitan predefinir zonas donde se concentren las deformaciones
inelasticas.

» Permitan incrementar la resistencia estructural en ciertos modos de
deformacion que deben permanecer elasticos y reducirla en los modos
inelasticos. Esto permite evitar que se produzcan deformaciones
inelasticas en zonas donde no se deseen.

Estos conceptos constituyen la base del criterio de disefio por capacidad. Los
sistemas estructurales mas utilizados en los nuevos disefios de edificios
sismorresistentes son los siguientes:

» Edificios porticados, también Illamados edificios de estructura
esquelética. Su sistema resistente esta formado por columnas y vigas

conectadas en nudos. Un ejemplo de estructura de este tipo puede verse
en la Figura 6.1.
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Figura 6.1 Edificio porticado tipico.
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Figura 6.2 Edificio con pantallas a cortante.

» Edificios apantallados. La resistencia e estos edificios a cargas laterales
viene proporcionada por pantallas a cortante de mamposteria o de
hormigon armado. Habitualmente existen otros elementos estructurales
como, por ejemplo, porticos, que absorben las cargas verticales. En la
Figura 6.2 puede verse una estructura mixta de pantallas de cortante y
porticos.

» Edificios con sistema dual. En este caso, pérticos de hormigon armado
colaboran con muros de mamposteria o de hormigon armado, para
proporcionar la resistencia de la estructura a cargas laterales, ver Figura
6.2.

A estas tipologias pueden afiadirse otras, cuya utilizacién es menos frecuente.
Una de ellas es la de los edificios de paredes de carga, que pueden ser de mamposteria
o de hormigdn armado, pero que practicamente ya no se utiliza en los nuevos disefios de
edificios. Sin embargo, es una tipologia importante, cuyo comportamiento se sigue
estudiando, debido al hecho de que la mayoria de las estructuras antiguas que se
encuentran en las zonas sismicas son de este tipo. Otra es la de los edificios con nucleo
(véase la Figura 6.3). Finalmente, en algunos paises se utilizan sistemas prefabricados
de hormigén armado, como el de la Figura 6.4.
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Figura 6.3 Edificio con nucleo.
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Figura 6.4 Edificio prefabricado.
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Ademas de las tipologias enumeradas, en algunas zonas sismicas se utiliza
frecuentemente la tipologia estructural que se puede denominar sistema con columnas y
placas planas. Este sistema estructural no tiene una eficacia requerida por el disefio
sismorresistente, puesto que sufre desplazamientos horizontales excesivos y tiene
dificultades en transferir las tensiones tangenciales entre columnas y placas, lo que la
puede llevar a un fallo fragil. Un sistema de este tipo esta representado en la Figura 6.5.
Existe una subclase de edificios dentro de esta tipologia en la cual las placas de
hormigon armado se sustituyen por forjados reticulares (véase la jError! No se
encuentra el origen de la referencia.). Esto hace que aumente aun mas la
vulnerabilidad sismica de la estructura, debido al incremento de su fragilidad, dada la
inexistencia de un sistema ortogonal de elementos capaces de suministrar la rigidez
necesaria para lograr controlar los desplazamientos laterales que inducen las fuerzas
sismicas.

Figura 6.5 Edificio con columnas y losas.

6.3 CRITERIOS HEURISTICOS DE DISENO

»  Simetria estructural. Es una recomendacion comunmente aceptada por todos los
disefiadores de estructuras sismorresistentes. Es bien conocido que las estructuras
simétricas tienden a distribuir uniformemente los esfuerzos evitando
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concentraciones de tensiones y, consecuentemente, de dafio. En el caso en que esta
recomendacion se incumple, se produce una torsién global de la estructura. El
efecto negativo de este fendomeno, originado por excentricidades en planta, ha sido
observado en casi todos los terremotos severos de este siglo. La mencionada
torsion puede originarse por una distribucion asimétrica de las pantallas a cortante
y de los porticos o involuntariamente, por la distribucion asimétrica de los
tabiques. Por ejemplo, en edificios porticados cuya simetria esta interrumpida por
un nucleo estructural exterior (véase la Figura 6.6), que en muchos casos contiene
los ascensores, se produce una torsion global de la estructura con grandes dafios en
la conexion entre el nicleo y el sistema porticado. Esta situacién puede evitarse
desconectando ambos sistemas estructurales o incrementando la rigidez de los
pilares opuestos al nacleo de los ascensores, proporcionando simetria al sistema
resistente en la direccion X.

torre de gscensoer

Figura 6.6 Edificio porticado con falta de simetria en planta por la presencia de un

>

nucleo exterior que contiene los ascensores.

Redundancia estructural. En el disefio sismico es muy recomendable
proporcionar mecanismos alternativos de transmision de cargas laterales, es decir,
proporcionar redundancia estructural. No es conveniente emplear estructuras
isostaticas ya que se convierten en un mecanismo al formarse la primera rétula
plastica. Si por alguna restriccién fuese imprescindible utilizar una estructura
isostatica, se deberian incrementar las cargas de las normativas.

Considérese como ejemplo el edificio de la Figura 6.7. La estructura es
simétrica, formada por pérticos y dos pantallas a cortante ubicadas en los
extremos de la planta. Un analisis tendria como resultado el que ambos muros
resisten de manera igual el cortante en la base. Sin embargo, si se considerase una
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excentricidad accidental, para la cual en las normativas se recomiendan valores del
5% de la mayor dimension de la planta, el centro de masas CM no coincidiria con
el centro de rigidez CR, y la situacion cambiaria. Ademas, en el caso de un
comportamiento no lineal la torsion accidental se amplifica, lo que puede causar la
degradacion progresiva de la estructura (De la Llera y Chopra 1994). Este efecto
sera particularmente adverso si las pantallas a corte son fréagiles. Una posibilidad
para reducir este efecto es proporcionar la redundancia estructural, es decir,
mecanismos alternativos de transmision de cargas. En el caso del ejemplo de la
Figura 6.7, esto consistiria en afiadir pantallas a cortante intermedios o disefiar los
porticos como ddctiles, con capacidad suficiente de absorber un porcentaje de la
carga lateral.

Figura 6.7 La excentricidad accidental hace que el muro de la izquierda falle
primero, lo que modificara sustancialmente el centro de rigidez aumentando la
torsion.

»  Detalles que proporcionan ductilidad. Con el objetivo de obtener estructuras
mas econdmicas, las normativas modernas de disefio sismorresistente reducen
considerablemente las cargas sismicas en funcién de su ductilidad. De esta forma
un objetivo fundamental del disefio sismorresistente es evitar un fallo fragil que
ocasione la pérdida brusca de capacidad portante. Dentro de ciertos limites de
flexibilidad y en funcion de la accién sismica, mientras mas ductil sea el sistema
estructural, mas se podran reducir las cargas sismicas y, por ello, su costo sera
menor, a pesar de que los detalles para lograr una estructura de hormigon armado
ductil también incrementan el costo. Esta idea viene reflejada en la Figura 6.8, en
la cual puede verse que la demanda impuesta por una accion sismica real puede
llegar a ser muy alta en comparacion con los coeficientes sismicos previstos en las
normativas.

Aunque por buena construccion los coeficientes sismicos reales de los
edificios tienen la tendencia de alcanzar valores mas altos, existe una gran
diferencia entre éstos y la demanda real. Esta diferencia estd admitida en las
normativas al suponerse que a los edificios se les incorporan los detalles de disefio
necesarios para que tengan el nivel de ductilidad adecuado. Por ejemplo, a partir
del terremoto de San Fernando, 1971, en California, se han propuesto
recomendaciones para lograr el confinamiento de nudos, asi como de longitudes
minimas de anclaje para los redondos, entre muchas otras (Bozzo y Barbat 1995a).
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El coeficiente sismico de un edificio expresado como funcion
del periodo propio.

Figura 6.8

Otro aspecto interesante que se observa en la Figura 6.8 es que la utilizacién
de técnicas avanzadas de disefio, como por ejemplo, de los sistemas de aislamiento
de base, permite una gran reduccién del cortante en la base y, obviamente, del
coeficiente sismico.

Un fallo fragil sumamente comun en estructuras de hormigén armado es el
producido por esfuerzo cortante. Un ejemplo del mismo es el que se produce en
columnas y vigas cartas, por el incremento del cortante debido a la mayor rigidez
del elemento en comparacion con otros similares de mayor longitud, situacion que
debe evitarse en lo posible. Este tipo de fallo es muy comdn, ya que puede ocurrir
incluso debido a elementos no estructurales o, mejor dicho, a elementos “no
intencionalmente estructurales”. Por ejemplo, es una solucion tipica en aulas
rellenar la parte inferior de los porticos con mamposteria y dejar la parte superior
de las columnas libre para iluminacion y ventilacion, lo que origina el efecto de
columnas cortas.

Otro tipo de fallo fragil muy comun es el debido a una falta de detalles de
disefio estructurales bien concebidos en las conexiones entre elementos. Por
ejemplo, considérese la estructura del viaducto Cypress, el cual colapsé durante el
terremoto de Loma Prieta en 1989 en Estados Unidos (Bollo et al.1994). Una
seccion del viaducto se ilustra en la Figura 6.9. Esta estructura se disefi6 sin las
herramientas actuales de calculo y disefio. Siendo el viaducto pretensado, los
efectos diferidos de la retraccion y fluencia del hormigdn son importantes v,
aparentemente por ello, se decidio “isostatizar” la estructura mediante rotulas en la
base de las columnas del segundo nivel, a fin de permitir el movimiento libre del
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viaducto frente a las deformaciones del hormigon en el tiempo y de no inducir
esfuerzos secundarios. Durante el terremoto de Loma Prieta varios kilometros del
segundo nivel de este viaducto colapsaron de forma fragil, en gran parte debido a
la conexion mencionada, que no tenia refuerzo transversal. Ademas, los redondos
eran muy gruesos por lo que tenian poca adherencia, y no disponian de una
suficiente longitud de anclaje.

Cambio de |

- | o

seccion |
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| — Articulacian /
- tic /!
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Nudao sin refuerzo |
por corte |
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Figura 6.9 La falta de detalles de disefio adecuados contribuyé al fallo fragil del
viaducto Cypress durante el terremoto de Loma Prieta, 1989 (Bollo et al 1994).

Figura 6.10 Variacion del coeficiente sismico con el desplazamiento del piso superior
(push-over) para edificios con columnas y losas.
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Se haran ahora algunos comentarios acerca de la capacidad de ductilidad de
las estructuras con columnas y forjados reticulares.

Han sido considerados dos estructuras teniendo esta tipologia, una de
vulnerabilidad alta, correspondiente a un coeficiente 1, =60 en una escala entre 0

y 100 y otra de vulnerabilidad baja: 1, =20.En la Figura 6.10 se compara la

ductilidad de estas estructuras con la de un edificio cuyo sistema resistente esta
constituido por porticos ductiles sismorresistentes. Todos los edificios tienen la
misma altura (siete niveles) y parecidas superficies en planta. Las curvas que se
presentan constituyen el resultado de un anélisis estéatico no lineal de los edificios
mencionados, sometidos a una fuerza horizontal aplicada en el piso superior, cuyo
valor se incrementa hasta que la estructura se rompe (push-over). En la figura
mencionada ha sido representada la variacion coeficiente sismico, definido
mediante la relacion entre el cortante en la base y el peso de la estructura, en
funcidn del desplazamiento horizontal del piso superior dividido por la altura total
de la estructura, que en la figura se denomina deformacion del piso superior.

En todos los casos, el coeficiente sismico de disefio ha sido de 0.05, pero
puede observarse que los coeficientes sismicos reales son mas altos para las
estructuras menos vulnerables, es decir, para las que tienen mejor calidad sismica.
Sin embargo, es necesario mencionar que todas las normas de disefio especifican
un coeficiente sismico asumiendo que las estructuras que se disefian tienen un
comportamiento ddctil. Y, en el caso de las dos estructuras con columnas y
forjados reticulares de la Figura 6.10, esto no es asi, puesto que su rotura se
produce de manera fragil, antes de que se llegue a una deformacion del piso
superior del 1% en el instante de maxima resistencia. Al contrario, en el pértico
ductil, que también ha sido disefiado para un coeficiente sismico de 0.5, éste
coeficiente alcanza valores de 0.8% y, lo mas importante, con una adecuada
deformabilidad y sin presentar una caida significativa de su resistencia.

Otro caso de interés es el de una tipologia estructural adecuada de disefio
sismorresistente, como es el edificio porticado, pero en la cual no han sido
incorporados los detalles necesarios de disefio sismorresistente. Como
consecuencia, las estructuras no tienen la ductilidad adecuada. Han sido
considerados, de nuevo, dos edificios porticados de este tipo uno mas vulnerable
(1, =65) el otro de vulnerabilidad baja (I, =15). Se realizo el mismo tipo de

analisis no lineal que el descrito anteriormente (push-over), llevando los dos
edificios a la rotura. Las curvas coeficiente sismico-deformacion obtenidas
mediante este analisis pueden verse en laFigura 6.11, junto con la curva
correspondiente al mismo edificio porticado ductil de laFigura 6.10. La rotura de
los dos edificios se produce de manera fragil, puesto que se produce antes de que
se llegue a una deformacion del piso superior del 2% en el instante de méaxima
resistencia.
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Figura 6.11 Variacion del coeficiente sismico con el desplazamiento del piso superior
(push-over) para edificios porticados no ductiles.
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Figura 6.12 Cambios bruscos de rigidez en altura.

