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INTRODUCCION

Una de las principales preocupaciones de los especialistas relacionados con el medio
construido tiene que ver con la capacidad de las estructuras para soportar acciones
excepcionales. Entre éstas estd el efecto de los fendmenos ambientales y naturales que
imponen cargas extraordinarias que, de forma inesperada, pueden afectar a los edificios,
provocando una respuesta que puede conducir al dafio de componentes estructurales y no
estructurales o, incluso, al colapso de la estructura. Entre las acciones extraordinarias que
pueden afectar las estructuras dentro de la ventana de vida util se encuentran las producidas
por el viento y los terremotos, entre los mas importantes. Tanto el dafio parcial como el
colapso de los edificios pueden afectar a las personas que habitan o realizan actividades en
estas, produciéndo heridos o incluso fallecidos y enormes pérdidas economicas.

Dentro de este contexto se han venido desarrollando trabajos de investigacion que han
tenido como objetivo determinar la vulnerabilidad sismica de los edificios, con el fin de
conocer cual seria su comportamiento frente a la accién hipotética de un sismo
determinado. En esta monografia se recogen contribuciones en este campo que se
organizan en nueve capitulos.

En el primer capitulo, titulado Metodologias de evaluacion de vulnerabilidad sismica de
edificios, se presenta una revision exhaustiva del estado del conocimiento de los métodos
que han venido siendo desarrollados y aplicados y se proporcionan algunos ejemplos de los
resultados obtenidos a nivel mundial para diferentes tipologias estructurales y para
diferentes contextos de amenaza sismica.

En el siguiente capitulo, Evaluacion de la vulnerabilidad a través de un indice de dafio, se
desarrolla un indice de dafio objetivo, independiente de la tipologia estructural adoptada y
del nivel de amenaza considerado en el disefio, para establecer una relacion entre la
evolucion del dafio y el desplazamiento del nivel de cubierta bajo la accién de cargas
laterales. Este indice de dafio objetivo ha sido aplicado al estudio del comportamiento de
estructuras de ductilidad limitada, cuya utilizacion en zonas de alta amenaza sismica esta
restringida por las normas existentes. Los resultados de este estudio se presentan en el
capitulo 3, titulado Vulnerabilidad de edificios de ductilidad limitada. Se muestran
resultados para edificios porticados con vigas planas y para edificios con forjados
reticulares y se comparan la respuesta de edificios porticados convencionales. El analisis no
lineal se ha convertido en una herramienta de especial importancia a la hora de estimar la
respuesta sismica de las estructuras. Los resultados de este tipo de analisis permiten
formular expresiones en la que se asocian parametros de la respuesta con valores de dafio.
Este tema se aborda en el capitulo 4, Umbrales de estados de limite de dafio sismico, en el



que los autores presentan una propuesta de umbrales de dafio sismico formulada sobre base
en el analisis estatico no lineal incremental (pushover analysis).

Las estructuras metalicas son ampliamente utilizadas en areas de alta amenaza simica,
dadas las ventajas constructivas del acero estructural. Dentro de sus desventajas se
encuentran su gran flexibilidad frente a cargas laterales, por lo que las estructuras
porticadas se refuerzan mediante diagonales excéntricas y concéntricas. Las diagonales
concéntricas, conocidas como Cruces de San Andrés, son quizd las mas populares; sin
embargo su emplazamiento dentro de la estructura se ve limitado por razones de espacio,
haciéndose necesario el estudio de su efecto sobre los diferentes pérticos de la estructura.
Por esta razon este tema se desarrolla en el capitulo 5, Vulnerabilidad de edificios de acero
con diagonales concéntricas tipo Cruz de San Andrés, en el que se presentan resultados del
analisis no lineal tanto estatico como dinamico aplicado a edificios de diversas alturas.

En el capitulo 6, Vulnerabilidad de edificios de acero con diagonales concéntricas tipo V
invertida, se estudia la respuesta de edificios que han sido reforzados mediante diagonales
concentricas que han recibido menor atencion que las estructuras mostradas en el capitulo
anterior. Se muestran los resultados del analisis no lineal tanto estatico como dinamico,
obteniendo de éstos valores caracteristicos de la respuesta sismica como son la ductilidad y
la reserva de resistencia, que son esenciales de cara a la determinacion de la vulnerabilidad
sismica.

La irregularidad de las edificaciones suele introducir modificaciones significativas en la
respuesta sismica. Las normas de proyecto sismorresistente procuran establecer
limitaciones en la irregularidad tanto en planta como en elevacion, con la finalidad de
controlar comportamientos indeseados de las estructuras. A partir de recientes estudios
efectuados sobre edificios de hormigon armado en Venezuela, se presenta este tema en el
capitulo 7, Vulnerabilidad de edificaciones con irregularidad en planta. En el proceso de
evaluacion de la vulnerabilidad se ha incorporado el efecto de amplificacion de los
momentos torsores en zonas de la estructura con entrantes.

La ocurrencia de terremotos fuertes da la oportunidad para que se evallen no solo los dafios
ocurridos en las estructuras de las zonas afectadas, sino que también permite calibrar los
procedimientos de disefio contenidos en las normas sismorresistentes. En el afio 2009 la
costa nor-occidental de Venezuela fue afectada por un terremoto de Mw 6,4. Este terremoto
causO dafios especialmente en edificios de mediana altura, por lo que fue interesante
estudiar la respuesta de un edificio de hormigén armado localizado a 15 km del epicentro.
El edificio presento dafios ligeros en los componentes no estructurales, condicion que logré
ser simulada de forma eficiente mediante andlisis no lineal. En el capitulo 8 titulado
Evaluacion numérica de la respuesta de un edificio dafiado por el Terremoto de Tucacas,
se muestran los resultados de este estudio.



Finalmente, en el capitulo 9, Procedimiento basado en el andlisis incremental dindmico
para determinar curvas de fragilidad, se expone un procedimiento para obtener las curvas
de fragilidad, esenciales a la hora de establecer la vulnerabilidad sismica de los edificios,
con base en los resultados del analisis incremental dinamico que, actualmente, es
considerado uno de los mas completos y eficientes métodos de analisis en el rango no
lineal.

Juan Carlos Vielma



Abstract

One of the main concerns of specialists related to the built environment is related to the
ability of structures to withstand exceptional actions. Among these actions are the effects of
environmental and natural phenomena that impose extraordinary loads that unexpectedly
can affect buildings, causing them a response that can lead to the damage of structural and
nonstructural components or even to the collapse of the whole structure. Among these
extraordinary actions that can affect structures within their lifetime, are those produced by
wind and earthquake. Partial damage or collapse of buildings can injure or even kill people,
also causing huge economic losses. In this context, many researches have been developed
aiming to evaluate the seismic vulnerability of buildings, in order to improve their
performance against the hypothetical action of future earthquakes. In this monograph,
different recent contributions to this field are presented into nine chapters.

In the first Chapter, entitled “Methodologies for the assessment of the seismic vulnerability
of buildings™, a comprehensive state of the art review of the vulnerability assessment
methods that have been developed and implemented worldwide is presented considering
different structural typologies and seismic hazard levels.

In the next chapter, “Vulnerability assessment using damage indices, a new, objective,
damage index, independent of the structural typology and of the damage level considered in
the design, has been formulated, to establish a relationship between the evolution of
damage and the global drift of the structure under the action of lateral loads. This objective
damage index has been applied to study the behavior of structures with limited ductility,
many of which are used in seismic-prone areas. The results of this study are presented in
Chapter 3, entitled “Vulnerability of limited ductility buildings™. The results for buildings
with flat beams and for buildings with waffled slabs are compared with the results obtained
for moment-resisting framed buildings. Nonlinear analysis has become a tool of particular
importance when estimating the seismic behaviour of structures. Its results allow
formulating expressions relating the structural response parameters with indices describing
damage. This topic is discussed in Chapter 4, “Damage thresholds for seismic limit states”,
in which the authors propose damage thresholds formulated based of the results of
incremental nonlinear static analysis (pushover analysis).



Moment-resisting steel framed structures are widely used in areas of high seismic hazard,
given the important structural advantages of structural steel. Nevertheless, they also have
some disadvantages among which it can be mentioned the flexibility against lateral loads.
To overcome this disadvantage, the framed structures are stiffened by means of eccentric
and concentric braces. The concentric braces are perhaps the most popular; however, their
use is limited by the lack of space within the structure. Additionally, the study of their
effect on the different frames of the structure is necessary, because of the impossibility to
locate these braces only within the inner frames. For this reason, this topic is developed in
Chapter 5, “Vulnerability steel building with concentric braces”, in which results for both
static and dynamic nonlinear analyses performed to buildings of different heights are
presented.

In Chapter 6, entitled ““Vulnerability steel building with Chevron-type concentric braces”,
the response of buildings stiffened with concentric braces which have received less
attention than the structures shown in the previous Chapter, are studied. The results of both
static and dynamic nonlinear analysis are shown obtaining these characteristic values of the
seismic response, such as ductility and overstrength, which are essential in the assessment
of the seismic vulnerability of these structures.