» Uniformidad de rigidez y masa. Ha sido analizado anteriormente el efecto de la
distribucion asimétrica de los elementos componentes de las estructuras, que
conduce a la torsién de las mismas. Sin embargo, ademas de esto, es de gran
importancia evitar o reducir los cambios bruscos en la rigidez estructural y en las
masas, tanto en planta como en altura, ya que estos pueden originar
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concentraciones de esfuerzos. Y las normativas no contemplan la posibilidad de
calculo y disefio sismorresistente de estructuras de este tipo. Las recomendaciones
de disefio que se hacen en las mencionadas normativas son recomendaciones de
“minimas”, que deben cumplirse partiendo de una adecuada estructuracion
sismica. Por ejemplo, en la Figura 6.12a se muestra un tipo de estructura en cuyo
disefio no es posible aplicar directamente las normativas, puesto que son de
esperar concentraciones de dafio sismico en la zona de cambios de rigidez. Otro
ejemplo de estructura que no cumple la recomendacion de rigidez uniforme se
muestra en la Figura 6.12b. Es un edificio de hormigon armado de ocho pisos,
formado por columnas en el primer nivel y pantallas a cortante que empiezan
desde el segundo nivel, por lo que en la estructura se produce un cambio brusco de
rigidez en altura.

A pesar de que la aplicacion de la mencionada recomendacion asegura un
buen comportamiento estructural, no se debe considerar como una limitacién de
las tipologias estructurales a utilizar en un disefio sismorresistente. Obviamente, se
garantiza que el comportamiento global de la estructura sea el adecuado y de que
no se produzcan degradaciones locales importantes. Sin embargo, es
perfectamente posible disefar estructuras que no cumplan esta recomendacion. Es,
por ejemplo, el caso de edificios cuyos muros no empiezan en la planta baja. En
tales casos es necesario un disefio sismorresistente que cumpla con los otros
criterios de disefio conceptual, seguido de un andlisis sismico detallado de la
estructura. Por otro lado el coste de la estructura sera, seguramente, mayor al de
una estructura regular que cumpla los requisitos antes indicados.

Una recomendacion relacionada con los cambios bruscos de rigidez en
planta es la de evitar disefiar porticos de mayor resistencia en una direcciéon y
débiles en la otra. Antiguamente se empleaban conceptos como “porticos
principales” y “porticos secundarios”. Los denominados principales eran los
encargados de trasmitir la carga, y los secundarios sélo seguian una funcién de
arriostre. Por ello en muchas estructuras se ha observado dafio en la direccion de
los pérticos débiles, en especial si esta direccion coincidia con la direccion
principal del terremoto.

Interaccion suelo-estructura. Es bien conocido el efecto de las condiciones de
suelo en la respuesta de una estructura, tanto a nivel regional, como a nivel local,
del emplazamiento. ElI fendmeno inicialmente fue comprendido de manera
intuitiva, al tener registros sobre suelos aluvionales que en algunos casos
amplificaban la aceleracion maxima obtenida en roca. La ocurrencia del sismo de
Caracas durante el afio 1967, el cual afectd algunos edificios altos cimentados
sobre dep6sitos aluvionales de espesor considerable resultaron dafiados, mientras
que edificios bajos cimentados sobre el mismo deposito no sufrieron dafios
considerables. Por el contrario, en zonas de suelos duros, los edificios bajos fueron
los més dafiados, en la Figura 6.13 se puede observar los dafios conforme al tipo
de suelo y a la altura del edificio. Desde entonces, el efecto de sitio ha sido
estudiado y se ha ido incorporando progresivamente en el articulado de las
distintas normativas.
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Las condiciones de suelo a nivel regional determinan el contenido de
frecuencias de los terremotos. Por ejemplo, en el caso de suelos duros el contenido
de frecuencias altas de la sefial sismica es muy significativo y, en consecuencia es
recomendable el empleo de estructuras porticadas, las cuales son mas flexibles y
mas ductiles que las estructuras cuyo sistema resistente a fuerzas laterales sea
constituido por pantallas a cortante.

Darfios severos o colapso Dafios leves o moderados
Te=T1 Te=T2

Dafios leves o moderados
Te=T:

Dafios severos o colapso
Te=T2
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Figura 6.13 Influencia del efecto de sitio.

El efecto del suelo a nivel local se evalia mediante estudios de la interaccion
suelo-estructura. Sin embargo, pueden hacerse recomendaciones muy generales,
como, por ejemplo, las de emplear estructuras flexibles en un suelo firme y
estructuras rigidas en suelo blando, a pesar de las dificultades que esto puede
ocasionar (Seed y Idriss 1982).

El dafio estructural esta relacionado en muchos casos con la presencia de
suelos blandos. Este aspecto ha sido observado durante los terremotos de México
en 1985, Loma Prieta, Estados Unidos, en 1989 y Kobe, Japon, en 1995. Una
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primera causa de este incremento es que los suelos blandos filtran el contenido de
frecuencias de un terremoto y producen la aparicion de ondas superficiales
teniendo justamente el periodo propio del suelo. En consecuencia, las estructuras
con un periodo fundamental similar al del suelo serdn muy vulnerables a este tipo
de accion. Una segunda causa es el incremento del dafio con la duracion del
terremoto, la cual tiende a ser mayor en suelos blandos.

La incorporacion de las caracteristicas geotécnicas de los suelos en la
determinacion de espectros de respuesta ha permitido comprender mejor el
fendomeno de amplificacion dindmica y los rangos de valores en los cuales esta
amplificacion ocurre. En la Figura 6.14 se observa un ejemplo de espectros de
respuesta obtenidos para distintos tipos de suelos, Vielma 2003.
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Figura 6.14 Espectros de respuesta para distintos tipos de suelos, Vielma 2003.
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Compatibilidad de deformaciones entre subsistemas estructurales. Una
estructura puede estar constituida por distintos sistemas estructurales como, por
ejemplo, porticos, pantallas a cortante, muros de albafileria, etc. La Figura 6.15
ilustra una estructura para estacionamiento de vehiculos formada por pantallas a
cortante perimetrales y porticos interiores (Moehle 1994). Los porticos interiores y
los muros estan conectados entre si por medio de una diafragma rigida formada
por la losa de techo, lo que hace que las deformaciones de ambos sistemas
estructurales sean compatibles. Al disefiar una estructura de este tipo a los dos
sistemas estructurales se les asignan papeles distintos: los pérticos deben absorber
las cargas verticales y los muros las cargas laterales. Obviamente, en el calculo se
debe considerar la interaccion de los dos sistemas. Ahora bien, el comportamiento
sismico de este tipo de estructuras es particularmente inadecuado si la componente
vertical del terremoto es importante y, por este motivo, se produce una falta de
apoyo Vertical de las vigas de techo.
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Figura 6.15 Edificio con incompatibilidad de deformaciones a cargas verticales
(Moehle 1994).

» Masas innecesarias. Puesto que las fuerzas inducidas por un terremoto son
proporcionales a la masa de la estructura, al reducir todas aquellas masas que
son innecesarias se puede disminuir la fuerza sismica. En este sentido es
conveniente, por ejemplo, el empleo de forjados con un menor peso propio.

» Separacion entre edificios. Un aspecto que genera dafios importantes es el
impacto de edificios colindantes durante terremotos, debido a la insuficiente
separacion entre ellos. Dicho impacto puede originar una respuesta estructural
muy dificil de predecir. Las soluciones mas usuales a este problema son: 1)
disefiar estructuras mas rigidas; 2) separar mas los edificios o 3) emplear
mecanismos de disipacion de energia entre ambos edificios.

» Cambios en el periodo estructural antes y durante el sismo. La influencia de
los denominados elementos “no intencionalmente estructurales” es, en muchos
casos, determinante en la respuesta de la estructura (Brokken y Bertero 1981).
Estos elementos, generalmente, rigidizan la estructura real en comparacion con
los modelos dindmicos que se utilizan el analisis, los cuales, habitualmente, no
incluyen, por ejemplo el efecto de los tabiques de mamposteria. Por
consiguiente, los mencionados modelos dindmicos proporcionan periodos
propios de vibracion mas altos que los reales y su aplicacién conduce a fuerzas
sismicas mas bajas que las reales. Por este motivo, es necesario incluir en los
calculos este efecto por lo menos de forma aproximada, estimando el cambio de
periodo que ocasionan.

A los criterios de disefio anteriores pueden afadirse otros, que se
fundamentan en la reduccion de la respuesta sismica de los edificios mediante
utilizacion de sistemas de aislamiento de base o de disipadores de energia
incorporados en las estructuras (Skinner et al. 1993; Kelly 1994). Estos nuevos
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criterios, que introducen en la practica del disefio los nuevos desarrollos
realizados en los ultimos afios en el campo de la investigacion, llevan a
estructuras mas fiables frente a las acciones sismicas y se utilizan ya
extensamente en paises como Japon, Estados Unidos o Nueva Zelanda. Al
mismo tiempo, han aparecido las primeras normativas de disefio sismorresistente
gue consideran la posibilidad de disefiar estructuras utilizando aislamiento de
base (SEAOC 1990).

Ademas de esto, se encuentran en un estado avanzado de investigacion y
experimentacion temas que pueden tener un gran impacto en el disefio de
edificios, como son el aislamiento de base activo o los disipadores de energia
activos (Barbat et al. 1993; Barbat et al. 1994; Barbat et al. 1995).

Compatibilidad de deformaciones entre subsistemas estructurales. Una
estructura puede estar constituida por distintos sistemas estructurales como, por
ejemplo, porticos, pantallas a cortante, muros de albafiileria, etc. La Figura 6.15
ilustra una estructura para estacionamiento de vehiculos formada por pantallas a
cortante perimetrales y porticos interiores (Moehle 1994). Los porticos interiores y
los muros estan conectados entre si por medio de una diafragma rigida formada
por la losa de techo, lo que hace que las deformaciones de ambos sistemas
estructurales sean compatibles. Al disefiar una estructura de este tipo a los dos
sistemas estructurales se les asignan papeles distintos: los pérticos deben absorber
las cargas verticales y los muros las cargas laterales. Obviamente, en el calculo se
debe considerar la interaccion de los dos sistemas. Ahora bien, el comportamiento
sismico de este tipo de estructuras es particularmente inadecuado si la componente
vertical del terremoto es importante y, por este motivo, se produce una falta de
apoyo Vvertical de las vigas de techo.
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Figura 6.16 Edificio con incompatibilidad de deformaciones a cargas verticales

(Moehle 1994).

» Masas innecesarias. Puesto que las fuerzas inducidas por un terremoto son

proporcionales a la masa de la estructura, al reducir todas aquellas masas que
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son innecesarias se puede disminuir la fuerza sismica. En este sentido es
conveniente, por ejemplo, el empleo de forjados con un menor peso propio.

» Separacion entre edificios. Un aspecto que genera dafios importantes es el
impacto de edificios colindantes durante terremotos, debido a la insuficiente
separacion entre ellos. Dicho impacto puede originar una respuesta estructural
muy dificil de predecir. Las soluciones mas usuales a este problema son: 1)
disefiar estructuras mas rigidas; 2) separar mas los edificios o 3) emplear
mecanismos de disipacion de energia entre ambos edificios.

» Cambios en el periodo estructural antes y durante el sismo. La influencia de
los denominados elementos “no intencionalmente estructurales” es, en muchos
casos, determinante en la respuesta de la estructura (Brokken y Bertero 1981).
Estos elementos, generalmente, rigidizan la estructura real en comparacion con
los modelos dinamicos que se utilizan el analisis, los cuales, habitualmente, no
incluyen, por ejemplo el efecto de los tabiques de mamposteria. Por
consiguiente, los mencionados modelos dindmicos proporcionan periodos
propios de vibracion mas altos que los reales y su aplicacién conduce a fuerzas
sismicas mas bajas que las reales. Por este motivo, es necesario incluir en los
calculos este efecto por lo menos de forma aproximada, estimando el cambio de
periodo que ocasionan.

A los criterios de disefio anteriores pueden afadirse otros, que se
fundamentan en la reduccion de la respuesta sismica de los edificios mediante
utilizacion de sistemas de aislamiento de base o de disipadores de energia
incorporados en las estructuras (Skinner et al. 1993; Kelly 1994). Estos nuevos
criterios, que introducen en la practica del disefio los nuevos desarrollos
realizados en los dltimos afios en el campo de la investigacion, llevan a
estructuras mas fiables frente a las acciones sismicas y se utilizan ya
extensamente en paises como Japon, Estados Unidos o Nueva Zelanda. Al
mismo tiempo, han aparecido las primeras normativas de disefio sismorresistente
que consideran la posibilidad de disefiar estructuras utilizando aislamiento de
base (SEAOC 1990).

Ademas de esto, se encuentran en un estado avanzado de investigacion y
experimentacion temas que pueden tener un gran impacto en el disefio de
edificios, como son el aislamiento de base activo o los disipadores de energia
activos (Barbat et al. 1993; Barbat et al. 1994; Barbat et al. 1995).






Capitulo 7

Defectos de configuracion y
detallado sismorresistente

67.1 DETALLES DE DISENO SISMORRESISTENTE DE EDIFICIOS

Tal como se ha visto anteriormente, los sistemas estructurales mas utilizados en
el disefio sismorresistente de edificios son los constituidos por porticos ductiles
especiales y por pantallas a cortante. La descripcion de los detalles de disefio utilizados
en tales sistemas esté fuera del alcance de este trabajo; un estudio exhaustivo del tema
puede verse en el libro de Paulay y Priestley (1992) o en Bozzo y Barbat (1995a). Sin
embargo, a continuacion se describen brevemente los principales conceptos que se
aplican en la realizacion de los detalles de disefio de estos sistemas.

La aceleracion espectral méxima de un terremoto fuerte es varias veces superior
a la de la accion definida por las normativas de disefio sismico. Por este motivo, y con el
objeto de obtener edificios sismorresistentes econdmicos, al aplicar en el disefio
normativas modernas se acepta, generalmente, que para un sismo severo las estructuras
entren en el rango no lineal y sufran ciertos dafios. Y justamente en esto se fundamenta
la filosofia del disefio sismorresistente actual, que es la siguiente: las estructuras deben
soportar el sismo severo con dafios locales, que pueden llegar a ser importantes, pero
que no se llegue a producir el colapso de las mismas. Para ello, las estructuras se
disefian y construyen proporcionandoles detalles que permitan las deformaciones
inelasticas esperadas durante un sismo severo, sin que ocurra una pérdida significativa
de su resistencia (Bozzo y Barbat 1995b).

Referente a los edificios regulares, existen varias normativas que permiten su disefio
eficiente. Normativas tales como el UBC (1991) o el ATC (1978), determinan acciones
laterales estaticas equivalentes que varian en altura. Las estructuras se calculan,
generalmente, empleando el modo fundamental de vibracion y, en algunos casos, como
en el UBC (1991), se consideran fuerzas adicionales que simulan de manera
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simplificada el efecto de los modos superiores. Las recomendaciones de disefio basadas
en criterios heuristicos, presentadas anteriormente, tienen como objetivo garantizar que
una estructura calculada de acuerdo con los procedimientos simplificados de las
normativas sismicas, se comporte adecuadamente durante un sismo severo, sin que se
produzcan degradaciones locales importantes que pudiesen ocasionar su colapso. En el
caso de estructuras especiales, como aquellas con irregularidades en planta o en altura,
el calculo no puede efectuarse mediante los métodos simplificados que recomiendan las
normativas, sino debe emplearse un analisis dindAmico completo.

Los objetivos del disefio sismorresistente de edificios se alcanzan utilizando sistemas
estructurales que proporcionen una adecuada disipacion de energia, evitando de esta
manera los fallos fragiles. Un sistema estructural sismorresistente muy utilizado y muy
muy bien definido en la normativa ACI-318 (1991) son los llamados pérticos ductiles
especiales. Dicha normativa deja claro que una estructura se subdivide en sistemas
estructurales para cargas laterales y sistemas estructurales para cargas gravitatorias.
Sistemas como los porticos arriostrados o los porticos con muros de cortante, los cuales
debido a su mayor rigidez en comparacion con la de los otros porticos del edificio, se
espera que absorban mayoritariamente la carga lateral.

A un pértico perteneciente al sistema estructural para cargas laterales se le
denomina pértico ductil especial si todos los elementos del portico cumplen
determinadas condiciones de cuantias minimas de acero de refuerzo, tanto longitudinal
como transversal y ciertas relaciones minimas ancho-espesor, entre otras muchas
condiciones.

Los sistemas estructurales para cargas gravitatorias también deben cumplir
ciertas recomendaciones, especialmente para asegurar la compatibilidad de
desplazamientos con los sistemas estructurales para cargas laterales. Estas
recomendaciones, sin embargo, son mucho menos exigentes que las que se deban
respetar en el disefio de los porticos ductiles especiales.

7.2 INFLUENCIA DEL ADECUADO DISENO SISMORRESISTENTE EN LA
RESPUESTA GLOBAL Y LOCAL DE LA ESTRUCTURA

Algunos de los edificios proyectados actualmente no observan las
recomendaciones normativas para alcanzar una adecuada respuesta sismorresistente. Es
importante reconocer que el disefio sismorresistente se fundamenta en la escogencia de
un sistema estructural capaz de limitar los desplazamientos laterales, de distribuir las
fuerzas originadas por el movimiento sismico, sin que su configuracion introduzca
efectos contrarios que induzcan la concentracion de esfuerzos en elementos
estructurales como lo son las grandes excentricidades, la diferencia de rigidez, la
discontinuidad de los elementos estructurales verticales o la interaccion con elementos
secundarios 0 no estructurales tales como cerramientos o0 concentraciones de masas que
alteran la respuesta dinamica del edificio.

El nivel de detallado de los elementos estructurales complementa a la seleccién
y configuracion de la estructura. La concepcion de edificaciones sismorresistentes
implica disefiar para que la respuesta global incursione dentro del rango pléstico, con la
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finalidad de hacer viable el proyecto desde el punto de vista econdémico. Esto implica
que el nivel de detallado de los elementos estructurales encargados de soportar las
cargas sismicas debe ser tal que permita la aparicion de dafios tales como el
agrietamiento del hormigon e incluso la cedencia del acero de refuerzo, de tal forma que
el comportamiento global se cifia a los estados limite de disefio, en otras palabras, que
los elementos y los nudos sean capaces de desarrollar una respuesta dictil.

A continuacion se analizan algunos casos de los que se extraen ejemplos de
inadecuado disefio sismorresistente, con la finalidad de ilustrar de que manera los
sismos llegan a afectar edificios en los que la falta de provision de detallado e incluso la
involuntaria interaccion con elementos no estructurales, llegan a producir resultados
indeseables.
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Foto 7.1 Dafios en edificio de viviendas en el ueo de Balerma.

En la Foto 7.1 se observa un edificio de baja altura ubicado en el pueblo de
Balerma, dafiado por el sismo ocurrido en Enero de 1994. La concentracién de los dafios
que se ubican en el nivel de planta baja y planta primera se debe a la diferencia de
rigidez entre los niveles de la estructura, originando un comportamiento conocido como
de “planta débil”. La diferencia de rigidez se puede atribuir a la necesidad de que esta
planta presente espacios diafanos y de mayor altura que el resto de los niveles, en los
que los pilares son reducidos en seccion o simplemente se apoyan sobre las vigas del
forjado inferior, generando un nivel cuya rigidez es menor, por lo que su capacidad de
deformarse es mayor.
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Foto 7.2 Edificio vecino del anterior, sin dafios excesivos.

En la Foto 7.2, puede observarse un edificio vecino del anterior y que no reporta
dafios durante el mismo evento sismico debido a que no presenta la irregular
distribucidn de rigidez de la planta baja.

La respuesta dindmica de los edificios también se puede alterar mediante el
incremento de la masa con la altura, Foto 7.3, lo cual hace que en los niveles de mayor
masa se incrementen las fuerzas de piso concentradas en este nivel, ademéas de producir
desplazamientos del lugar geométrico de los centros de gravedad de las plantas lo cual
trae como consecuencia el incremento en los efectos torsionales sobre los pilares
ubicados entre los forjados, otro caso de crecimiento de la planta con la altura se aprecia
en la Foto 7.4. Es de hacer notar que la excentricidad en planta no solo se incrementa
con el crecimiento asimétrico de las dimensiones de esta, hasta cierto punto controlable
en las etapas de disefio de la edificacion, sino también mediante la concentracion de
cargas, tales como almacenamiento de materiales o depdsitos de agua elevados, que
causa el mismo efecto de alteracion del centro de masa.

En otros casos el disefio inadecuado se evidencia con el uso de los pilares cortos,
el mecanismo de falla por cortante es debido a que los momentos de piso del pilar se
equilibran en una distancia reducida, o distancia efectiva del pilar, lo que hace que las
fuerzas cortantes de los extremos del pilar superen las fuerzas cortantes de disefio del
resto de los pilares del mismo nivel. En la Foto 7.5 se observa un pilar construido entre
una pantalla, que es un elemento muy rigido y un forjado, es evidente que los pilares
que comparten esta condicion, al estar disefiados Unicamente para soportar cargas
gravitatorias, quedan expuestos a la falla por cortante anteriormente descrita.
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Foto 7.3 Irregularidad en planta: crecimiento de las plantas con la altura.
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Foto 7.4 Crecimiento de plantas y discontinuidad en lineas resistentes verticales.
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Foto 7.5 Pilares cortos en edificio.

En las misiones de reconocimiento post sismicos es muy frecuente encontrar
casos en los que se ha producido el efecto de columna corta en edificios que han sido
disefiados de forma adecuada, no sélo en lo que respecta a su configuracién global, sino
en su detallado, sin embargo al ausencia de consideraciones sobre la distribucion de
cerramientos, asi como también las posibles modificaciones realizadas a éstos durante la
vida atil de la edificacion, son capaces de inducir el comportamiento de pilar corto, ver
Foto 7.6. Se puede observar que en el pilar los estribos existentes fallaron bajo la accion
del cortante, perdiendo la seccion el confinamiento horizontal, produciéndose de forma
consecuente el pandeo de las barras de refuerzo longitudinal.

En el caso particular de los edificios con sistema estructural consistente en
pilares y forjados reticulares el efecto de pilar corto puede ser inducido por los cambios
de nivel de los forjados contiguos, agravandose el problema dado el bajo grado de
redundancia que poseen estos sistemas 0 que imposibilita redireccionar las cargas bajo
el hipotético fallo de alguno de estos pilares, Foto 7.7.

La construccion de estructuras singulares, llamadas asi por su particular
concepcion para solucionar casos poco usuales o para implementar técnicas
constructivas novedosas, no debe realizarse de espalda con los principios minimos de
disefio sismorresistente, por ejemplo en la Foto 7.8 se observa un edificio de losa
postensada que se sustenta sobre apoyos de neopreno colocados en el tope de los pilares
de la planta baja. Este sistema ha sido concebido para soportar cargas gravitatorias
exclusivamente, ya que sus apoyos no le suministran restricciones frente a acciones
horizontales.
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Foto 7.6 Efecto de falla por cortante de pilar.
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Foto 7.7 Juntas pilar- forjado que induce al comportamiento de pilar corto.
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En la foto anterior también se puede apreciar otro aspecto que suele ser poco
cuidado en el disefio, como lo son los nucleos de circulacion, los nacleos de escaleras o
incluso los nucleos de ascensores, de vital importancia a la hora de realizar cualquier
labor de evacuacion de una edificacion durante una catéastrofe. La mayor parte de los
problemas se producen en estas subestructuras se deben a la concentracion de esfuerzos
en los elementos verticales (pilares o muros de cortante) ya que la subestructura de
circulacién y el resto del edificio suelen poseer periodos de vibracion muy diferentes, lo
gue hace que se produzcan desplazamientos desacoplados que inducen fallas localizadas
en los elementos portantes. Otro de los efectos indeseados producido por los nucleos de
circulacion en general es su inadecuada ubicacién en la planta de la edificacion,
especialmente en el caso de nucleos de ascensor, los cuales son resueltos generalmente
mediante muros de cortante, que al poseer mayor rigidez que los pilares de la planta,
alteran la ubicacion de los centros de rigidez, provocando el incremento de la
excentricidad de la planta.

La otra estructura singular que aparece en la Foto 7.9 muestra una solucion en
base a gran ménsula de acero de varios niveles de altura, cuya redundancia ya apoyos la
pueden hacer eficiente frente a cargas horizontales, sin embrago es precaria su
estabilidad frente a componentes en la direccion transversal.



Influencia del adecuado disefio sismorresistente en la respuesta de la estructura 131

L ,J't‘_i-a'fi% 2a

. |
1 i m |

Foto 7.9 Estructura singulr, p(’)ricos de acero en voladizo.

Una vez revisados los aspectos de la configuracion general del edificio que
pueden afectar su desempefio sismorresistente, se analizara brevemente algunos casos
observados en lo que el nivel de detallado de las secciones de los elementos resistentes
no ha sido el adecuado o su mala ejecucion ha propiciado fallas localizadas durante la
ocurrencia de sismos.

En primer lugar se observa el efecto del inadecuado armado de un nudo de unién
pilar- viga, en el cual las barras longitudinales han sido extraidas del hormigén por un
inadecuado confinamiento por parte del acero transversal, ademas de un recubrimiento
deficiente, Foto 7.10.

El especial cuidado que es necesario prestarle a los nudo no se remite
exclusivamente al dimensionamiento de las secciones y al refuerzo de estas, es muy
importante cuidar la ejecucion de los mismo ya que de la ejecucion depende que el
comportamiento de los elementos sismorresistentes se aproxime al comportamiento para
el cual han sido modelados. Por ejemplo en la Foto 7.11 se observa la formacién de una
rétula pléstica, con la evidente cedencia del acero longitudinal y la pérdida de seccion
de hormigdn debida a la junta débil causada por el hormigonado del pilar y de la viga en
dos fases diferentes, lo cual evitd que los elementos de hormigdn se comportasen de
forma monolitica.
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l‘l' I
Foto 7.10 Falla de una junta de elemento de hormigén reforzado.

[
Foto 7.11 Cedencia del acero de refuerzo y pérdida de seccién en junta.
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Foto 7.12  Formacion de rétula plastica en viga.

El caso siguiente, Foto 7.12, sirve para ilustrar el comportamiento que se
persigue al aplicar el disefio de pilar fuerte- viga débil, que privilegia el disefio de
secciones de pilares con una resistencia mayor que la contraparte de las vigas, con la
finalidad de conseguir que las rétulas plasticas que inevitablemente se han de formar
por la disipacion de la energia de un sismo fuerte, aparezcan en los puntos de las vigas,
a una determinada distancia de los pilares que evite la aparicion de un mecanismo
inestable bajo la accion de las cargas gravitatorias.

En la Foto 7.13 se muestra el caso en el cual las rétulas plasticas se han
desarrollado en los extremos de los pilares de planta baja, al tener dichos pilares menor
rigidez que los de la planta superior debido a su mayor altura y a la falta de contribucion
de los cerramientos.

Otro caso de pilar débil se observa en la Foto 7.14, el cual muestra el excesivo
dafio del elemento en comparacion con el dafio que muestra la viga en el extremo
superior. Se nota ademas que el pilar ha sido sometido al cortante de piso, sino que
también ha sido sometido a torsion alrededor de su eje longitudinal.
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Foto 7. 14 Fallo de pllar efecto V|ga fuerte pllar débil.