The irregularity of buildings usually introduces significant changes in the seismic response.
Seismic codes seek to establish limitations on plan and elevation irregularities, in order to
control unwanted behaviors of structures. This topic is presented in Chapter 7,
“Vulnerability of buildings with plan-irregularity’”, which is based on recent studies on
reinforced concrete buildings performed in Venezuela. In this chapter, in the vulnerability
assessment process has been incorporated the effect of the amplification of the torsion
moments in the columns located near the corners of the structures.

The occurrence of recent strong earthquakes has given the opportunity to evaluate not only
the damages of the structures in the affected areas, but also to calibrate design procedures
contained in the earthquake-resistant design codes. In 2009, the North-Western coast of
Venezuela was hit by a major earthquake (Mw 6,4), which caused damage especially in
mid-rise buildings; thus, it was interesting to study the response of a reinforced concrete
building located at 15 km from the epicenter. The building showed slight damage to
nonstructural components and this state of damage was captured efficiently by nonlinear
analysis. In Chapter 8, entitled *““Numerical evaluation of the response of a building
damaged by Tucacas earthquake”, are shown the most important results of this study.

Finally, in Chapter 9 entitled “Procedure based on the dynamic incremental analysis to
determine fragility curves”, a new method for obtaining fragility curves is disclosed, useful
essentially in establishing the seismic vulnerability of buildings. It is based on the results of
incremental dynamic analysis, IDA, that today is considered one of the most complete and
efficient methods for analysis of nonlinear behaviour of the structures.
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1 INTRODUCCION

Los terremotos de los siglos XX y XXI han causado aproximadamente 1,8 trillones de
ddlares en dafios globales Daniell [1]. La mayoria de las péerdidas debidas a terremotos
tiene su origen en el deficiente comportamiento de los edificios que sufren dafios o incluso
el colapso [2]. Los dafios en edificios ocasionados por terremotos evidencian la
vulnerabilidad en las construcciones tradicionales de las poblaciones, tales como la
construccion con mamposteria, adobe y concreto armado de mala calidad. Dicha
vulnerabilidad es un factor interno de riesgo de un edificio expuesto a terremotos que
refleja su predisposicion intrinseca de ser dafiado [3, 4]. Es notable que un ndmero
considerable de los edificios dafiados por terremotos fueran proyectados con normas y
técnicas constructivas vigentes para la época. Este comportamiento deficiente es lo que
ocasiona la mayor parte de las pérdidas de vidas humanas. A fin de acentuar lo expuesto
anteriormente, en la Figura 1, se presentan los terremotos historicos ocurridos en los
ultimos 40 afios en América y los dafios globales ocasionados. El aumento poblacional,
combinado con el desarrollo del pais y las buenas practicas constructivas, permite esperar
una disminucion de la vulnerabilidad y, por ende, la preservacion de la vida y la proteccion
de los activos financieros.

La ocurrencia de catastrofes por eventos naturales como los terremotos, han requerido la
formulacion de modelos conceptuales y de metodologias de estimacion de perdidas por
terremoto en zonas urbanas. Sin embargo, la frecuencia de los eventos catastréficos es baja
por lo que los datos historicos disponibles en cada zona sismica son limitados y la
evaluacion del riesgo sismico debe ser prospectiva, mediante modelos capaces de predecir
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los futuros escenarios partiendo de la informacion limitada existente. Las bases para
desarrollar tales modelos las deben sentar la sismologia y la ingenieria simica, partiendo de
la peligrosidad, vulnerabilidad y riesgo sismicos. Las grandes incertidumbres involucradas
en todos los pasos del proceso requieren un tratamiento probabilista del problema de
evaluacion del riesgo [5, 6- 7]. La aplicacién de estos modelos de pérdidas a un entorno
edificado o a lineas vitales es de importancia tambien para las autoridades nacionales en
cuanto a la planificacion de respuesta de emergencia y desastres [8]. Asimismo, permite
reajustar los codigos sismicos para el proyecto de nuevos edificios y para proyectar
sistemas de refuerzo mediante la realizacion de estudios costo/beneficio para diferentes
tipos de intervencion estructural.

La ocurrencia de los fendmenos sismicos es inevitable debido a su naturaleza, lo que
requiere mejoras que optimicen el comportamiento sismo-resistente de las estructuras
nuevas Yy el refuerzo de las existentes, de tal forma que se reduzcan las pérdidas producidas
por los terremotos en el momento que ocurren. De aqui la necesidad apremiada de los
estudios de vulnerabilidad y riesgo sismico, a fin de realizar una gestion integral del riesgo
[9]. Considerando lo expuesto, se presenta un estado del conocimiento, referido a aspectos
relacionados con la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de estructuras, destacando las
metodologias de evaluacidn y técnicas mas relevantes aplicadas recientemente para evaluar
la vulnerabilidad sismica y el dafio estructural [10, 11, 12, 13, 14, 15].
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1999, Colombia (6.1)
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2010, México (7.2)
2010, Haiti (7.0)
2010, Chile (8.8) %

Figura 1. Pérdidas de vidas humanas y materiales por terremotos histéricos ocurridos en América
(1970-2010)

2 LA VULNERABILIDAD DE EDIFICIOS

El concepto de vulnerabilidad puede utilizarse no solo para describir aspectos
estructurales, sino también para describir aspectos no estructurales, funcionales, operativos,
0 sociales, entre otros [16]. En este sentido, es necesario aclarar el tipo de afectacion o
dafio que se considera en la evaluacién de vulnerabilidad.
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La vulnerabilidad estructural, se produce cuando los edificios se construyen mediante
proyectos y materiales que son insuficientes para resistir a las tensiones extremas (por
ejemplo, fuertes vientos, presiones hidrostaticas, o sacudidas sismicas) Lindell et al. [17] v,
como los fendmenos sismicos estan aun fuera del alcance de la prediccion, se requiere
avances en el campo de la ingenieria sismica incluso modificaciones en las normas de
proyecto sismo-resistente.

El concepto de wvulnerabilidad ha sido ampliamente desarrollado en diferentes
investigaciones. De acuerdo con la definicion mas aceptada, la vulnerabilidad fisica es la
propensién de un sistema a sufrir dafios debido a su interaccion con procesos externos e
internos, potencialmente peligrosos. Es una propiedad relativa de los sistemas, lo que
significa que el grado de vulnerabilidad depende del tipo de amenaza a la que esté expuesto
el sistema. En este sentido, un sistema puede ser mas vulnerable a un fenémeno que a otro.
Por el contrario, la vulnerabilidad social es el grado de dafios que pueden sufrir, debido a
cierta amenaza, las comunidades humanas asentadas en un lugar especifico, en funcion de
un conjunto de factores socioeconémicos, psicoldgicos y culturales [18]. En la referencia
[19] se muestra que la vulnerabilidad puede definirse como un factor de riesgo interno de
un elemento expuesto a eventos de peligro, y corresponde a su predisposicion intrinseca a
ser afectado o ser susceptible de sufrir dafios. En otras palabras, la vulnerabilidad fisica,
econdmica, politica o de sensibilidad social, es la predisposicién de una comunidad a sufrir
dafos en el caso de que ocurra un evento de amenaza de origen natural o antropogénico. La
vulnerabilidad socio-econdmica determina el caracter selectivo de los efectos asociados a
un mismo evento sobre distintas comunidades.

Por otra parte, la vulnerabilidad sismica puede definirse de manera cualitativa la
predisposicion de una categoria de elementos en riesgo de sufrir efectos adversos causados
por terremotos potenciales [20]. Para que a partir de esta definicion, que es sin duda
genérica, se puedan plantear instrumentos operativos de evaluacion Utiles para para
diversos fines, como el desarrollo de escenarios de riesgo sismico del terremoto, o de
estrategias de mitigacion de riesgos, se necesitan precisar varios detalles como:

e La caracterizacion de los elementos en riesgo.

e La caracterizacion de la accion sismica y la cuantificacién de su intensidad. La
peligrosidad o amenaza es un peligro latente o a un factor de riesgo externo de un
elemento expuesto que puede ser expresado como la probabilidad de ocurrencia de un
evento de cierta intensidad, en un sitio especifico y para un periodo determinado de
exposicion [21].

e La caracterizacion de los posibles efectos del terremoto y la cuantificacion del riesgo.

e La caracterizacion de la predisposicion de que puedan aparecer efectos de diferentes
niveles de riesgo en diferentes elementos expuesto dela misma zona, es decir, de la
vulnerabilidad.

En la referencia [22] se muestra que un estudio de vulnerabilidad requiere que se defina
su naturaleza y alcance, lo cual esta condicionado por varios factores, tales como: el tipo de
dafo que se pretende evaluar, el nivel de amenaza existente en la zona, la informacion
disponible sobre las estructuras y los datos relacionados con los dafios observados durante
sismos que han afectado la zona de interés. Una vez definidos estos factores, el objetivo de
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los estudios de vulnerabilidad es determinar el dafio esperado en una estructura, en un
grupo de estructuras o en toda una zona urbana, suponiendo que llegue a ocurrir un sismo
de determinadas caracteristicas [23]. Conocido el dafio esperado, se buscan soluciones para
reducirlo y lograr disminuir en gran medida las pérdidas que pudiese ocasionar un futuro
terremoto. Estas soluciones repercutirdn en un coste econémico, el cual se podré contrastar
con los costes de las pérdidas esperadas. Sin embargo, la decision de realizar inversiones
de mejora y reforzamiento de dichas estructuras no se toma solo en funcioén de un criterio
de beneficio-coste sino también de criterios socio-econdémicos. Por este motivo, los
estudios de vulnerabilidad sismica constituyen, conjuntamente con los estudios de amenaza
o peligrosidad, uno de los factores determinantes del riesgo sismico especifico, el cual
representa la probabilidad total de que una estructura sufra varios niveles de dafio durante
un periodo especifico de tiempo.