Influencia del adecuado disefio sismorresistente en la respuesta de la estructura 135

Foto 7.15 Fallo local de pilar pr inadecuado refuerzo de confinamiento.

Finalmente se tiene el caso de un pilar con falla debida a la inadecuacion del
refuerzo transversal, se observa claramente que el ndcleo ha sido confinado pobremente
el tramo mas solicitado, razon por la que se produjo la rotura del estribo y el posterior

pandeo de las barras de refuerzo longitudinal y la pérdida parcial de la seccion de
hormigén, Foto 7.15.






Capitulo 8

Comparacion entre las
normativas NCSE-02,
EUROCODIGO-8 y Covenin
1756-98

8.1 INTRODUCCION

Para demostrar mejor la aplicacion practica de los conceptos de diseio
sismorresistente analizados en los apartados anteriores, en lo que sigue se hace una
comparacion entre la normativa de disefio espafiola (NCSE-02), la normativa
venezolana (Covenin 1756-98) y la normativa europea pr EN-1998-1:2003(E) (E8). En
la comparacion se abordan aspectos relativos a los criterios aplicados en las normativas,
comenzando con una revision de un aspecto comun en las normativas de disefo: los
factores de reduccion de respuesta, describiendo los elementos que lo integran. Para
facilitar la comparacion, se describen los procedimientos aplicados para la
determinacion de las acciones sismicas a partir de unas condiciones de riesgo generales
(E8) o nacionales (NCSE02, Covenin 1756-98), haciendo especial énfasis en la
incorporacién de las condiciones de sitio y su efecto en la amplificacion dindmica de los
suelos. Se revisan ademas como abordan las normativas la simplificacion del calculo
inelastico a partir del analisis elastico, mediante la incorporacion del amortiguamiento y
de la ductilidad. Finalmente se valora la consideracion de factores inherentes al
desempefio de las estructuras que se ha comprobado mantener su integridad aun bajo la
accion de sismos fuertes, como son la sobrerresistencia y la redundancia estructural y
como la regularidad estructural interviene en el andlisis, modificando los factores de
reduccién de respuesta.
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8.2 FACTORES DE REDUCCION DE RESPUESTA

La adopcion de los factores de reduccion para determinar fuerzas sismicas de
disefio a partir de las correspondientes a la respuesta elastica se realiza partiendo de los
valores sugeridos inicialmente por Newmark y Hall (1973), que vincularon los factores
de reduccion de respuesta con los valores esperados de ductilidad global de
desplazamiento, conforme a los rangos de periodos dentro del espectro de aceleraciones.

R=1 Para T=0 (8.1)
R=p Para el rango de los periodos
cortos.
R=.2u-1 Para el rango de los periodos
moderados.
R=u Para el rango de los periodos

intermedios y largos.

Siendo R el factor de reduccion, u y T los valores de la ductilidad global y el periodo

de la estructura, respectivamente.

Estos valores de R se corresponden con los criterios de igual energia para los
periodos cortos y de igual desplazamiento para los periodos largos, habiendo
demostrado ser unas buenas aproximaciones iniciales. Los factores de reduccion se han
determinado desde entonces sobre la base de analisis estadisticos y de juicio ingenieril o
la opinion de expertos, para espectros de respuesta que comparten similares
caracteristicas sismologicas y tectonicas (Chakraborti y Gupta 2004).

El procedimiento se ha mantenido a lo largo de los afos en los codigos de diseiio
sismorresistente debido al relativo buen desempefio exhibido por las estructuras
disefiadas con este método, que han mantenido su integridad y preservado vidas al haber
sido sometidas a sismos fuertes. La dependencia del factor de reduccion respecto a la
ductilidad global y del periodo estructural ha prevalecido en los codigos de disefio, a
pesar de que recientes investigaciones han demostrado que aplicar dichos factores
redunda en disefio poco seguro para el rango de los periodos bajos y excesivamente
conservador para los periodos intermedios y largos, tal como se muestra en la Figura 8.1
(Ordaz y Pérez- Rocha 1998).
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Figura 8.1 Factor de reduccion por ductilidad, Ordaz y Pérez-Rocha (1998).
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Entre 1990 y 2000 gran parte de la investigacion se concentrd en la
determinacion de la influencia del efecto de sitio sobre los factores de reduccion (Figura
8.2) formulandose expresiones cominmente obtenidas por regresion para representar los
valores de los factores de reduccion en funcion del periodo estructural y de la ductilidad
estructural de desplazamiento esperada. Esta ductilidad de desplazamiento se define
como la relacion entre el valor del desplazamiento tltimo entre el desplazamiento para
el cual ocurre la aparicion de la primera rotula plastica en los elementos de la estructura.

7
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Figura 8.2 Consideracion del efecto de sitio.
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Los factores de reduccion son considerados por primera vez en el articulado del
ATC-3-06 (ATC 1978) que permite la aplicacion del método de las fuerzas sismicas
equivalentes mediante la reduccion del cortante basal calculado a partir del espectro de
disefio elastico con un amortiguamiento igual al 5% del amortiguamiento critico y para
el correspondiente peso sismico de la edificacion:

V. S,sxW (8.2)
R R

El cortante basal de disefio V, se calcula escalando el cortante basal elastico V,

por el factor de reducciéon R correspondiente al disefio. En el calculo del cortante basal
elastico V, se considera la aceleracion del espectro eléstico de disefio calculado por los

métodos dindmicos conocidos, para un amortiguamiento del 5% del amortiguamiento
critico, lo que permite obtener la aceleracion de diseno S, ;. Esta aceleracion afecta al

peso sismico W, que generalmente corresponde al 100% de las cargas permanentes
mas un porcentaje de las sobrecargas de uso.

En la Figura 8.3se pueden observar las relaciones existentes entre los valores de
los cortantes calculados en las distintas fases de disefio, haciendo uso de la
representacion de la curva de capacidad tipica de una estructura porticada.

Curva de capacidad

Sa
N

1 =T Wacid hd
; < Comportamiento idealizado Espgctro elasticc

12 rétula

0 0.06 0.12 0.18 0.24 0.3
Sd

Figura 8.3 Curva de demanda y de capacidad tipica.



Factores de Reduccion de Respuesta 141

Es importante notar la diferencia que existe entre la ductilidad de
desplazamiento D, que es la diferencia entre el desplazamiento ultimo A, menos el

maximo desplazamiento elastico A,

D,=A,-A (8.3)

y la razén de ductilidad p que se define como el cociente de dividir las dos cantidades
anteriores:

A (8.4)

8.2.1 Componentes del factor de reduccion de respuesta R

Investigadores de Berkeley (1987) estimaron que el factor de reduccion de
respuesta es el producto de tres factores interrelacionados entre si:

R=Rs.R, R, (85)

Los factores son: el factor de reduccion por resistencia Ry que contiene la
reduccion debida a las consideraciones conservadoras asumidas en el disefio en general,
el factor de reduccion por ductilidad R, que presenta la influencia de la ductilidad y el
factor de reduccion por amortiguamiento R, , que incluye el efecto del amortiguamiento

propio de los materiales que constituyen la estructura. De estos tres factores, los dos
primeros pueden determinarse directamente de la curva de capacidad, en base a la
relacion de las fuerzas cortantes basales, asi el factor de resistencia R es:

v, (8.6)
Vb

R =

Siendo V, el cortante basal ultimo y V, el cortante basal de disefio.

Es frecuente encontrar que en los cddigos de disefio no se distingue entre el
valor del factor de reduccion R y el factor de reduccion por ductilidad R . Este tltimo

viene dado por la relacion entre los cortantes basales elastico V, y ultimo V, de la
curva de capacidad de la estructura.
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\'A (8.7)

R =

n

<

Donde los valores del factor de reduccion de respuesta R estdn acotados, para
todas las ductilidades y amortiguamientos:

T=0->R, =1 8.8)

T=oo—>Ru=u

Witthaker et al. (1997) considera para el factor de amortiguamiento el valor de
la unidad, presumiblemente por que los casos estudiados correspondian a edificios
analizados considerando el valor del coeficiente de amortiguamiento como el 5% del
amortiguamiento critico. El FEMA (1996) recomienda los valores de la Tabla 8.1 para
coeficientes de amortiguamiento diferentes al 5%.

Coetficiente de
amortiguamiento Periodos cortos Periodos largos

<2% 0,8 0,8

5% 1,0 1,0

10% 1,3 1,2

20% 1,8 1,5

30% 2,3 1,7

40% 2,7 1,9
>50% 3,0 2,0

Tabla 8.1 Factor de Reduccién por amortiguamiento (FEMA, 1996).

Estos valores aparecen graficados en la Figura 8.4, determinandose por regresion
una curva de ajuste que permite la interpolacion para coeficientes de amortiguamiento
no tabulados. Sin embargo, es necesario sefialar que es poco probable que las
estructuras lleguen a tener amortiguamientos mayores que el 20% del amortiguamiento
critico.

La evaluacién de la influencia del amortiguamiento ha demostrado que los
factores de reduccidon son ligeramente superiores en aquellos casos en los que el
amortiguamiento es nulo, en comparacion con los casos en los cuales el
amortiguamiento es el que suele atribuirse a las estructuras. Similar conclusion es
obtenida al comparar los factores de reduccion calculados con el modelo bilineal,
comparados con los calculados con modelos que incorporan las propiedades no lineales
(Chakraborti y Gupta 2004).
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Factor de reduccion por amortiguamiento
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Figura 8.4 Funciones del factor de reduccién por amortiguamiento, FEMA (1996).

8.2.2 Nueva propuesta (ATC 1995)

En la nueva propuesta del ATC 1995, no figura el factor de amortiguamiento,
siendo el factor R el producto de los factores de reduccion por resistencia Rg y el de

reduccion por ductilidad R, asignandole importancia a un factor adicional denominado

factor de redundancia R .

R =(R¢R,)R, (8.9)

Se parte de la comprobada influencia de el amortiguamiento en la reduccion de
los desplazamientos pero desigual en la reduccion de las fuerzas una vez que se ha
alcanzado el estado de cedencia. Adicionalmente, debe comentarse que si bien el ATC
1995 no incluye expresamente afectar el factor de reduccion tomando en consideracion
la irregularidad en planta o en alzado de la edificacion, sugiere la aplicacion de criterios
de forma semejante a los empleados en la Japanese Building Standard Law (Earthquake
1992) y que han sido incorporados en la ultima propuesta del EUROCODIGO-8 (2003).

> Factor de resistencia Rg

El factor de resistencia R se origina por la diferencia que existe entre el corte
basal de disefio V, y el cortante basal Gltimo V_, esta diferencia es el resultado de

proyectar para grupos de fuerzas mayoradas de forma estadistica con base en la
dispersion que las estas presentan (mayores a las resistidas por la estructura durante su
vida util) conjuntamente con propiedades minoradas de los materiales. Adicionalmente,



144 Comparacion de Normativas

el disefio de los elementos sismorresistentes implica satisfacer condiciones de
desplazamientos maximos (derivas de piso) y de detallado de partes de la estructura
para mejorar su capacidad de disipacion ductil. Todo esto conduce finalmente a
secciones con resistencia superior a la considerada por simple resistencia.
Investigaciones recientes han permitido determinar factores de resistencia (Bertero
1986) que demuestran la clara dispersion de los valores de R para edificios porticados

de hormigdn armado, por lo que es necesario profundizar en este campo, Tabla 8.2.

Investigacion Casos estudiados Rs

Pérticos resistentes a momento 2,1-6,5
Osteraas y

Krawlinker (1990) |Pdrticos perimetrales 1,8-3,5
Pdrticos con diagonales concéntricas 2,2-2,8

Uang y Maarouf |Edificio de acero de 13 pisos 4,0

(1993)
Edificio de hormigén de 6 pisos 1,9
Hwang y Shinozuka
(1994) Edificio de hormigon de 4 pisos 2,2

Tabla 8.2 Factores de reduccidn por resistencia, segun investigaciones recientes.

Al establecer la relacion entre el disefio actual de edificios de hormigdn armado,
se llega a alcanzar valores de los factores de resistencia R que en todo caso presentan

la misma dispersion de valores, ver Tabla 8.3.
La estimacion de los factores de reduccion por resistencia Rg se complica por

efectos como la resistencia actualizada de los materiales (una vez que se ha
incursionado en comportamiento plastico o ha ocurrido dafio), los efectos del
confinamiento, presencia de elementos estructurales tales como losas de hormigén y
elementos no estructurales no considerados de forma explicita en el anélisis, haciendo
necesario reconocer que no todos estos efectos contribuyen favorablemente al
incremento del factor de sobrerresistencia. Entre los efectos que pueden tener
contribucion desfavorable se incluyen el incremento de la sobrerresistencia en vigas
puede dar origen al fallo fragil por cizallamiento, elementos de cerramiento pueden
causar efectos de columna corta y las irregulares distribuciones de las alturas de las
columnas y la discontinuidad en las lineas resistentes verticales pueden producir el
efecto de piso blando (Park 1996).
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Casos estudiados Rs
Fischinger, Fajfar Edificios de hor@gon
- armado de mediana y 1.6-4.6
y Vidic (1994) .
baja altura
Panagiotakos y | Edificios de hormigon 2025
Fardis (1998) armado T
Elnashai y Mwafi Edificios dg hormigén
armado mediana altura e 2.0-3.0
(2002) ) . .
irreqularidad vertical

Tabla 8.3 Factores de sobre resistencia, segun estudios recientes.

En la Tabla 8.4 se presenta una lista que contiene los factores anteriormente
citados y la etapa del proyecto de la edificacion en la cual son incorporados.