En relacion a estos conceptos, Cardona y Barbat [24], presentan algunas definiciones
relacionadas con el riesgo definido con la Ecuacién (1), como una funcion de convolucion
(®) entre la peligrosidad H; y la vulnerabilidad V. durante un periodo de exposicion T

Rie|T =f ( Hi ® Ve )|T (l)
Las variables que involucradas en esta ecuacion son:

El riesgo, Riejr, definido como probabilidad de pérdida (social, econémica y ambiental) de
un elemento expuesto e como consecuencia de la ocurrencia en un area determinada de un
evento peligroso con intensidad mayor o igual a i durante un periodo de exposicion T.

La amenaza o peligrosidad, Hjr, definida como la probabilidad de ocurrencia de un evento
con intensidad mayor o igual a i durante un periodo de exposicion T.

La vulnerabilidad, V., es la predisposicién intrinseca de un elemento expuesto e a ser
afectado o ser susceptible de sufrir una pérdida como resultado de la ocurrencia de un
evento de intensidad i.

3 CLASIFICACION DE METODOS DE EVALUACION DE LA
VULNERABILIDAD SISMICA DE ESTRUCTURAS

En principio, la vulnerabilidad sismica de edificios dentro de un area urbana puede
evaluarse a partir del analisis mediante modelos numéricos del dafio sismico de estructuras,
de la inspeccion de edificios existentes o de pruebas de laboratorio. Es aqui donde se hace
necesario distinguir entre la vulnerabilidad observada, que significa la vulnerabilidad que
ha sido obtenida de la inspeccién de los dafios posteriormente a un terremoto y del analisis
estadistico de los mismos para algun tipo definido de estructura y la vulnerabilidad
calculada, que es la vulnerabilidad que ha sido obtenida a partir de un analisis mediante un
modelo estructural o mediante ensayos en el laboratorio de modelos reducidos y cuyos
resultados han sido expresados en términos probabilistas [23, 25]. Los modelos de
evaluacion que se presentan en las siguientes secciones se encuentran enmarcados dentro
de algunos de estos enfoques.

En el area de Ingenieria Sismica han sido propuestos diferentes esquemas de
clasificacion para sistematizar los métodos y técnicas de evaluacion de la vulnerabilidad
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sismica, con el objetivo de predecir el dafio debido a un sismo con la menor incertidumbre
posible. Sin embargo, éstos difieren debido a las diferentes niveles de dependencia de los
siguientes factores: naturaleza y objetivo de la evaluacion, la calidad y disponibilidad de la
informacidn, las caracteristicas de los edificios inspeccionados, la escala de evaluacion, los
criterios de la metodologia, el grado de fiabilidad de los resultados esperados y el uso por
el usuario final de la informacion producida [23, 26, 27, 28, 29], las cuales se presentaran
brevemente.

3.1 Clasificacion de acuerdo a Corsanego y Petrini

Una de las clasificaciones mas reconocida y completa sobre la evaluacion de la
vulnerabilidad sismica se debe a Corsanego y Petrini [28] y se realiza en funcion del tipo
de resultado que produce. Técnicas directas. Permiten predecir directamente, y en una sola
etapa, el dafio causado por un sismo a partir de dos métodos: i) tipoldgicos, que clasifican
los edificios en clases dependiendo de los materiales, técnicas de construccion,
caracteristicas de construccion y otros factores que influyen en la respuesta sismica del
edificio. Definen la vulnerabilidad como la probabilidad de una estructura de sufrir un
cierto nivel de dafio para una intensidad sismica definida. La evaluacion de la probabilidad
de dafio se hace con base en los dafios observados y registrados después de los terremotos
anteriores, y también en el conocimiento experto. Los resultados obtenidos con este
método deben ser considerados en términos de su precision estadistica, ya que se basan en
investigacion de campo sencilla. En efecto, los resultados son validos solo para el area
evaluada, o para otras areas de la tipologia de construccion similar y el mismo nivel de
riesgo sismico. Ejemplos de este método son las funciones de vulnerabilidad y matrices de
probabilidad de dafios (MPD) desarrollados por Whitman et al. [30]. ii) mecanicos, que
predicen el efecto sismico en la estructura mediante el uso de modelos mecéanicos
adecuados. Dentro de estos métodos pueden distinguirse dos grupos que estan relacionados
con el tipo de modelo utilizado para representar la estructura, es decir, los basados en
modelos simples y aquellos basados en un anélisis mas detallado. Respecto al primero,
debe permitir analizar un gran namero de edificios en un periodo de tiempo corto, y que
solo requiera unos pocos parametros de entrada. Un ejemplo de este método fue
desarrollado por Calvi [31] y aplicado a la ciudad de Catania. Los del segundo grupo son
generalmente utilizados para la evaluacion de estructuras individuales, debido a que
requieren analisis detallados y modelos refinados; no son adecuados para la evaluacion de
escenarios sismicos, donde es necesario disponer de la vulnerabilidad de un gran nimero
de estructuras. Los dos procedimientos de andlisis mas utilizados en este tipo de métodos
son: 1) el andlisis lineal (estatico y dinamico) y 2) el analisis no lineal (estatico y
dindmico). Un ejemplo de los mas conocidos que involucran procedimientos de analisis
estatico no lineal son el método del espectro de capacidad (MEC) desarrollado por
Freeman et al. [32], el cual ha sido incorporado en el ATC-40, (ATC, 1996)[33]; el metodo
del coeficiente de desplazamiento utilizado en el FEMA 273 y 356 (FEMA, 1996; FEMA,
2000)[34, 35]; y el método N2 desarrollado por Fajfar [36], el cual ha sido implementado
en el Eurocddigo 8 [37].

Técnicas indirectas. Determinan, como primer paso un indice de vulnerabilidad, para
luego relacionar el dafio con la intensidad sismica, mediante estudios post-terremoto y
estudios estadisticos. Es muy Util para evaluaciones sismicas de edificios a gran escala. Un
ejemplo de esta técnica es el método del indice de vulnerabilidad (IVM) GNDT [38] y
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propuesto por Benedetti y Petrini [39], con motivo de los estudios post-terremoto
realizados en Italia. Con base en una asignacion de puntajes se encuentra la técnica de
seleccién rapida del ATC-21 [40], ampliamente utilizada en los EE.UU. para obtener una
puntuacion de la vulnerabilidad.

Técnicas convencionales. Son esencialmente heuristicas e introducen un indice de
vulnerabilidad independientemente de la prediccion del dafio. Se usan basicamente para
comparar la vulnerabilidad relativa de diferentes construcciones de una misma tipologia,
ubicadas en una determinada zona, de acuerdo con algunos factores cuya contribucion a la
resistencia sismica es calibrada por expertos. Los indices dan una medida relativa de la
vulnerabilidad, pero los resultados obtenidos son dificiles de comparar para diferentes tipos
de construcciones, debido a las diferencias existentes entre los factores considerados.
Existen basicamente dos grupos de métodos: los primeros califican empiricamente las
diferentes caracteristicas fisicas de las estructuras; los segundos consideran los criterios
utilizados en las normativas de proyecto sismo-resistente, evaluando la relacion
demanda/capacidad de los edificios de manera simplificada [41, 42, 43]. El método de
ATC-13 [44], que se enmarca dentro de esta categoria, utiliza matrices de probabilidad de
dafio partiendo de la opinidn de expertos; el grado de incertidumbre se asume como una
limitacion tratada a través del procesamiento probabilistico. Aunque este método no
permite la introduccién de nuevos datos o su aplicacién a otros edificios y regiones, ha sido
ampliamente utilizado en muchos estudios de vulnerabilidad sismica en las ultimas
décadas. Otro ejemplo perteneciente a esta categoria es el método HAZUS FEMA [45, 46].
Este método utiliza los desplazamientos y aceleraciones espectrales como medida de la
intensidad sismica y emplea la subjetividad relativa de la opinion de expertos para la
clasificacion de dafios para 36 tipos de modelos estructurales. Para cada tipo de
construccién y nivel de disefio, utiliza parametros que permiten definir la capacidad de la
estructura, las derivas maximas de entrepiso y, finalmente, los desplazamientos espectrales
en los umbrales de los diferentes estados de dafio considerados.

Técnicas hibridas. Combinan las caracteristicas de los métodos descritos anteriormente,
tales como las funciones de vulnerabilidad sobre la base de la vulnerabilidad observada y
juicios de expertos. Regularmente, la vulnerabilidad se define en clases segun la escala
macrosismica EMS-98 [47]. Este es el caso del modelo macrosismico y mecanico
propuesto por Lagomarsino y Giovinazzi [48], que combina las caracteristicas de los
métodos tipoldgicos y técnicas indirectas. La vulnerabilidad de los edificios estd definida
mediante curvas de vulnerabilidad y capacidad por el método macrosismico y mecanico,
respectivamente, y, posteriormente, mediante un cruce validado de ambas.

Considerando las diferentes técnicas descritas anteriormente, Vicente et al. [27]
mencionan que la definicion y la naturaleza de los criterios de andlisis (cualitativo y
cuantitativo) condicionan naturalmente la formulacion de las metodologias y su
correspondiente nivel de evaluacién, que puede variar de la evaluacién rapida de los
edificios basados en la observacion visual a la elaboracion de modelos numéricos mas
complejo de edificios individuales (véase la Figura 2).

3.2 Clasificacion de acuerdo con Dolce et al.

Dolce et al. [29] han propuesto un criterio de clasificacién que examina separadamente
las etapas fundamentales que comprende un analisis de vulnerabilidad: los datos de
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entrada, el método empleado y los resultados obtenidos; incluso es posible obtener
diferentes combinaciones de estas etapas (ver Figura 3). Con respecto a los métodos, la
clasificacion considera tres tipos que se presentaran brevemente a continuacion.

Métodos de andlisis detallado (Numérico y mecdnico)

: Métodos
' Experimentales ‘d D‘
: : Técnicas Tipoldgicas i
? < o — >
: : Técnicas Indirectas ]
: < — - >
: : Técnicas Convencionales .
*C >

Técnicas Hibridas

Figura 2. Técnicas de analisis de evaluacion de la vulnerabilidad [27]

—[ DATOS DE ENTRADA: Input }—

« Informacién empirica o datos de dario

» Caracteristicas geométricas y cualitativas
= Caracteristicas mecanicas

« Caracterizacion sismica de la zona

* Datos geolégicos y geotécnicos de lazona

—[ METODOS: Method ]7

» Métodos estadisticos
* Métodos mecanicos o analiticos
* Métodos de basado en juicio de expertos

—'[ RESULTADOS OBTENIDOS: Output ]—

* Vulnerbilidad absoluta
* Vulnerabilidad relativa

Figura 3. Clasificacion de las técnicas de evaluacién de la vulnerabilidad, [29].

Meétodos estadisticos. Con base en un analisis estadistico de las construcciones,
caracterizadas por los datos de entrada, la evaluacion de la distribucién del dafio se realiza
a partir de la observacion y cuantificacion estadistica de los dafios ocasionados por sismos
pasados (vulnerabilidad observada).
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Métodos mecanicos 0 analiticos. Utilizan modelos mecanicos para predecir el dafio de
la estructura por medio de algun pardmetro que describe el comportamiento de la
edificacion frente a un sismo, como puede ser la deriva méxima entrepiso, la ductilidad, o
un indice de dafio (vulnerabilidad calculada).

Métodos con base en juicio de expertos. Evaltan cualitativa y/o cuantitativamente los
factores que gobiernan la respuesta sismica de los edificios.

3.3 Clasificaciéon de acuerdo a Calvi et al.

Otro enfoque sobre como caracterizar las metodologias de anélisis de vulnerabilidad ha
sido desarrollado por Calvi et al. [49]. Los autores resaltan que el objetivo de una
evaluacion de vulnerabilidad sismica es obtener la probabilidad de que un determinado tipo
de edificio sufra un determinado nivel de dafio bajo un sismo de una determinada
severidad. Los diferentes métodos que se han propuesto en el pasado para evaluar la
vulnerabilidad de las estructuras se pueden dividir en métodos empiricos y métodos
analiticos; ambos pueden ser considerados métodos hibridos, tal como se muestra en la
Figura 4, y se discuten brevemente més adelante.

Escenario del
terremoto

Caractenzacion
del movimeinto
del suelo

| Escala de dario

Metodo de anilisis de

Vulnerabilidad
ﬁ 1
Empinico Hibado Anahitico
L} =] e == |
Matrices de ? Basadosen el Basadosen
v Funciones de :
probabilidad e espectro de MeCcanismo
= vulnerabilidad :
de daric capacidad de colapso

Encuesta | [Opiniones de |

Tipolagica
Ipolog: de ¢ o expertos

desplazamiento

Basados en el ‘

Relacion entre coste dereparacion y coste de
reposicion de todo el parque construido

Figura4. Componentes de una evaluacion de riesgo sismico y métodos para evaluar la vulnerabilidad
(resaltado el método tradicional), [30]

De forma general, los métodos de analisis de la vulnerabilidad cuantifican el dafio
mediante una determinada escala, que suele adoptar valores discretos. Ejemplos de uso
frecuentes incluyen la escala MMI (Wood y Neumann, 1931) [50], la escala MSK [51], y
la escala EMS [47]. Cuando se emplean métodos empiricos para evaluar la vulnerabilidad,
la escala de dafio esta basada en observaciones y consideraciones estadisticas. Cuando se
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usan métodos analiticos, la escala de dafio suele estar relacionada con propiedades
mecanicas de la estructura asociadas a estados limite tales como la capacidad de
desplazamiento lateral

3.4 Los métodos empiricos/estadisticos

Son métodos de evaluacion de la vulnerabilidad sobre la base de datos de los dafios
observados. Estos métodos se han empleado para definir la vulnerabilidad de estructuras
existentes desde la década de 1970. Muchos de ellos sélo utilizan la intensidad
macrosismica 0 PGA en lugar de las ordenadas espectrales, lo que ha creado una gran
dispersion de los resultados; por lo tanto, son enfoques razonables y posibles que pueden
ser inicialmente empleados en los analisis de riesgos sismicos a gran escala [1, 49].

Por otro lado, estos métodos se caracterizan por un alto grado de subjetividad, con un
enfoque menos exigente pero que son mas econdmicos de implementar [26]. Entre los
inconvenientes de estos enfoques se encuentra la falta de datos (terremotos de magnitud
alta), asi como su imposibilidad de evaluar las consecuencias fisicas de las diversas
caracteristicas de los elementos expuestos de una manera precisa y directa.

Hay dos tipos principales de métodos empiricos para la evaluacién de la vulnerabilidad
sismica de una determinada tipologia de edificios (vulnerability class) que se basan en los
dafios observados después de los terremotosl) Las matrices de probabilidad de dafio
(MPD) que expresan en una forma discreta la probabilidad condicional de que una
estructura sufra un nivel un nivel de dafio j, dado un sismo con un nivel de intensidad i

PID = jli] )

2) Las 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 intensidad del sismo.

3.5 El método de Matrices de Probabilidad de Dafio (MPD)

Una de las primeras aplicaciones de este tipo de metodos fue el trabajo realizado por
Whitman et al. [30]. A partir de un levantamiento de dafios causados por el sismo de San
Fernando en 1971, cubriendo aproximadamente 1600 construcciones de 5 0 mas niveles, se
generaron matrices de probabilidad de dafio para cada tipo de construccion. La forma
general de estas matrices se muestra en la Tabla 1. Cada ndmero en la matriz expresa la
probabilidad que una construccién de una determinada clase experimente un nivel de dafio
por causa de una intensidad sismica dada. El dafio se obtiene como la relacion entre el
costo de reparacion y el costo de reposicion. Este tipo de método se encuentra dentro de las
técnicas directas presentada por Corsanego y Petrini [28], puesto que establece una relacion
directa entre la tipologia de la construccion y el dafio observado. Asimismo, una de las
primeras versiones europeas de la matriz de probabilidad de dafio que fue la introducida
por Braga et al. [52] y, posteriormente, por Di Pasquale et al. [53] presentaron una
propuesta para actualizar la version original.

Las MPD basada en la opinion de expertos se introdujeron por primera vez en el ATC-
13 [25], elaborado por FEMA para evaluar dafios sismicos causados por terremotos en
California. En FEMA se incluye un total de 78 matrices de probabilidad de dafio
correspondientes a diferentes tipos de instalaciones y servicios, 40 de los cuales
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corresponden a edificios.

Giovinazzi y Lagomarsino [45] desarrollaron el método macrosismico a partir de la
definicién proporcionada por la escala EMS-98 y haciendo uso de una distribucion de
dafios beta y la teoria de conjuntos difusos (es decir, la evaluacion progresiva de la
composicion de los elementos en un conjunto). Propusieron un indice de Vulnerabilidad
Empirico que toma en cuenta la region, el patrimonio inmobiliario y las clases para la
produccion de MPD relacionados con el parque de viviendas. Recientemente,
Eleftheriadou et al. [54] realizaron un estudio de evaluacion empirica sobre la base de
encuestas de 180.945 edificios dafiados en el terremoto de Atenas en 1999, clasificandolos
en tipos de especificaciones estructurales, de acuerdo con los materiales, normas sismo-
resistente y técnicas de construccién en el sur de Europa, obteniendo las MPD y las curvas
de fragilidad para tipos de edificaciones.