Etapa del proyecto en la cual se
Causa de la sobrerresistencia incluye

Modelado | Analisis | Disefio |
Diferencia de la resistencia actual y nominal de los materiales X
Disefo conservador y requerimientos por dutilidad X
Factores de carga y multiples casos de carga combinados X
Consideracién de torsién accidental X
Provisiones para cumplir estado limite de servicio (flechas) X
Participacion de elementos no estructurales (losas) X
Cumplimiento de cuantias minimas de acero X
Disefio de secciones multiplos de 5 X
Redundancia estructural X
Endurecimiento resistente
Efectos del confinamiento X
Analisis en base al periodo elastico X
Disefio controlado por rigidez (derivas) X

Tabla 8.4 Factores que influyen en la sobrerresistencia.

> Factor de ductilidad R,

El factor de ductilidad proporciona una medida del comportamiento no lineal
global de una estructura y en ningin caso describe el comportamiento de elementos

aislados.

La forma de determinar el valor de los factores de ductilidad se realiza mediante
la razén de dividir las ordenadas de la respuesta elastica entre los valores de las
ordenadas ineldsticas de los espectros de respuesta de sistemas de un grado de libertad,

segun la expresion siguiente:
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R :Fy(u=l) (8.10)
“E(p>1)

Siendo R el factor de reduccion por ductilidad, F,(u=1) el valor de la

ordenada correspondiente al espectro de respuesta eldstico y F, (p > 1) el valore de la
ordenada del espectro de respuesta ineldstico, para ductilidades p mayores que la

unidad.

Los trabajos que inicialmente abordaron el tema, tenian como objetivo plantear
expresiones de factores de ductilidad dependientes de la ductilidad de desplazamiento y
del periodo estructural, se realizaron andlisis de la respuesta ineldstica mediante
modelos sencillos, tales como el elasto-plastico perfecto o el modelo bi-lineal. Los
resultados obtenidos muestran la evidente dependencia de R, respecto al periodo de la

estructura, sin embargo sus valores se volvian aproximadamente constantes a partir de
un determinado periodo, presentando valores de ordenada mayores que los valores de la
ductilidad de desplazamiento (Vidic et al. 1994 y Lee et al. 1999). Valores tipicos
pueden observarse en la Figura 8.5, en la que se muestra la comparacion entre factores
de reduccion por ductilidad obtenidos porNassar y Krawinkler (1991), Miranda (1993)
y Riddell (1995).

8.0
— N"dssar y Kr‘awinkler (‘1991)
—— Miranda (1993)
Riddell (1995 =
6.0 del (1999) 1 M
e S
P AW -
4.0 ' p=3
/ ~ . - //\
= Mn\;g/,,/fxt_\\&
//”VN M:Z -
0.0
0.0 1.0 2.0 3.0 4.0
T (in sec)

Figura 8.5 Espectros de factores de reduccion, Miranda (1993).

Los espectros anteriores poseen dos ramas bien diferenciadas, dependientes del
periodo y de la ductilidad de la estructura, permiten producir expresiones idealizadas,
del tipo mostrado en la siguiente expresion:
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R, =[c(u-1)+1]¢ (8.11)

C(T’Q):lﬁra +%

Con
a=1..0<ua<0,10
0,29<b<0,42

Donde el factor de reduccion por ductilidad R depende del valor de la ductilidad p y

de unos parametros de ajuste del modelo a, ¢ y b que incorporan el periodo T, la
fraccion de la rigidez post-cedente o. Ejemplo de estas curvas idealizadas puede
observarse en la Figura 8.6.

8.0
/ T #
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el —— Nassar & Krawinkler
Miranda (Rock)
—— Miranda (Alluvium)
0.0 [ [
0.0 1.0 2.0 3.0 4.0

Period (seconds)

Figura 8.6 Factores de reduccion por ductilidad, funcién idealizada.

Investigaciones recientes, (Vielma et al. 2004, Dolsek y Fajfar 2004) en las que
se incorpora al analisis de la respuesta de sistemas de un grado de libertad aspectos
como la plasticidad y el dafio, los valores de R, muestran que si bien su dependencia

respecto a la ductilidad es similar a la obtenida en los trabajos antes citados, los valores
de R, muestran valores medios menores que la ductilidad. Esta ultima afirmacion se

observa en la Figura 8.7.
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Figura 8.7 Espectros de factores de reduccion considerando comportamiento no-
lineal, Vielma et al. (2004).

A manera de resumen, se tiene que los valores de los factores de reduccion por
ductilidad R se pueden sintetizar mediante funciones que dependen de la ductilidad p,

del periodo T o una funcién de ajuste del periodo ‘P(T) que depende de los parametros
de las curvas obtenidos del analisis de regresion:

R, =(u—1)¥(T)+1 (8.12)

El actual avance en la formulaciéon de modelos constitutivos que incorporan la
no linealidad geométrica y constitutiva de los materiales, ha permitido determinar
valores de factores de reduccion por ductilidad, tanto por la via de aplicacién del
analisis no lineal estatico, como mediante el analisis no lineal dindmico. Al utilizar
directamente el analisis no lineal, los factores de reduccion por ductilidad engloban
tanto el efecto de la ductilidad como del amortiguamiento que en propuestas anteriores
aparecian por separado (Chakraborti y Gupta 2004).

En general, la determinacion de los valores de R, con el objeto de proponer

valores para el disefio sismorresistente, debe incorporar al andlisis aspectos
determinantes como:

o Organizacion de registros. Los registros deben estar clasificados segin
su magnitud y distancias epicentrales, con variedad en las condiciones de la
fuente y en el patron de transmision del sismo. Como en contadas ocasiones las
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caracteristicas estan disponibles, se agrupa a los registros obtenidos en varios
sitios con similares condiciones tectdnicas y de suelos.

o Normalizacion. Ya que las diferencias de las magnitudes de los registros
impiden la comparaciéon absoluta entre ¢€stos, es necesario escalarlos con
respecto a un parametro predeterminado como, por ejemplo la aceleracion
maxima del terreno.

o Sismo de disefio. Es necesario evaluar la magnitud, distancia a la fuente
y condiciones sub-superficiales, para obtener una apropiada caracterizacion del
sismo de disefio.

o Efecto del amortiguamiento. La mayoria de las normativas presentan
implicito el valor del 5% del amortiguamiento critico sin considerarlo como un
parametro variable. Recientes investigaciones han demostrado que la relacion
existente entre las ordenadas de los espectros eldsticos y los inelasticos, no es
siempre la misma para todos los factores de amortiguamiento: el factor R
depende del amortiguamiento y decrece con el incremento del factor de
ductilidad p.

o Efecto del modelo histerético. El efecto del modelo histerético adoptado
revela una variacion entre 30% y 50% entre las ordenadas espectrales, por lo que
no es conveniente extrapolar los espectros de disefio obtenidos para un modelo
histerético especifico, para sistemas que obedecen a modelos histeréticos
diferentes.

o Efecto de las condiciones de sitio. La utilizacion de un factor constante
para suelos por parte de varios codigos no es apropiada, debido a la marcada
influencia de las condiciones del sitio para suelos blandos, periodos intermedios
y bajas ductilidades de desplazamiento. Las condiciones del sitio afectan las
amplitudes, el contenido frecuencial y la duracion de los sismos, dependiendo su
influencia de la geometria y las propiedades de los materiales de la sub-
superficie, topografia del sitio y presencia del nivel freatico.

Adicionalmente, es importante reconocer la influencia de la existencia de
multiples grados de libertad; Miranda (2001) demostré que estructuras de multiples
grados de libertad disefiadas con resistencia lateral igual a la correspondiente a una
estructura de un grado de libertad con similar periodo, llega a experimentar demandas
de ductilidad superiores. Se ha planteado la siguiente relacidon entre los factores de
reduccion para sistemas de multiples grados de libertad.

R, - Rypor (8.13)
1{SDOF
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Los valores R,, representa la relacion entre el factor de reduccion de un sistema
de multiples grados de libertad R, y el factor de reduccion de un sistema de un
grado de libertad R, con un periodo del primer modo de vibracion similar al del

primero. Como ejemplo se tiene el trabajo de Nassar y Krawlinker (1991) que
determinaron valores de R,, calculados para edificios con diferente nimero de pisos,

plantedndose una expresion preliminar en funcioén de la ductilidad y del periodo de la
estructura, dependiente del periodo T y de la ductilidad p:

R, =[1+0,15xT? xIn(u)]" (8.14)

> Factor de redundancia R

De todos los factores, sobre este es el que menos investigacion se ha llevado a
cabo, la mayoria de las referencias se fundamentan en la investigacion de Moses (1974)
que realizo un estudio estadistico de la respuesta de edificios porticados frente a las
acciones de viento, variando el numero de lineas resistentes verticales. Posteriormente,
Bertero (1999) retoma el tema adicionando al planteamiento estadistico la influencia del
tipo de sismo, pulsativo o armoénico, en la posible respuesta de edificios de multiples
grados de libertad. Como ejemplo ilustrativo, se propenso el andlisis de la respuesta de
una estructura de un solo portico con otra de dos porticos, para este ultimo se establece
la relacion entre la calidad constructiva de cada linea resistente vertical independiente,
mediante un coeficiente de correlacion:

B,  L4ll (8.15)

B, Jl+p,

En la relacion anterior 3, es el indice de seguridad para una linea resistente, 3,
es el indice de seguridad para dos lineas resistentes y p, es el coeficiente de correlacion

de calidad constructiva, que resume la relacioén cualitativa entre dos lineas resistentes
verticales de la misma estructura.

Queda claro que para estructuras con un niumero de lineas resistentes mayor, el
coeficiente de correlacion de la calidad constructiva se reduce, incrementando la
relacion de indice de seguridad de un edificio con varias lineas resistentes, respecto al
edifico con una sol linea resistente. Valores considerados por Bertero (1999), indican
que para que una estructura disponga de un factor de reduccion por redundancia, debera
disponer de al menos 4 lineas resistentes verticales, ver Tabla 8.5.
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Lineas resistentes Factor de
verticales redundancia
2 0,71
3 0,86
4 1,00

Tabla 8.5 Factores de reduccion por redundancia, Bertero (1996).

Las causas de esta ultima consideracion son las siguientes:
. Capacidad de rotacion en secciones en las cuales ya ha ocurrido la
cedencia

o Se evita el conocido efecto de tamafio por concentracion de solicitaciones
de grandes magnitudes en un numero limitado de secciones o elementos
resistentes.

La redundancia de edificios duales (aporticados y con muros de corte) de
hormigoén armado, analizado siguiendo las directrices del trabajo anterior, concluye que
el incremento de lineas resistentes verticales combinando las bondades del sistema dual,
permite esperar incrementos del factor de resistencia del orden del 24%.

En recientes trabajos, Bertero (1986), y Witthaker et al. (1999) han incluido a la
redundancia estructural como un factor independiente en la determinacion de los
factores de reduccion de respuesta, sin embargo es necesario sefialar que hasta la facha
se carece de investigaciones que confirmen su grado de participacion o rango de valores
aplicables a las distintas tipologias estructurales. Esta propuesta se muestra en la
expresion (16).

R =R R, R R, (8.16)

De acuerdo con la expresion anterior, el factor de reduccion R queda definido
como el producto de cuatro factores: el factor de reduccion por resistencia R, el factor

de reduccion por ductilidad R, el factor de reduccion por multiples grados de libertad

R v el factor de reduccion por redundancia R g,

8.3 COMPARACION DE FACTORES DE REDUCCION APLICADOS EN
DIFERENTES NORMATIVAS

8.3.1 Factores de reduccion de respuesta en el EUROCODIGO-8

Al igual que en la mayoria de los cédigos de disefio sismorresistente, en el
EUROCODIGO-8 se admite el analisis elastico de las estructuras, con base en la
reduccion de las ordenadas del espectro de disefio elastico mediante la aplicacion de
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factores de reduccion, en la Figura 8.8 se muestran los espectros elasticos de disefio
correspondientes a la version 2003 del EUROCODIGO-8, para riesgo sismico tipo 1.

4
35 Suelo A
Suelo B
3 Suelo C
25 Suelo D
& Suelo E
\CD 2
n
1.5
1
0.5
0
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
T(seq)
Figura 8.8 Espectros elasticos de disefio, riesgo sismico 1.

Los factores de reduccion de respuesta son identificados en el EUROCODIGO-8
mediante la letra q, son aplicados a los espectros elésticos de disefo, para obtener las

aceleraciones de disefio, se encuentran expresados en funcion de dos términos:

q=qyk, =15 (8.17)

El factor basico de reduccion de respuesta q, depende del tipo de estructura

predominante y de la regularidad en elevacion, asi como del nivel de ductilidad que se
espera que la estructura sea capaz de desarrollar, para la cual existen dos niveles: DCM:
(clase de ductilidad media) y DCH (clase de ductilidad alta) y sus valores se muestran
por separado en la Tabla 8.6. El otro término es el factor de predominancia del modo de
falla en estructuras con muros de carga k.

Tipo estructural DCM DCH
Sistema porticado, dual o
acoplado a muros de corte 3,00, /0, [ 4,50,/
Sistema con muros de corte 3,00
4,00, /a,
Sistema torsionalmente flexible 2,00 3,00
Sistema de péndulo invertido 1,50 2,00

Tabla 8.6 Valores sugeridos para el factor basico de reduccion de respuesta .
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A estos valores basicos de la Tabla 8.6 se les puede multiplicar por factores
obtenidos directamente del andlisis ineldstico estatico (pushover analysis) que
relacionan los valores de ordenadas para el cortante basal de disefio y el cortante basal
inelastico, lo que equivale a considerar la participacion del factor de reducciéon por
resistencia Rg. Sin embargo, para los casos en que no se efectua el andlisis inelastico

estatico, se recomienda aplicar los valores de la Tabla 8.7 en el caso para el cual la
estructura sea predominantemente de pdrticos o de pdrticos acoplados a muros de corte.
Cabe senalar, que se incluye en este factor multiplicador el efecto de la redundancia
estructural, al considerar valores mas altos a medida que el nimero de vanos y de
niveles son mayores que la unidad.