Tabla 1. Formato de la matriz de probabilidad de dafio para una tipologia dada.[14]

Estado Dafio Dafio Relacién Intensidad del sismo

Dafio  estructural noestructural de dafio vV VI VII VI IX

0 Ninguno Ninguno 0-005 - - - - -
1 Ninguno Menor 0.05-03 - - - - -
2 Ninguno Localizado 03-125 - - - - -
3 No notable  Generalizado 1.25-35 - - - - -
4 Menor Sustancial 35-45 - - - - -
5 Substancial Amplio 75-20 - - - - -
6 Mayor Casi Total 20-65 - - - - -
7 Edificio inutilizable 100 - - - - -
8 Colapso 100 - - - - -

3.6 El método del indice de vulnerabilidad (VM)

Es otro procedimiento relativamente simple basado en datos empiricos y clasificados
como una técnica indirecta. EI método ha sido desarrollado en Italia donde se dispone de
una gran base de datos de informacion de los dafios, obtenidos mediante encuestas de
campo después de un terremoto [38, 39]. Estos investigadores utilizaron los datos
obtenidos mediante inspeccién para realizar una calificacion de la calidad del proyecto y
construccion sismo-resistente de los edificios mediante un coeficiente denominado indice
de vulnerabilidad (l,) que incorpora pardametros que controlan el dafio causado por la
accion sismica.

El método relaciona el indice de vulnerabilidad obtenido, con el grado de dafio global d
que sufre la estructura, a través de funciones de vulnerabilidad para cada grado de
intensidad macrosismica del terremoto o para diferentes niveles de aceleraciébn maxima
(PGA), tal como se muestra en la Figura 5. Este factor de dafio d variaentre 0 y 1 y se
define como la relacion entre el coste de reparacion y el coste de reposicion.

10
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Figura 5. Funciones de vulnerabilidad para diferentes valores del indice de dafio. [30].

Se utiliza un total de 11 parametros a evaluar en la calificacion de los edificios tanto de
mamposteria simple como concreto armado. Los valores de los coeficientes de calificacion
aplicados, Ki, varian segun las condiciones de calidad desde A (6ptimo) hasta D
(desfavorable) que, a su vez, se ponderan mediante un factor Wi para dar cuenta de su
importancia relativa [25]. El indice global de vulnerabilidad de cada edificio, se evalla
utilizando la siguiente formulacion:

11
L= KW, €)
i=1

Una diferencia y ventaja del método del indice de vulnerabilidad respecto al método de las
matrices de probabilidad de dafio es que permite caracterizar la vulnerabilidad de un
edificio o grupo de edificios similares dentro una misma tipologia (mediante 1,), en vez de
utilizar una definicion de vulnerabilidad general para toda la tipologia.

El enfoque del indice de vulnerabilidad fue adaptado e incorporado como el método del
nivel I de las dos metodologias aplicadas dentro del proyecto Europeo RISK-UE [55, 56],
donde se evalud la vulnerabilidad sismica y se determinaron escenarios de riesgo sismicos
para 7 ciudades de Europa, caracterizadas por diferentes niveles de sismicidad: Barcelona
(Espafia), Bucarest (Rumania), Catania (ltalia), Sofia (Bulgaria), Bitola (Yugoslavia),
Tesaldnica (Grecia) y Niza (Francia).

3.7 El método de las curvas contintias de vulnerabilidad

De naturaleza empirica, se desarrollo utilizando los dafios observados en edificios
sometidos a terremotos; se planted poco después del método MPD; un obstaculo para la
obtencion de estas curvas es el hecho de que la intensidad macrosismica no es una variable
continua. Este problema fue resuelto por Spence et al. (1992) [57], a través del uso de una
escala de parametros de intensidad para obtener las funciones de vulnerabilidad basada en
el dafio observado en edificios utilizando la escala de dafio MSK (véase la Figura 6).
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Figura 6. Curvas de vulnerabilidad de [38] para pdrticos de concreto armado utilizando el PSI'y MSK.

Otras alternativas de curvas de vulnerabilidad empiricas con base en la observacion de
dafos post-terremoto han sido propuestas para superar inexactitudes o calibrar los
resultados obtenidos con métodos analiticos y/o ensayos de laboratorio, en donde el
movimiento del terreno se caracteriza con la velocidad méxima del terreno (PGV) [58].

3.8 Meétodos de seleccion

Este método permite evaluar rapidamente el comportamiento sismico de edificios sobre
la base de los resultados correlacionados. EI método del indice sismico japones (JSIM)
propuesto por JBDPA [59], plantea tres niveles o procedimientos de seleccion que
dependen de la complejidad y de fiabilidad, para estimar el comportamiento sismico de un
edificio. EI comportamiento sismico de una construccion se representa por un indice
sismico, ls, que debe ser calculado para cada planta del pértico y en cada direccién del
edificio mediante la siguiente ecuacion:

Is=E, * Sp * T 4

donde, Eo es un descriptor del comportamiento basico estructural, Sp es un parametro
relativo a la concepcion estructural de la construccion y T es otro pardmetro que esta
relacionado con la edad del edificio. Para estimar Eg es necesario encontrar el producto del
indice de resistencia de los elementos verticales C con el indice de ductilidad F de los
mismos elementos, teniendo en cuenta el modo de fallo del edificio, el nimero de plantas y
la posicidon de la planta estudiada. El coeficiente Sp tiene en cuenta la influencia de la
distribucion de resistencia, rigidez y masas entre las plantas del edificio. Una vez obtenido
el indice Is, éste debe compararse con un indice de referencia Iso (indice de fallo sismico)
para determinar si el edificio puede considerarse seguro frente a un determinado nivel de
terremoto.

Diversos son los procedimientos de evaluacién rapida que se han planteado. EI método
de seleccion de seguridad sismica (SSSM) propuesto por Ozdemir et al. [60] para evaluar
la vulnerabilidad edificios en Turquia, es una adaptacion del método (JSIM) con una
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misma concepcion de energia equivalente y, con base en levantamientos de edificios
dafados por terremotos, plantea un indice de evaluacion de la vulnerabilidad (Is). Por otro
lado, Hassan y Sozen [61] proponen la evaluacion de edificios de baja altura de concreto
armado definiendo un indice de prioridad, en funcion de la superficie de las paredes, los
paneles de relleno, las columnas y el piso, mientras que Yakut [62] establece un indice de
capacidad, a partir de considerar la configuracion estructural y parametros secundarios. Por
otro lado, la propuesta de Bal et al. [63], como una técnica de puntuacion rapida para
identificar las estructuras vulnerables a colapso, llamado P25-Método de ponderacion,
evallia parametros estructurales importantes que afectan la respuesta sismica de edificios y
establece factores de ponderacion. Bajo una misma concepcion de evaluacion rapida
Thermou y Pantazopoulou [64] proponen indices de evaluacion rdpida de la vulnerabilidad
sismica de edificios de concreto armado en funcion del area de miembros verticales, la
demanda y capacidad de desplazamiento de entrepiso, considerando relaciones entre la
rigidez de la columna y la translacion de la pared y el refuerzo transversal disponible y la
carga axial de elementos verticales.

El procedimiento del ATC-21 [40] tiene un enfoque de diagndstico rdpido para
obtenerla vulnerabilidad de los edificios en EEUU; posteriormente, con un sistema de
puntuacion mas actualizado, se incluye en FEMA 154 [65].Describe un procedimiento
rapido para identificar aquellos edificios que puedan suponer un grave riesgo de pérdida de
vidas y lesiones, o de los servicios comunitarios, en caso de un terremoto. Utiliza una
metodologia basada en una "encuesta de campo”, enfoque que consiste en la identificacion
del sistema resistente estructural primario y su material de construccion, y la asignacion de
una puntuacion basica de riesgos estructurales y los modificadores de rendimiento con base
en las caracteristicas de construccion observadas.

3.9 Los métodos mecanicos e hibridos

Estos métodos se basan en principios de la mecanica estructural, permiten caracterizar
con algoritmos de evaluacion de vulnerabilidad detallados y transparentes el significado
fisico directo y calibran directamente las caracteristicas de los edificios existentes y la
amenaza [49]. Utilizan principalmente el andlisis no lineal consideran la degradacion de
rigidez de los edificios existentes [1] y se usan preferiblemente para estudios individuales
de vulnerabilidad debido al considerable esfuerzo computacional involucrado. No obstante,
pueden ser utilizados en estudios paramétricos para la planificacion urbana, soluciones de
reacondicionamiento sismico y otras politicas o iniciativas similares.

Cualquiera que sea la complejidad de los modelos, una comparacién con las
observaciones de dafios es importante para la validacion. Esta comparacion puede no ser
facil en la préctica, en particular debido a las incertidumbres relativas a los movimientos
del terreno y debido a la falta de datos o de la subjetividad en los juicios de expertos. Los
modelos hibridos se pueden encontrar en aquellos casos en los que métodos empiricos y
analiticos se combinan con las observaciones (por ejemplo, Kappos et al. [66]) y los
procedimientos especificos de calibracién pueden ser utilizados para desarrollar los
modelos estructurales evitando, al mismo tiempo, el esfuerzo computacional excesivo. Los
modelos hibridos pueden ser especialmente ventajosos cuando hacen falta datos de dafio
para ciertos niveles de intensidad sismica en la zona geogréfica en consideracion, y
permiten también la calibracion de los modelos analiticos que se emplean en las
simulaciones numericas.
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3.10 Curvas de fragilidad y matrices de probabilidad de dafio (MPD) obtenidas
analiticamente

Aunque las curvas de fragilidad y las matrices de probabilidad de dafio se han obtenido
a partir de los dafios observados después de los terremotos, en los ultimos afios se ha
propuesto utilizar el andlisis computacional y con ello optimizar algunos de los
inconvenientes de los métodos empiricos. La Figura 7, adaptada de la referencia [67],
resume las componentes basicas que se necesitan para obtener analiticamente las curvas de
fragilidad o las matrices de probabilidad del dafio.

Singhal y Kiremidjian [68] desarrollaron un enfoque sistemético para la estimacion de
las curvas de fragilidad o vulnerabilidad y matrices de probabilidad de dafio (MPD) para
diferentes sistemas estructurales, aplicando un método de analisis dinamico no lineal. El
nivel de movimiento del terreno en el caso de las curvas de fragilidad se caracteriza por la
aceleracién espectral y por la intensidad de Mercalli modificada en el caso de las MPD.
Determinaron las probabilidades asociadas a los diferentes estados de dafio mediante la
simulacion por Monte Carlo y analizaron tres tipos diferentes de estructuras de concreto
armado calculando el indice de dafio de Park y Ang [69] para identificar los diferentes
grados de dafio. Luego desarrollaron curvas analiticas de fragilidad para estructuras de
concreto armado utilizando procedimientos de simulacion por Monte Carlo y actualizaron
estas curvas de fragilidad utilizando la respuesta de edificios ante cargas sismicas
observadas en el terremoto de Northridge en 1994.

Masi [70] emple6 un procedimiento para caracterizar la vulnerabilidad sismica de
diferentes tipos de edificios porticados de concreto armado construidos en Italia de acuerdo
con las normas italianas y las précticas de la época de construccion. Estimd la respuesta
sismica de los mismos sometidos a terremotos histdricos y artificiales de diferente nivel de
intensidad. La vulnerabilidad se caracterizd mediante el uso de la escala EMS-98. El
estudio de Dumova-Jovanoska [67] generéd curvas de vulnerabilidad y matrices de
probabilidad de dafio para edificios de concreto armado construidos en la region de Skopje.
Las relaciones entre el dafio sismico y la intensidad se obtuvieron modelando
analiticamente edificios representativos de concreto armado y realizando calculos
dindmicos con 240 terremotos sintéticos. El dafio en las estructuras se midio con el indice
de dafio Park y Ang [69]. Para la probabilidad de ocurrencia del dafio se adoptd una
distribucion normal.

De acuerdo con el enfoque de Rossetto y Elnashai [71] se construyen curvas de
capacidad a partir del empuje incremental adaptativo (adaptative pushover) de edificios
europeos y utilizando la metodologia del espectro de capacidad para obtener el punto de
capacidad por demanda (performance point), el cual se correlaciona con un estado de dafo
a través de una escala calibrada con datos experimentales. Los autores repitieron este
procedimiento utilizando espectros de aceleracion-desplazamiento para varios registros de
movimientos sismicos y la variabilidad en las caracteristicas estructurales de los edificios
se model6 utilizando un método de superficie de respuesta, o que condujo a la obtencion
de curvas analiticas de vulnerabilidad con base en desplazamientos.
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Figura 7. Componentes del calculo de las curvas de fragilidad y matrices de probabilidad de dafio con
métodos analiticos [48].

Ellingwood et al. [72] desarrollaron curvas de fragilidad para edificios de acero y
concreto armado en el centro y este de los EEUU, donde los edificios estan sujetos a los
niveles de cargas sismicas de bajos a moderados. Asumieron que la curva de fragilidad
sigue una distribucion log-normal y utilizaron para su estimacién el enfoque FORM que
considera tanto las fuentes aleatorias y de incertidumbre epistémica de la capacidad
estructural. Por tanto, las fragilidades sismicas de los pdrticos se desarrolla usando modelos
estocasticos simples de la demanda sismica y la capacidad estructural. En el estudio de
Vielma et al. [73] se aplicd un procedimiento de analisis no lineal de estructuras de
concreto armado basado en el control de fuerzas que considera un indice de dafio calculado
mediante elementos finitos. La respuesta estatica no lineal es obtenida para tres edificios
proyectados para diferentes niveles de ductilidad, obteniéndose umbrales de dafio mediante
el andlisis de la evolucidn de la deriva relativa de piso respecto al desplazamiento del nivel
de techo. Dichos umbrales de dafio se utilizan en la determinacion de las curvas de
fragilidad aplicando la distribucion log-normal y las matrices de probabilidad de dafio para
cinco estados de dafrio.

Mediante un procedimiento hibrido, por su combinacién de datos estadisticos de
observacion en campo con andlisis no lineal, Kappos et al. [74] calcularon matrices de
probabilidad de dafio (MPD) para edificios en Grecia, mediante un modelo analitico
relacionado con indices de dafios estructurales y calibrados con datos estadisticos
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disponibles. Obtuvieron curvas de capacidad y de vulnerabilidad en términos de
aceleracion maxima del suelo (PGA) asi como del desplazamiento espectral, para edificios
de concreto armado.

Michel et al. [75] proponen un modelo de evaluacién de vulnerabilidad para dafios leves
con base en parametros modales experimentales. Desarrollaron dos metodologias
completas para la creacion de curvas de fragilidad: utilizando un sistema MDOF que
incluye los modos superiores de vibracion y movimientos sismicos y utilizando un sistema
SDOF teniendo en cuenta el modo fundamental de vibracion de la estructura y espectros de
respuesta de desplazamiento. Estos dos métodos se aplicaron a la ciudad de Grenoble,
donde estudiaron 60 edificios con tipologias que variaron entre mamposteria y concreto.
Consideraron un escenario sismico especifico del sitio seglin un terremoto con condiciones
locales; el modelo es limitado para regiones de alta sismicidad. Otros aspectos de interées
pueden verse en [76, 77].

3.11 Método basado en el espectro de capacidad

Es una técnica de analisis sismico con base en comportamiento desarrollado
inicialmente por Freeman et al. [16]; luego fue adoptado y modificado como un
procedimiento de analisis no lineal estatico por el ATC-40 y FEMA 440 [33, 78] e
implementando en la metodologia HAZUS. EI MEC establece procedimientos simples para
determinar el punto de capacidad por demanda (performance point) de una estructura
cuando estd sometida a movimientos sismicos de diferente intensidad. Mediante un
procedimiento grafico se compara la capacidad para resistir fuerzas laterales con la
demanda sismica, representada por medio de un espectro de respuesta reducido, lo que
significa la superposicion de los espectros de capacidad y de demanda en un sistema
cartesiano de formato ADRS (espectro de respuesta en aceleraciones - espectro de
respuesta en desplazamientos), tal como se muestra en la Figura 8.

El espectro de capacidad es obtenido a partir de un analisis estatico no lineal con empuje
incremental (pushover). Utilizando un enfoque mecéanico simple, la estructura es sometida
a una carga estatica lateral que se representa por un modelo de un solo grado de libertad;
ademads, se caracteriza la demanda sismica inicial mediante un espectro de respuesta
elastica Sa(T) que se convierte al sistema cartesiano de formato S,-Sq. El punto de
interseccion de los espectros de capacidad y de demanda es el punto de maxima solicitud
de la capacidad de la estructura por parte de la demanda a que se ve sometida (punto de
capacidad por demanda). EI ATC-40 contiene tres técnicas especificas para su
determinacion.

La metodologia HAZUS (Hazard US) fue desarrollada para estimar las pérdidas
potenciales debidas a terremotos [27, 26]. Originalmente, incluye seis modulos diferentes
como se muestra en la Figura 9: (1) estimacion de la peligrosidad sismica; (2) realizacion
de un inventario de edificios y su clasificacion; (3) evaluacion de la vulnerabilidad, es
decir, calculo del dafio fisico directo para cada clase de edificio y para cada nivel de
peligrosidad, (4) dafio fisico por inundaciones; (5) las pérdidas directas
econdmicas/sociales; (6) pérdidas econdmicas indirectas evaluadas a largo plazo. La
evaluacion de la vulnerabilidad del mddulo (3) se realiza mediante el MEC del ATC-40;
las curvas de fragilidad estan representadas por funciones de distribucion log-normal y se
definen para cuatro estados limite de dafos.
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Figura 9. Mddulos de HAZUS.

Giovinazzi [79] desarrollé un procedimiento mecanico basado en desplazamiento para
evaluar porticos de concreto armado y mamposteria mediante una curva de capacidad que
convirtio al formato S,-Sy. Desarroll6 espectros de capacidad para diferentes tipologias de
edificios, utilizando el método del espectro de capacidad (MEC); sin embargo, los
umbrales de desplazamiento los obtuvo con base en juicio de expertos. En el anélisis de
edificios prototipos utilizd las funciones de fragilidad del modelo de HAZUS. Ademas
utilizé una distribucion binomial para modelar la distribucion de dafios de acuerdo con
Braga et al. [52], que simplifica el procedimiento [49].