Sistema porticado, dual o
acoplado a muros de corte
Edificacién de un solo nivel 1,10

a,/a,

Edificacién de mudltiples niveles, 1,20
pero de un solo vano
Edificacién de mudltiples niveles 1,30
y multiples vanos

Tabla 8.7 Valores sugeridos para el factor basico de reduccion de respuesta (.

Si el sistema estructural es predominantemente de muros de corte, los factores de
reduccion por resistencia R se obtienen de la Tabla 8.8.

Sistema con muros de corte a,la,

Edificacién con soélo dos muros 1,00
desacoplados por  direccidon
horizontal

Edificacion con otros sistemas 1,10
desacoplados de muros

Edificacidon con sistemas duales 1,20
o] acoplados a muros
estructurales

Tabla 8.8 Valores sugeridos para el factor basico de reduccion de respuesta (, .

Los factores multiplicadores en sus posibles variantes, contienen los incrementos
de los factores de reduccion de respuesta basados en la redundancia estructural, que los
autores han ubicado entre 1,1 y 1,25, pero que como ya se ha sefialado, presentan una
gran dispersion, por lo que se recomienda la aplicacion del andlisis ineléstico estatico.
Los factores multiplicadores obtenidos mediante el analisis inelastico estatico, no
superaran el valor de 1,5.
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El otro término del factor de reduccion de respuesta tiene que ver con la
respuesta de estructuras con predominio de muros de corte. En este caso se aplica un
factor de multiplicacion al factor basico q, que es menor que la unidad y que por tanto

lo reduce, penalizando en mayor medida el predominio de la falla por cortante que
posee una menor capacidad de desarrollar respuesta dictil en comparacion con las
edificaciones porticadas.. De esta manera, en la medida en que los muros son mas
esbeltos el valor de k, se aproxima a su cota inferior que es 1/3, sin llegar a alcanzarla

ya que el EUROCODIGO-8 lo limita expresamente a 0,5.
» Efecto de la regularidad estructural

La irregularidad en planta es penalizada con factores multiplicadores iguales a 1,
esto equivale a no aplicar ningin incremento del factor basico de reduccidon por
resistencia y redundancia. Sin embargo, en el articulado del EUROCODIGO-8 no se
distingue entre los diferentes tipos de irregularidad en planta, irregularidad que
determina de modo diferente las acciones torsionales. Ademds, Los valores de q,,

pueden reducirse hasta un 20% si la estructura analizada presenta irregularidades en
elevacion, el porcentaje de reduccion queda a juicio del proyectista, dependiendo del
grado de irregularidad. De igual forma se establece un incremento de los valores de q,,

cuando se disponga de un plan especial de calidad, que nunca superara el 20%.

» Factores de reduccion q. Edificaciones porticadas

A continuacidn se resumen los valores que alcanzan los factores de reduccion de
acuerdo con las diversas condiciones prescritas en el EUROCODIGO-8. En la Tabla 8.9
y la Tabla 8.10, se muestran los factores de respuesta para edificios porticados, teniendo
en cuenta los factores basicos de calculo asignados de acuerdo con el nivel de ductilidad
esperado (alto o medio), la regularidad de la estructura, la existencia de irregularidades
en planta, en elevacién y como una combinacion de ambas. Se aplican los valores
extremos sugeridos en el EUROCODIGO-8, entendiéndose que entre los maximos y los
minimos se encuentra un rango de valores que, tal como se ha indicado, quedan a juicio
del proyectista. Finalmente, se aplican incrementos a los factores de reduccion en virtud
de la existencia de planes especiales de control de calidad en la elaboracion del
proyecto, en las tablas las siglas CPC y SPC significan que el proyecto cuenta o no con
plan de control de calidad.
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Factor de Reduccion  {
Regulares Irregularg's
en elevacion
9o o, / a, k, SPC CPC SPC CPC SPC CPC CPC
Un solo nivel 450 1,10 1,00 495 594 4,50 5,40 413 4,95 375 4,50
Mattples niveles, |, o, 1,20 1,00 540 6,48 450 540 450 5,40 375 4,50
un solo vano
Multiples niveles, |, 1,30 1,00 5,85 7,02 450 5,40 4,88 585 3,75 4,50
multiples vanos

Tabla 8.9 Factores de reduccion para estructuras porticadas, con nivel de ductilidad

alto.
Factor de Reduccion  {
Regulares Irregularg's
en elevacion
qo o, / a, k, SPC CPC SPC CPC SPC CPC CPC
Un solo nivel 3,00 1,10 1,00 3,30 3,96 3,00 3,60 275 3,30 2,50 3,00
Multiples niveles, | = 5 1,20 1,00 3,60 432 3,00 3,60 3,00 3,60 2,50 3,00
un solo vano
Multiples niveles, 3,00 1,30 1,00 3,90 4,68 3,00 3,60 325 3,90 2,50 3,00
multiples vanos

Tabla 8.10 Factores de reducciéon para estructuras porticadas, con nivel de
ductilidad bajo.

» Factores de reduccién q. Edificaciones con muros de cortante

Para este tipo estructural, que comprende una amplia gama de configuraciones
conjuntamente con estructuras porticadas, se presenta una variante que consiste, ademas
de la aplicacion de los factores aplicados a porticos, en la aplicacion de un factor
corrector que varia en funcion del modo de falla predominante. Por razones practicas se
presentan solo los valores extremos para el caso de ductilidad alta, (ver de la Tabla 8.11
a la Tabla 8.13), adoptandose el valor de k , =1 para casos con predominio de falla por

flexion y de k, =0,5 que es la cota minima normativa para edificios con fallas por

cortante.
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Factor de Reduccion  {
Regulares Irregularg's
en elevacion
9o o, / o, k, SPC CPC SPC CcPC SPC CPC CPC
Sélo dos muros 4,00 1,00 1,00 4,00 4,80 4,00 4,80 3,33 4,00 333 4,00
desacoplados
Otros sistemas
desacoplados de 4,00 1,10 1,00 4,40 5,28 4,00 4,80 3,67 4,40 3,33 4,00
muros
Sistemas duales o 400 1,20 1,00 4,80 5,76 4,00 4,80 4,00 480 3,33 4,00
acoplados a muros

Tabla 8.11 Factores de reduccion para estructuras con muros de cortante, con nivel
de ductilidad bajo.

Factor de Reduccion  {
Irregulares
Regulares 9 o
en elevacion
9o a, /o, k, SPC CPC SPC CPC SPC CPC cPC
Sélo dos muros 4,00 1,00 0,50 2,00 2,40 2,00 2,40 1,67 2,00 1,67 2,00
desacoplados
Otros sistemas
desacoplados de 4,00 1,10 0,50 2,20 2,64 2,00 2,40 1,83 2,20 1,67 2,00
muros
Sistemas duales o 4,00 1,20 0,50 2,40 288 2,00 2,40 2,00 2,40 1,67 2,00
acoplados a muros

Tabla 8.12 Factores de reduccion para estructuras con muros de cortante, con nivel
de ductilidad alto, modo de falla predominante por cortante.

Factor de Reduccion  {
Regulares Irregularg's
en elevacion
*) o, / a, k, SPC CPC SPC CPC SPC CPC CPC
S6lo dos muros 3,00 1,00 1,00 3,00 3,60 3,00 3,60 2,50 3,00 2,50 3,00
desacoplados
Otros sistemas
desacoplados de 3,00 1,10 1,00 3,30 3,96 3,00 3,60 2,75 3,30 2,50 3,00
muros
Sistemas duales o 5 1,20 1,00 3,60 432 3,00 3,60 3,00 3,60 2,50 3,00
acoplados a muros

Tabla 8.13 Factores de reducciéon para estructuras con muros de cortante, con nivel
de ductilidad alto, modo de falla predominante por flexion.

La aplicacion de los factores de reduccion del EUROCODIGO-8 no conduce a
la obtencion de valores Unicos para una ductilidad esperada, mas bien se produce un
rango de valores que dependen, por un lado, de la capacidad para disipar energia que se
atribuye a las estructuras, a su sobrerresistencia y por el otro de los controles de disefio
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por parte del proyectista que a la larga aseguran el cumplimiento de las prescripciones
sismorresistentes, lo cual redunda en el incremento de la capacidad disipativa de la
estructura. Como ejemplo de lo anteriormente expuesto, se presenta en la Figura 8.9 y la
Figura 8.10 los espectros eldsticos e inelasticos de disefio para ductilidad alta y para
suelos clasificados como tipo A y B, respectivamente.

EUROCODIGO-8
Espectros inelasticos de disefio. Suelo A

4 :
35 Suelo A ||
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Figura 8.9 Espectros de disefo, elastico e inelasticos, para sistemas porticados con
ductilidad alta, suelo tipo A.

EUROCODIGO-8
Espectros inelasticos de disefio. Suelo B.
Edificaciones aporticadas
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Figura 8.10 Espectros de disefio, elastico e inelasticos, para sistemas aporticados
con ductilidad alta, suelo tipo B.

Los factores tipicos de reduccion contemplados en el EUROCODIGO-8 se
muestran en la Figura 8.11, para un suelo tipo A, estructuras porticadas y para diferentes
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valores de redundancia. Se observa que los espectros de factores de reduccidon presentan
dos ramas: la rama creciente y constante, pero esta Ultima se reduce una vez que se
alcanza el periodo maximo de aceleracion constante del espectro eldstico de disefio.
Ademas, el EUROCODIGO-8 define un valor minimo de aceleracion de disefio para los
periodos altos, razén por la que se observa la modificacion de la rama descendente del
espectro de factores de reduccion.

EUROCODIGO-8
Factores de reduccién. Suelo A
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Figura 8.11 Espectros de factores de reduccion.

8.3.2 Factores de reduccion de respuesta en la Normativa NCSE-02

La normativa sismorresistente espafola vigente permite el analisis elastico de
estructuras mediante la reduccion de los valores espectrales al aplicar coeficientes de
respuesta 3. El coeficiente de respuesta es funcion de la ductilidad esperada y del

porcentaje de amortiguamiento critico que la misma normativa prescribe para los
diferentes materiales que constituyen el sistema estructural,

g (8.18)
n

Donde v es el factor de modificacion en funcion del amortiguamiento y p es el

Coeficiente de comportamiento por ductilidad.

El factor de modificacion por amortiguamiento considera la reduccion directa
del espectro eléstico en funcion de la capacidad disipativa que posee la estructura, segin
la relacion entre el amortiguamiento 5% que usualmente se encuentra prescrito en otros
codigos de disefio, y el amortiguamiento real de la estructura Q:
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50 (8.19)
()

La normativa establece los valores del amortiguamiento tipicos para estructuras
usuales, los cuales no s6lo son aplicados a la reduccion de espectros elasticos, sino
también al incremento de sus ordenadas. También se presentan los valores del
coeficiente de comportamiento por ductilidad, Tabla 8.14.

Ductilidad
Tipo de . .. | Amortiguamiento (% . 3
estructura Compartimentacién ¢l o) Alta Intermedia Baja
Estructura de Diafana 4,00 4,00 3,00 2,00
hormigdn
armado o acero
laminado Compartimentada 5,00 4,00 3,00 2,00
Estructura con Compartimentada 6,00 No No 2,00
muros de corte

Tabla 8.14 Parametros del factor de reduccion previstos en la normativa NCSE-02.

Si bien la normativa NCSE-02 no define directamente el uso de factores de
reduccion, se ha expresado a estos como el inverso de los coeficientes de respuesta 3,

para uniformizar términos y permitir la comparacion con otras normativas. De esta
forma se obtienen los valores de R para cada uno de los niveles de ductilidad, que
dependen fundamentalmente de la capacidad de las estructuras de disipar energia frente
a la accion de cargas ciclicas, con elementos estructurales expresamente disefiados para
tal fin y acoplados en las dos direcciones principales de la estructura. Los valores de
factores de reduccion de respuesta se muestran en la Tabla 8.15, a 1a Tabla 8.17.

TipO de estructural| compartimentacion Ductilidad | Amortiguamiento | Multiplicador | Factor reductor
u v B R
Estructura de Diafana 4,00 1,09 0,27 3,66
hormigén armado o
acero laminado |Compartimentada] 4,00 1,00 0,25 4,00

Tabla 8.15 Factores de reducciéon normativa NCSE-02, ductilidad alta.
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TipO de estructura| Compartimentacion Ductilidad | Amortiguamiento | Multiplicador | Factor reductor
u v B R
Estructura de Diafana 3,00 1,09 0,36 2,74
hormigén armado o
acero laminado |Compartimentada] 3,00 1,00 0,33 3,00

Tabla 8.16 Factor de reduccidon normativa NCSE-02, ductilidad intermedia.

Tipo de estructura| Compartimentacion Ductilidad | Amortiguamiento | Multiplicador | Factor reductor
v} v B R
Estructura de Diafana 2,00 1,09 0,55 1,83
hormigén armado o
acero laminado |Compartimentada] 2,00 1,00 0,50 2,00
Estructura con | - artimentada| 2,00 0,93 0,46 2,15
muros de corte

Tabla 8.17 Factor de reduccion normativa NCSE-02, ductilidad baja.