3.12 Método basado en desplazamiento

Existe un método de evaluacion de la vulnerabilidad con base en desplazamientos
propuesto por Priestley [80] y desarrollado por Priestley et al. [81]; en este método se
propone emplear el desplazamiento como indicador fundamental del dafio y una
representacion espectral de la demanda sismica. Es conocido también como método directo
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de disefio basado en desplazamiento (Direct Displacement Bbased Design DDBD), donde
la respuesta de una estructura de multiples grados de libertad se representa mediante un
sistema de un grado de libertad equivalente a un oscilador con una masa efectiva (mg). La
curva fuerza-desplazamiento bilineal de la estructura se caracteriza en términos de rigidez
efectiva o secante (Kc) en del desplazamiento maximo (4g).

=
L Fuerza

Ful[msrmms s s e e s s -

“>@— i
P p==s=ms

iKi Ke
2 E
4w Ay Ad
a) Simulacion a un sistema simple SDOF bl Rigidez efectiva Ke
Figura 10. Fundamentos del DDBD, simulacién de la estructura en SDOF y rigidez efectiva K. [60]

El método contempla que para un nivel de ductilidad de demanda se calcule un
amortiguamiento  viscoso equivalente, representativo de la combinacién del
amortiguamiento elastico e histéretico de la energia absorbida durante la respuesta elastica.
Con el desplazamiento de disefio determinado para la respuesta méxima y el
correspondiente amortiguamiento estimado a partir de la ductilidad de demanda esperada,
se obtiene el periodo efectivo (T.) de un grupo de espectros de proyectos expresados en
desplazamiento. Esta fuerza de proyecto de la estructura equivalente se distribuye en la
estructura real y se dimensiona la estructura; a partir de aqui, se realiza un analisis estatico
no lineal para verificar que el amortiguamiento de partida se satisface dentro de una
tolerancia aceptable (véase la Figura 10). Una version refinada del enfoque DDBD
propuesta por Calvi [31], para edificios de concreto armado en Europa, denominado
DBELA, se ha propuesto recientemente [82].

En otro contexto, considerando la importancia de algunas técnicas de evaluacién
expuesta con anterioridad, se han aplicado 7 técnicas de evaluacién de dafio en Ugel et al.
[83], en donde se expone la aplicacion de las técnicas, se realiza un analisis comparativo y
se dan conclusiones sobre la implementacién las mismas.

4 CONCLUSIONES

La revisién hecha de algunas de las mas importantes contribuciones en el campo de la
evaluacion de la vulnerabilidad de las Gltimas décadas, no ha incluido todas las técnicas y
procedimientos de estimacion de pérdidas, ya que son muy variados y no se clasifican
facilmente en cualquiera de las categorias consideradas en este capitulo.

Los métodos de evaluacion de la vulnerabilidad clasificados como estadisticos y la
observacion de los dafios son adecuados para el analisis a gran escala, fundamentalmente
por dos razones: requieren menos informacion y menos recursos. Los métodos disponibles

18



Herrera R.1., Vielmal.C. y Pujades LI.G.

en la actualidad y la simplificacion de los modelos analiticos todavia requieren la
validacion mediante ensayos experimentales. Sin embargo, las incertidumbres asociadas
con las curvas de vulnerabilidad empirica y la calidad de los datos de clasificacion de
vulnerabilidad siguen siendo temas que deben ser estudiados con mayor profundidad, méas
aun en lo que respecta a la recoleccion de datos sismicos.

En su revision sobre metodologias de evaluacion de vulnerabilidad Calvi et al. [49]
concluyen que una metodologia de evaluacion de vulnerabilidad optima o ideal deberia
tener las siguientes caracteristicas principales: i) incorporar los eventos mas recientes a la
evaluacion del riesgo sismico; ii) calcular de forma explicita todas las fuentes de
incertidumbre; iii) el modelo debe ser facilmente adaptable a las practicas de construccion
de cualquier pais y permitir incluir nuevos tipos de edificios; iv) debe lograrse un equilibrio
entre el esfuerzo computacional y la cantidad de datos detallados que se requiere. Sin
embargo, es improbable que se pueda desarrollar una metodologia Unica capaz de cumplir
con todos estos requisitos.

No obstante, la mitigacion de los efectos adversos debido a terremotos y la reduccion de
la vulnerabilidad de las edificaciones es una prioridad. Por lo tanto, el desarrollo de
modelos méas fiables de evaluacion de vulnerabilidad que combinen los métodos de
analiticos y estadisticos deberia conducir a mejores resultados.
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1 INTRODUCCION

En el proyecto sismorresistente de edificios se aplican procedimientos de analisis con
base en la respuesta elastica que, mediante factores de reduccidon permiten obtener su
respuesta elasto-plastica equivalente. Este enfoque implica aceptar que dichos edificios
tienen una determinada ductilidad que condiciona su respuesta, por lo que implicitamente
las normas de proyecto sismorresistente admiten que alcancen determinados niveles de
dafo al ser sometidas a acciones sismicas. Esto significa que, de acuerdo con este mismo
enfoque, los edificios tienen una predisposicién intrinseca de ser afectados o de ser
susceptibles al dafio, es decir, tienen un cierto grado vulnerabilidad sismica [1, 2, 3]. Para
el proyectista es de mucho interés poder estimar cual es el dafio global esperado en la
estructura y relacionarlo tanto con la ductilidad de proyecto como con la demanda de
ductilidad [4].

Los indices de dafio han cobrado especial importancia durante las dos décadas pasadas,
dado que pueden correlacionarse con los Estados Limites aplicados en el disefio con base
en prestaciones, permitiendo de esta manera que el proyectista pueda evaluar si la
estructura tiene una capacidad adecuada frente a una demanda especifica, generalmente
tipificada mediante el espectro sismico de proyecto aplicado [5]. Para Kunnath [6], en el
proceso de disefio con base en prestaciones, la transformacion de las demandas calculadas
en cantidades que cuantifiqguen adecuadamente la respuesta de los edificios es una de las
fases més cuestionables, de alli que sea necesario contar con indices que reflejen de forma
objetiva el dafio sismico en los edificios [7].

Los indices de dafio sismico global son una medida del estado de deterioro de la estructura
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y se obtienen mediante la simulacion numérica de las estructuras sometidas a cargas
horizontales, representativas de la accion sismica, que pueden ser pseudo-estaticas o
dinamicas [8, 9, 10]. Dependiendo del tipo de carga, se han formulado diversos indices de
dafo que incorporan las caracteristicas de la respuesta no lineal (estatica o dinamica) de la
estructura. En el caso de las estructuras de hormigdn armado, los indices de dafio se pueden
clasificar segun los parametros utilizados en su determinacion. En este sentido existen los
indices relacionados con a) los desplomes maximos, b) la energia plastica disipada y c) la
combinacion del efecto de ambos.

Algunos indices cuantifican el dafio sismico global de una estructura a partir de su dafio
local, esto es, como la contribucién del dafio acumulado en los elementos estructurales en
un instante dado al ser sometida la estructura a una determinada demanda sismica. Entre los
indices que han servido de referencia para numerosas investigaciones se puede citar el de
Park y Ang [11] que permite determinar el dafio en un elemento, DI,, a partir de la
respuesta dinamica no lineal mediante la expresion siguiente:

O B 1)
DI, _5—+5upydeh

donde, §,, es el desplazamiento maximo del elemento, &,, es el desplazamiento ultimo, S es
un parametro que se ajusta dependiendo de los materiales y de la tipologia estructural, P, es

la fuerza de plastificacion y [ dE, es la energia histerética absorbida. Este indice de dafio
es de carécter local, en un elemento; sin embargo, mediante medias ponderadas de los
valores locales, es posible lograr aplicarlo también a la determinacion de los valores de
dafio en un cierto nivel de un edificio, o en el edificio entero.

En el caso en que el andlisis realizado sea no lineal a cargas estéticas horizontales, es
frecuente encontrar indices que cuantifican el dafio a partir de la degradacion de rigidez. En
este sentido, Skjerbak et al. [12] proponen el siguiente indice de dafio:

(2)

donde DI, es el indice de dafio en viga o pilar, K; es la rigidez tangente actual y K;, es la
rigidez tangente inicial. Como es sabido, los periodos propios son una medida indicativa de
la variacion de la rigidez de la estructura. Ademas es posible calcular el dafio estructural
considerando la ductilidad de proyecto en la determinacion de la rigidez correspondiente al
desplome ultimo. Por esta razén ha sido desarrollado por Hori e Inoue [13] un indice que
considera la degradacion del periodo de la siguiente manera:

3)
TM - 2T[ i’1-'0
ay

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

Gupta et al. [14] propusieron un indice de dafio que incorpora los desplazamientos de
plastificacion y ultimo (cuya relacion equivale a la relacion de rigideces para un
comportamiento elasto-plastico perfecto) y la ductilidad

xmax/ZOO -1 (4)

DI =
u—1
siendo x,,,, €l desplome méaximo y z,, el desplome de plastificacion. Entre las
caracteristicas deseables que debe tener un indice de dafio, Catbas y Aktan [15] citan, entre
otras:

e Debe ser sensible a la acumulacién del deterioro.

e No debe ser sensible ante los cambios de las propiedades de las estructuras o de
los acelerogramas aplicados.

e Debe mantenerse valido y con significado para los estados limites de servicio y
de colapso.