» Espectros inelasticos de disefio

En la Normativa NCSE-02, se presentan espectros elasticos de disefio que
dependen del tipo de suelo, caracterizados por las velocidades de ondas de cizalla, sin
embargo no se hace referencia directa a espectros inelasticos de disefio. La construccion
de estos es posible si se toma en cuenta los coeficientes sismicos que permiten calcular
las fuerzas de planta prescritas para el disefio simplificado (seccion 3.7.3) o bien los
desplazamientos modales basicos (seccion 3.6.2.2). El coeficiente sismico, indicado
para cada planta i, identificado como o, es funcion del valor de la ordenada del
espectro elastico de disefio correspondiente al periodo de la estructura, afectado por el
coeficiente de respuesta B del cual ya se ha comentado. Es necesario senalar que los

procedimientos normativos difieren, debido a que en el célculo de los desplazamientos
modales, los coeficientes de respuesta se aplican de forma lineal para los valores de
ordenadas de aceleracidon constante, mientras que para los periodos bajos, el coeficiente
se aplica de forma variable, dependiente del rango del periodo de la estructura, asi para
T, <T,, se tiene:

o =1+(2,58 - 1).TT—i (8.20)

A

Donde a; es el coeficiente sismico, B el coeficiente de respuesta, T, el periodo

1

de la estructura, T, periodo de inicio de aceleracion constante del espectro elastico de
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disefio y a la ordenada del espectro eléstico de disefio. Para el resto de los periodos del
espectro, T, > T, los coeficientes sismicos estan dados por:

o. = a~B (8.22)

1

En la Figura 8.12 se muestran los espectros correspondientes a suelo clasificado
como tipo III reducidos por el factor de estructura porticada compartimentada, para
nivel de ductilidad alto.
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Figura 8.12 Espectros de disefio, elastico e inelasticos, para sistemas porticados
con alta ductilidad, sobre suelo tipo IlI.

Finalmente, en la Figura 8.13 se ha representado el factor de reduccion de
respuesta tipico aplicado en la normativa NCSE-02, en la que se distinguen las dos
ramas, la primera variable segun el periodo T y la segunda, con valores constantes e
iguales al valor de la ductilidad p.



162 Comparacion de Normativas

NCSE-02
Suelo tipo Il
Espectro tipico de factor de reduccion
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Figura 8.13 Espectro tipico de factor de reduccidén normativa NCSE-02.

8.3.3 Factores de reduccion de respuesta en la Normativa Covenin 1756-98

Los factores de reduccion son prescritos de forma directa en la normativa
venezolana Covenin 1756-98 y sus valores dependen de dos caracteristicas, la primera
vincula los niveles de reducciéon de ordenadas espectrales con el nivel de disefio
aplicado, obligando esto al cumplimiento de ciertas condiciones que garanticen la
ductilidad de el las estructuras. La segunda caracteristica tiene que ver con la tipologia
estructural utilizada, correspondiendo los niveles mas altos de reduccion de la respuesta
a las estructuras porticadas (Tipo I), hasta las estructuras incapaces de tener un
comportamiento asimilable al de las que responden como diafragma rigido.

Los valores maximos de los factores de reduccion son los que en anteriores
versiones de la normativa correspondian a la ductilidad, sin que intervengan en su
determinaciéon factores adicionales, tales como la sobrerresistencia o el
amortiguamiento, considerado en la determinacion de los espectros elasticos de disefio.

La presentacion de los valores maximos se realiza para tres familias de
estructuras que dependen del material: estructuras de hormigoén armado, de acero y
estructuras mixtas de hormigéon armado y acero. En cuanto a la influencia de las
posibles irregularidades tanto en planta como en elevacion, la normativa aconseja la
aplicacion global de factores de reduccion iguales al 75% de los sefialados para
estructuras regulares, sin hacer ninguna valoracion sobre el tipo de irregularidad y sus
posibles consecuencias sobre la respuesta ductil de la estructura. En las Tabla 8.18 a la
Tabla 8.20 se incluyen los valores para estas tres familias de estructuras.
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Nivel de

disefio | T I la \Y
ND3 6,00 5.00 .50 500 2.00
ND2 .00 3.50 3,00 3.50 1.50
ND7 2.00 1.75 1.50 2.00 1.25

Tabla 8.18 Factor de reducciéon normativa Covenin 1756-98, estructuras de
hormigén armado.

Nivel de

disefio ] T I Ma v
ND3 6,00 500 .00 5.00 2.00
ND2 .50 2.00 : : 1.50
ND1 2.50 2.25 2.00 . 1.5

Tabla 8.19 Factor de reduccién normativa Covenin 1756-98, estructuras de acero.

Nivel de

disefio | T M iMla 1Y
ND3 6,00 5.00 .00 6,00 2.00
ND2 2,00 2,00 ; ; 1.50
ND1 2.05 2.50 2.05 . 1,00

Tabla 8.20 Factor de reduccién normativa Covenin 1756-98, estructuras mixtas
hormigén armado- acero.

En estas tablas aparecen los valores de los factores de reduccion R por tipo de
estructura, variando de las mas ductiles (tipo I) para las que la estructura predominante
porticada, a las menos ductiles (tipo IV) dentro de las que se encuentran las estructuras
sustentadas por una sola columna, sin diafragma rigido o con forjados con vigas planas.
También dependen del nivel de disefio, asignando valores de R superiores para el nivel
de disefio ND3 que impone un detallado mas exigente de secciones y uniones, y valores
inferiores para el nivel de disefio sin consideraciones sismorresistentes (ND1).

» Espectros de disefio

Los espectros de disefio dependen del tipo de suelo sobre el cual se proyecta la
estructura, tipificado de acuerdo a la velocidad de ondas de corte y a la profundidad del
estrato, de esta manera existen 4 tipos de espectros de disefio para cada tipo de suelo, los
cuales se muestran en la Figura 8.14.
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Espectros elasticos de disefio
Norma Covenin 1756-98

AEN

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3 35 4
T(seq)

Figura 8.14 Espectros de disefio, elastico Normativa Covenin 1756-98.

Las tres ramas del espectro corresponden a rangos de valores de los periodos, asi
para los periodos cortos T < T", la rama es creciente:

A=A, [1 + T/T (- 1)] (8.22)

Con la aceleracion de disefio A, variando desde A, que es el valor de la
aceleracion correspondiente a la zona sismica A, hasta alcanzar el valor de la rama de
aceleracion constante, definido por el factor de amplificacion de la respuesta dindmica
del suelo B y que se inicia para el periodo T que depende del tipo de suelo y de la
ductilidad de disefio.

La rama de los periodos intermedios T <T<T , es la rama de aceleracion
constante:

A, =A,.p (8.23)

La rama de los periodos altos T > T, es una curva hiperbolica, que se desarrolla

desde el periodo méaximo para aceleracion constante T que depende del tipo de suelo.
El exponente p depende del ajuste de esta rama, para suelos blandos (tipo I y IV).
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A, =A, B(T%)p (8.24)

Sin embargo, para determinar los espectros de disefio ineléstico, no se aplica una
reduccion directa de las ordenadas de los espectros elasticos mostrados no se utilizan
directamente para el, ya que para cada nivel de ductilidad se tiene un valor de periodo
inicial para la rama de iguales aceleraciones conservando el valor del espectro de disefio
elastico para el periodo méaximo en el cual se conserva aceleracion constante. A modo
de ejemplo se tiene que para los niveles considerados en el disefio de estructuras
porticadas de hormigén armado, los espectros de disefio elasticos e ineldsticos se
muestran en la Figura 8.15.

Espectros elasticos e inelasticos de disefio
Suelo S4.

AEN

Figura 8.15 Espectros de disefio elastico Normativa Covenin 1756-98.

Un espectro tipico de valores de factores de reduccion se muestra en la Figura
8.16. Es notable su semejanza con los factores aplicados en otros codigos de disefio, con
una rama creciente para valores de periodos bajos, seguida de una rama horizontal para
la cual se alcanza el valor maximo del factor de reduccion, igualando los valores de
ductilidad de desplazamiento esperada para el tipo estructural y el nivel de disefio
aplicado.
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Espectros de factores de reduccion R.
Suelo S4.

AEN

0.5 1 1.5 2 2.5 3 3.5 4
T(seq)

Figura 8.16 Espectros de factores de reducciéon, Normativa Covenin 1756-98.

8.3.4 Comparacion entre los valores de los factores de reduccion

El primer aspecto a resaltar es que solo en el EUROCODIGO-8 existe una
referencia explicita a un factor basico de ductilidad, que depende de la ductilidad de
global que puedan desarrollar las estructuras adecuadamente disefiadas. En las
normativas NCSE-02 y Covenin 1756-98 los factores de reduccidon tienen un
componente de reduccion que depende exclusivamente de la ductilidad R, para la cual

se fijan niveles de disefio que no son mas que un marco de especificaciones minimas
que se deben cumplir en la etapa de disefo. Los dos factores que completan los factores
de reduccion R, que son dependientes de la sobrerresistencia y del amortiguamiento,
se incorporan en el EUROCODIGO-8 al considerar multiplicadores que varian de
acuerdo con la redundancia estructural Ry, y de los materiales que integran la

estructura R, esto ultimo al diferenciar entre los multiplicadores asignados a

estructuras de acero, hormigén armado y muros de corte, aunque es necesario aclarar
que no se realiza una referencia directa al factor R, en la normativa.

La NCSE-02 es la unica de las normativas revisadas que si presenta una
referencia directa a la influencia del amortiguamiento en el célculo de los factores de
reduccion. Sin embargo recomienda el valor promedio para el desempefio de las
diferentes estructuras, clasificadas de acuerdo con sus materiales, sin hacer referencia a
la consideracion de valores que dependan de la influencia de elementos no estructurales
tales como la densidad y distribucion de la mamposteria que se ha demostrado altera los
valores esperados del amortiguamiento de las estructuras. En la Normativa Covenin
1756-98 no se sefala la participacion del amortiguamiento estructural en la
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determinacion de los factores de reduccion R ; solo es posible seleccionar valores de R
que son ligeramente superiores para el caso de las estructuras porticadas de acero.

La consideracion de la amplificacion que experimenta el movimiento sismico
cuando atraviesa distintos tipos de suelos se encuentra de forma explicita en el
EUROCODIGO-8 y en la Normativa Covenin 1756-98, al adoptar ambas valores de
factores de amplificacion dindmica B que dependen de las caracteristicas geotécnicas,

generalmente representadas por la velocidad de ondas de cizallamiento y por los
espesores de los estratos, (contrastar la Figura 1.8 y la 1.14). La NCSE-2002 presenta
valores maximos como consecuencia de la amplificacion, similares para los suelos
contemplados en dicha normativa, ajustando por esta causa el rango de valores de los
periodos para los que se tiene aceleracion constante, que se ensancha a medida que el
suelo es menos rigido, ver Figura 1.12.

En cuanto a los valores de los factores R, es interesante notar que so6lo el
EUROCODIGO-8 presenta limitaciones a las aceleraciones para las estructuras con
periodos largos (superiores a los 2 s) limitando explicitamente la aceleracion de disefio
inelastico a un valor minimo de 0,2 veces la aceleracion espectral normalizada. Esto
ultimo origina que el espectro de factores de reduccidon presente cuatro ramas bien
diferenciadas, la de los periodos cortos, conforme a la regla de igual energia, la de los
periodos intermedios con aceleraciones constantes, una tercera rama decreciente,
proporcional a la rama decreciente del espectro elastico y una ultima rama que no
decrece de la misma forma que la tercera, consecuencia de la cota inferior de las
aceleraciones de disefio.

El periodo caracteristico para el cual se produce la transicion entre la rama
creciente dependiente del periodo a la rama horizontal dependiente de la ductilidad,
presenta cierta uniformidad en los tres cddigos analizados. Estos valores se encuentran
entre 0,2 y 0,4 s, que corresponden a periodos tipicos obtenidos de los espectros de
respuesta obtenidos con registros sobre suelos rocosos o muy duros. Sin embargo,
recientes trabajos han demostrado la dependencia del periodo caracteristico respecto al
periodo del suelo (Vielma 2003).

Finalmente, se reconoce la importancia que se la presta en los tres codigos
analizados a la relacion que existe entre el valor de la ductilidad de desplazamiento y el
nivel de disefio que se aplica a la estructura. Asi para el caso de la NCSE-2002, por
permitir ciertas irregularidades de la estructura y un detallado menos riguroso de
secciones y nudos, establece niveles maximos de ductilidad que se encuentran por
debajo de los especificados en el EUROCODIGO-8.

8.3.5 Calculo simplificado de las fuerzas sismicas equivalentes

Tanto el eurocodigo E8 como la normativa espanola NCSE-02 y la normativa
venezolana Covenin 1756-98, aceptan el uso de métodos simplificados (métodos
estatico equivalente) para la determinacion de las fuerzas sismicas, que eviten la
realizacion de un andlisis dindmico completo para el caso de edificios que cumplan
ciertos requisitos de regularidad en planta y en altura. Basicamente, dichos requisitos
definen un tipo de edificio que se ajuste a un modelo de cortante y, en el caso de que no
se cumplan, ambas normas exigen la realizacién de un anélisis dindmico completo de la
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estructura (tres grados de libertad por nivel). Antes de exponer los fundamentos de los
métodos simplificados mencionados, es importante observar que el desarrollo de este
tipo de algoritmos simplificados para la determinacioén de fuerzas sismicas equivalentes
tuvo lugar entre los afios cuarenta y setenta, cuando la carencia de ordenadores
eficientes hacia impracticable el analisis dinamico detallado de una estructura. La
situacion actualmente es enteramente distinta, ya que dicho anélisis puede efectuarse en
pocos minutos para el caso de estructuras de gran tamafo.

La normativa NCSE-02 propone para el analisis un método modal simplificado,
en el cual tanto el periodo como la forma de cada modo estan dados por féormulas
empiricas. El periodo del modo i se calcula como

— Tl

' 211

(8.25)

donde T, es el periodo fundamental, para cuya estimacion la normativa NCSE-02

proporciona diferentes ecuaciones, en dependencia del sistema estructural. Para el caso
de edificios porticados de hormigoén se propone

T, =0.09n (8.26)

siendo n el niumero de pisos. En lo que se refiere a las formas modales, se propone
estimar la ordenada correspondiente al modo i en la planta r como

. Sin{(m —1)7zhr} (8.27)
" 2H

donde h, es la altura de la planta r medida desde la base del edificio y H la altura total.

El método propuesto por el E8 es mucho mas simple, ya que se basa en la
asignacion de toda las fuerzas sismicas al primer modo de vibracion, lo que equivale a
suponer que la masa efectiva del modo fundamental es igual a la masa total del edificio.
Las ordenadas del modo fundamental, por su parte, pueden ser calculadas mediante un
analisis dinamico limitado solamente a este primer modo, o bien estimarse por la
siguiente forma lineal

h (8.28)
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En lo referente al periodo, la ecuacion recomendada en el E8 para el caso de
edificios porticados de hormigon es

T =0.075H % (8.29)

Que es similar al periodo fundamental T, prescrito para las estructuras de hormigon en
la normativa Covenin 1756-98:

T, =0.07h%" (8.30)

donde h  es la altura total de la edificacion medida desde el ultimo nivel hasta el primer
nivel. Segiin esta normativa, el método simplificado corresponde con el perfil de

distribucion de fuerzas correspondiente al primer modo (tridngulo invertido),
calculandose las fuerzas mediante:

W;h, (8:31)
N
Wh,

j=1

Qi:W

siendo Q; la fuerza lateral aplicada en el centro de masas del nivel i. W, y h, son
respectivamente el peso sismico y la altura del piso consideradoy W, y h; son los

pesos y alturas de los niveles por encima del nivel analizado.

\ —

L |

\

\—»
\
\
\
\

Figura 8.17 Distribucion vertical de fuerzas por el método simplificado.
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En la Figura 8.17 se observa la distribucion de fuerzas correspondiente a la
aplicacion del método estatico o método simplificado.

8.3.6 Otras formas de definicion de la accion y de célculo de la respuesta
sismica

Ademas del analisis dinamico lineal y simplificado, el E8 permite la realizacién
del analisis en el campo de la frecuencia, del andlisis no lineal de la respuesta en el
tiempo y del andlisis estocastico. El primer tipo de calculo equivale a una formulacion
alternativa al andlisis dinamico, con la diferencia de que las respuestas no se evaliian
por superposicion modal en el tiempo sino por superposicion en frecuencias. Por otra
parte, para la realizacion del andlisis no lineal de la historia en el tiempo, el E8 requiere
la utilizacion de acelerogramas artificiales, generados de tal manera que sean
compatibles con el espectro de disefio correspondiente al sitio en cuestion, asi como con
otros requisitos de orden sismoldgico. Por ultimo, el analisis estocastico se apoya en la
teoria de las vibraciones aleatorias y tiene por objeto la determinacion de valores
estadisticos que describan la respuesta (media y desviacion estandar) asi como de las
respuestas maximas de la estructura, a partir de ciertas hipdtesis. Para ello utiliza como
dato basico el llamado espectro de potencia, el cual es una funcion probabilista de la
energia asociada a cada frecuencia de la excitacion sismica. El E8 exige que este
espectro de potencia sea compatible con el de respuesta, lo cual implica que la respuesta
maxima probable estimada por ambos métodos, para un sistema de un grado de libertad
de un periodo cualquiera, sean aproximadamente iguales.

Finalmente, Es importante aclarar que, aun cuando en una zona se dispone de
una definicion de la accidn sismica mediante una normativa sismica, existen situaciones
en las cuales las mismas normas estipulan un estudio mas preciso de las caracteristicas
de la accién. Por ejemplo, para estructuras importantes, singulares, tales como centrales
nucleares, presas, depdsitos para gas natural licuado, etc., las normas sismicas
especificas de célculo dinamico de éstas requieren estudios sismologicos en la zona a
fin de establecer, de la manera mas correcta, las caracteristicas del movimiento sismico
esperado en la zona. Se imponen, al mismo tiempo, estudios de ingenieria sismologica,
cuyo objetivo es el de realizar una definicion concreta de la accion sismica a utilizar en
el analisis estructural. Estos estudios tienen que complementarse con otros, geologicos y
geotécnicos, a fin de adecuar la accion definida a las condiciones locales de terreno.

8.3.7 Desviacion de piso

Una de las variables de disefio de mayor importancia es la relativa al
desplazamiento horizontal relativo entre pisos sucesivos, conocido con el nombre de
desviacion. La desviacion da una medida relativa de los desplazamientos entre niveles
adyacentes:

(8.32)

i

(hi _hi—l)

Deriva =
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Donde 9, es la diferencia entre los desplazamientos maximos probables entre
dos niveles adyacentes y h, y h., son las alturas de los niveles. La razén de su
importancia reside en que a ella se encuentran asociados los siguientes aspectos:

a) la proteccion de elementos no estructurales fragiles, tales como tabiques,
ventanas, puertas etc., que se deforman conjuntamente con la estructura.

b) el choque con estructuras colindantes.

c) los efectos de segundo orden sobre la estabilidad global del edificio, de lo que se
hablara mas adelante.

En varios codigos del mundo se incluyen normas sobre el calculo de las
desviaciones de piso asi como los limites maximos que no pueden ser superados sin
poner en riesgo los elementos no estructurales y por ende la vida de las personas. En
términos generales, puede decirse que estos desplazamientos se calculan multiplicando
los obtenidos en el analisis de la estructura sometida a las fuerzas sismicas de disefio,
por un factor que tiene en cuenta la deformacidn ineldstica que sufre la estructura, el
cual en algunos codigos coincide con el factor de ductilidad p.

En la NCSE-02 se propone el uso de la ecuacion:

u I(Ur)eﬂ (8.33)

donde u, es el desplazamiento total de disefio de un piso, (u, )e es el desplazamiento del

mismo calculado segin un andlisis eldstico y p el factor de ductilidad. La normativa
mencionada exige este calculo para la comprobacion de la posibilidad de choque con
estructuras colindantes. Sin embargo, no proporciona unos valores maximos admisibles
para el control del desplazamiento relativo, lo que permitiria lograr el primero de los
objetivos mencionados, cual es el de la proteccion de los elementos no estructuras. Por
su parte, el E8 si exige el cumplimiento de un requisito al respecto, pero solamente para
el caso de estado de servicio, el cual corresponde un sismo con menor periodo de
retorno que el de disefio. En este punto el Eurocddigo 8 se aparta de una tendencia
general de los codigos del mundo que exigen dicho control de desplazamientos también
para el sismo maximo probable, que establece el control de los dafios al estar estor
intimamente vinculados con el nivel de dafios que sufren las estructuras. En cambio la
normativa Covenin 1756-98 si considera valores maximos de desviaciones de piso o
derivas, correspondiendo los valores mas bajos (0.012) a las edificaciones que requieren
un control mas exigente por desplazamiento (edificaciones esenciales) y los mas altos a
las edificaciones no esenciales (0.024). El cumplimiento de los requisitos de
desplazamientos permite entre otras cosas la verificacion del predimensionado sismico y
de no satisfacerse, se procede a incrementar las secciones de los elementos estructurales.
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8.3.8Estabilidad

En lo referente al problema de la estabilidad o efectos de segundo orden, la
normativa NCSE-02 requiere que dichos efectos sean despreciados cuando el desplome
de la cabeza del edificio no supere el dos por mil de la altura total, o cuando se cumpla
la siguiente desigualdad:

Pu, <0.10F.h, (8.34)

donde P es el peso total por encima de la planta r, u, la desviacion del piso calculada
segun un analisis lineal, F, el corte acumulado hasta la planta en cuestion y h, la altura

entre el piso analizado y el inmediatamente inferior. Esta formulacién equivale a decir
que los efectos P-A se desprecian cuando el momento adicional por deformacién de la
estructura sea menor que el 10 % que el momento de vuelco en el piso. El mismo
requisito se encuentra en el E8, con la diferencia esencial de que en este ultimo, asi
como en varios codigos importantes del mundo, se requiere usar en esta formula la
desviacion no lineal estimada, la cual es varias veces mayor que la desviacion lineal. La
utilizacion de la desviacion lineal en este calculo puede considerarse un error, ya que
ella no refleja el estado real de desplazamientos de la estructura y no permite, en
consecuencia, juzgar la importancia de los efectos de segundo orden. Ademas, la
normativa NCSE-02 no indica ninglin procedimiento para incluir dichos efectos en el
disefio en caso de que la desigualdad anterior no se cumpla. En el E8, en consonancia
con la tendencia universal al respecto, se exige amplificar todos los efectos sismicos en
el piso r en

1 (8.35)
1- Cr
Donde
_ Py, (8.36)
Q_Fh

para el caso en que el valor de ¢, se encuentre comprendido entre 0.1 y 0.2. No se

contempla el caso en que ¢, sea mayor que este Ultimo valor ya que eso supone una

inestabilidad muy alta. E1 E8 se limita a exigir que el valor de ¢, no sea superior en

ningtn caso a 0.3. Otros cddigos exigen un andlisis de inestabilidad no lineal completo
para valores de £ superiores a 0.2.

r
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8.3.9 Torsion e irregularidades

Tanto el E§8 como la NCSE-02 y la Covenin 1756-98, requieren que la
excentricidad del centro de rigidez con respecto al de masa sea incrementada para cubrir
los efectos de una torsion accidental, que puede ser causada por las componentes
rotacionales del sismo y, ademds, por posibles efectos de dafio excesivo en algin
soporte, errores en el calculo, la componente rotacional del movimiento sismico y la
dificultad de la ubicacion de los centros de masa y rigidez, etc. El valor del incremento
es del 5% de la dimension en planta perpendicular a la direccion bajo andlisis en los dos
primeros codigos, mientras que la normativa Coveninl756-98 exige la aplicacion de un
momento torsor calculado con una excentricidad accidental del 6%. El momento torsor
de cada nivel se sustituye por una fuerza equivalente que finalmente se adiciona a la
fuerza sismica de disefio del piso considerado.






Anexo

Programa para ordenador
MODAL

En este anexo se explica la forma como esta organizado el programa de analisis
modal de edificios, modelado como edificio de cortante. Las unidades que se utilizan
corresponden al las del Sistema internacional (SI).

El programa consiste en un modulo de generacion de matrices con los datos
geométricos del edificio (lectura.m), este médulo genera un archivo de datos a ser leido
por el moédulo principal (modal.m), el cual a su vez dispone de funciones que realizan
los diversos calculos y presentan los resultados, tanto por pantalla, como por archivos
de datos o de Excel.

El calculo de los pesos sismicos requiere que se procese previamente la
informacion proveniente del peso propio de los elementos estructurales, asi como el
sistema de forjado y las sobrecargas de uso asignadas a cada nivel. Con estos datos
calculados por cada piso se calculan las masas sismicas a introducir en el médulo
lectura.m.

La determinacion de auto vectores y auto valores se efectta dentro de la funcidn
modal.m. Los datos obtenidos se normalizan en la funcion normal.m y luego se
trasforman en periodos en la funcion aceleracién.m que contiene ademas las rutinas que
incorporan los datos sismicos de cada zona, asi como la aceleracion maxima probable,
expresada como un porcentaje de la aceleracién de la gravedad, el factor de importancia
de la estructura y la ductilidad.

Se calculan las fuerzas de disefio como la respuesta maxima obtenida por dos
métodos, el de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados y el método de la
combinacién cuadratica completa, los cuales se encuentran el las funciones srss.m y
gcg.m, respectivamente.

A modo de ilustracion se grafican los resultados de los desplazamientos modales
de piso, para apreciar las formas que adoptan cada uno de los modos.

La relacion de ejecucion de los modulos del programa asi como de las funciones
externas se muestra en la Figura 1. Acompafian al programa archivos de datos que
corresponden al edificio del ejemplo del capitulo 5.
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Finalmente se aclara que el uso para el cual ha sido concebido el programa de
analisis modal de edificio de cortante, es el de aplicar la teoria contenida en el texto del
presente libro, por tanto se restringe este al ambito académico.

lectura.m Médulo de entrada de datos de la estructura. Genera los archivos de

datos que contienen las matrices ensambladas de Rigidez (K) y Masa (M)

modal.m Médulo que lee el archivo generado por el médulo de lectura (lectura.m).
Gestiona las funciones que realizan el anlisis modal y la creacién de
archivos de resultados.

lecdat.m Funcién que lee el archivo de datos geométricos y de resistencia del
edificio.

modos.m Funcién que calcula los auto valores y auto vectores y genera los

resultados del vector de frecuencias naturales en fortmato Excel.

normal.m Funcién que permite normalizar la matriz modal. Ademas calcula la

fraccion de la masa participativa por cada modo.

aceleracion.m Funcién que calcula el periodo de cada modo, el factor de participacion

modal. Calcula lasaceleraciones modales a partir de los datos de los
espectros elasticos de disefio de la Norma NCSE-02. Hay que especificar
datos de disefio: tipo de fuente, aceleraciéon maxima, ductilidad e
importancia estructural. Con estos datos calcula las fuerzas y cortantes
modales de piso.

srss.m Funcién que calcula las fuerzas méaximas probables (fuerzas de disefio)
cony sin considerar efectos torsionales por excentricidad accidental,

aplicando el método de la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados.

# qcg.m Funcion que calcula las fuerzas maximas probables (fuerzas de disefio)

cony sin considerar efectos torsionales por excentricidad accidental,
aplicando el método de la combinacién cuadratica completa.

graflcos.m Funcién que grafica los desplazamientos modales de piso.

Figura 1. Esquema del programa de anélisis dindmico
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