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

Estos indices de dafio, especialmente el que se calcula mediante la relacion de las rigideces,
tiene como inconveniente que producen resultados consistentes en el caso de las estructuras
con comportamiento ductil, mientras que para estructuras proyectadas para ductilidades
bajas, entre las que se encuentran las de edificios porticados con vigas planas y los edificios
con forjados reticulares, conducen a valores muy bajos que no describen objetivamente el
estado global de dafio cuando la respuesta se aproxima al umbral de colapso. Para superar
este inconveniente, en este capitulo se desarrolla un indice de dafio objetivo, independiente
de la tipologia estructural analizada, como una funcioén dependiente de la relacion de
rigideces y la ductilidad maxima, valores que se obtienen directamente de la curva de
capacidad de los edificios. Dicho indice se aplica a tres casos de edificios que se han
proyectado para diferentes valores de ductilidad, a los que se les ha determinado el dafio
alcanzado en el punto de capacidad por demanda correspondiente a la demanda tipificada
en la norma sismorresistente espafiola NCSE-02 [16] mediante la aplicacion del método N2
[17].

2 METODOLOGIA DE ANALISIS

Se calcula la respuesta estatica no lineal de tres edificios de hormigén armado
proyectados conforme a la la norma NCSE-02. La respuesta no lineal se obtiene mediante
control de fuerzas, aplicando un patron de distribucion de fuerzas variable con la altura que
corresponde al primer modo de vibracién, que es el predominante en el caso en que se
cumplen ciertos requisitos de regularidad, tanto en planta como en alzado (ver Figura 1).
Este método tiene como ventaja que el patron de fuerzas reproduce adecuadamente la
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accion de las fuerzas sismicas, lo que permite calcular el cortante en la base y ademas
permite que la distribucion del dafio en la estructura sea semejante a la inducida por el
terremoto. Su inconveniente es que el proceso incremental es estable solo hasta que se
alcanza un punto singular, para el cual no se producen incrementos en el cortante en la base
capaces de conducir a un incremento del desplome; esto ocurre cuando la estructura esta a
punto de alcanzar el desplome de colapso, también conocido como desplome Gltimo. Para
evitar este inconveniente, en los analisis se ha utilizado un procedimiento de control de
fuerzas, en el que el indice de dafo permite fijar un criterio de convergencia, iterando hasta
que se alcanza un valor minimo aceptable de éste [18].

Figura 1. Distribucién de fuerzas aplicada en el analisis con empuje incremental (push-over).

Para calcular las fuerzas de piso equivalentes a las fuerzas sismicas aplicadas, se aplica
un procedimiento con base en la distribucion creciente de las fuerzas con la altura y el
control de estas fuerzas [19, 20, 21]. Para ello, se parte de un valor prefijado del cortante en
la base, para el cual un buen inicio suele ser el cortante de proyecto, que se supone inferior
al cortante maximo del portico. Con este valor inicial se calcula primero la fuerza aplicada
al nivel de cubierta utilizando una simple relacién de triangulos; posteriormente, el resto de
las fuerzas se calculan de forma proporcional a la fuerza del nivel de cubierta. Una vez
determinadas las fuerzas sismicas de cada nivel, se calculan los porticos, que han sido
previamente sometidos a las cargas de gravedad concentradas en los nudos. En cada
iteracion se verifica el valor del indice de dafio; si éste es menor que el valor minimo de
dafo D,,;,, se incrementa el cortante y se efectia un nuevo andlisis no lineal con las
fuerzas correspondientes al cortante incrementado. Se continta iterando hasta alcanzar el
valor minimo de dafio D,,,;,, (véase la Figura 2).
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Figura 2. Diagrama de flujo del procedimiento de andlisis con empuje incremental (push-over) con control
de fuerzas y comprobacion del indice de dafio.

En la Figura 3 se muestra la curva de capacidad obtenida al aplicar el analisis no lineal,
ademas de la curva de evolucién del dafio. Se han identificado tres puntos de la curva de
capacidad en los que ocurren cambios significativos en la respuesta, como son el punto A,
a partir del cual se forman las primeras rétulas plasticas en los extremos de las vigas, el
punto a partir del cual aparecen las primeras rétulas plasticas en los extremos de los pilares
(punto B) y el punto C previo al colapso de la estructura, en el que se puede observar una
distribucion generalizada de rotulas plasticas en los extremos de pilares y vigas [22].
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Figura 3. Curva de capacidad y de evolucion de dafio con la secuencia de formacién de rétulas plasticas
para: A) aparicién de rétulas en los extremos de las vigas, B) aparicion de rétulas en pilares de primer nivel y
C) aparicion generalizada de rétulas en vigas y pilares.

3 INDICE DE DANO OBJETIVO

Los indices descritos en el apartado 1 han sido desarrollados para cuantificar el dafio
global en estructuras ductiles. Sin embargo, al estudiar la respuesta no lineal de estructuras
que se proyectan conforme a normas sismorresistentes que prevén valores bajos de
ductilidad, se observa que los valores de los indices de dafio calculados para un estado
previo al colapso son muy bajos en comparacion con los valores calculados para edificios
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proyectados para tener una respuesta ductil, por lo que no se les puede considerar como
indices para la evaluacion objetiva del dafio a aplicar en el disefio con base en prestaciones.

El analisis que se presenta a continuacion parte de la suposicion de que el comportamiento
de la estructura no lineal sigue los fundamentos de la teoria de la mecanica de medios
continuos y que cumple con los principios fundamentales de la termodinamica [23]. No
todos los materiales utilizados con fines estructurales siguen un comportamiento asimilable
al dafio (degradacion/pérdida de rigidez), pues hay algunos que se ajustan mas a la
plasticidad (desarrollo de deformaciones irrecuperables) y otros tienen una composicion de
comportamiento entre dafio y plasticidad (degradacion con deformaciones irrecuperables),
tal como puede verse en la Figura 4.

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

Problema de plasticidad Problema de dafio
o=C ¢°
o o)
Ulin Uliu
C ( . c?
o=Ce® c=(1d")C
eP | g® e gP | gf e
£ £
o=C (e-¢ ) 0=(1-d)C e=Ce-d Ce
L e Parte degradada
TRy Dispositivo de friccion YRR =
.._._Illll |“||||I| |”|v—!—E—!-- --—4II| I|||II||I |II|||I:| il |||I!|,_ _______ e
VWYY VYUY
g | gP (1-dc | dC
E e

Figura 4. Formas simplificadas de entender el comportamiento elastoplastico y el dafio.
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El hormigon armado tiene un comportamiento mixto (dafio y plasticidad) pero con
preponderancia del efecto de degradacion [24, 25, 26]. Esta afirmacion puede ser
corroborada con ensayos de laboratorio y puede ser cuantificada utilizando la teoria de
mezclas de sustancias simples [27, 28, 29].

El procedimiento que a continuacién se describe ha sido planteado con el objetivo de
describir el deterioro estructural frente a acciones sismicas a partir de muy pocos datos
sobre la respuesta no lineal. Esto hace que el procedimiento sea sencillo, de utilizacion
rapida y eficaz. Suponiendo un comportamiento elastico de la estructura, se hace un analisis
tipo empuje incremental “pushover” que permite obtener la rigidez estructural inicial K,
que se muestra en la Figura 5.

V L
Ve | ] _{E*_
4 1]
/ HE|
Lo T 1]
| L/
Rigidez con dafio en vigas y columnas AN \/‘;; N
0 K.O\HF 7| i

Dy Av=phy A

Figura 5. Calculo de la rigidez estructural bajo cargas de push-over.
Suponiendo conocido el maximo cortante en la base que desarrollaria la estructura en el

momento en que se inicia su plastificacion ¥, y adoptando una ductilidad de proyecto n
proporcionada por las normativas, se obtiene la siguiente expresion para el dafio estructural
maximo:

D, &1 KC—1 =1 =1 !_ (5)
‘T K vy Vy TR
Ay AJ’
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De aqui se desprende que el dafio maximo, correspondiente al punto C en el que la
estructura desarrolla toda su ductilidad, es funcion solo de la ductilidad de proyecto
adoptada, con lo cual

Estructuraductil: p=4 = D, =0.75
Estructurafragil: n=2 = D, =0.50

Es decir, para llegar al comportamiento Gltimo de la estructura puede alcanzarse un nivel de
dafio mayor en una estructura ductil que en una estructura fragil. Sin embargo, esta forma
de medir el dafio puede llevar a equivocos, pues podria también interpretarse lo contrario,
es decir, que una estructura ductil se dafia mas que una fragil en su estado Gltimo. Esto
obliga a objetivizar el calculo de este indice de dafio por comparacion con el maximo dafio

que puede alcanzar la estructura. De esta forma, el dafio objetivo 0 < D;’b’ < 1 alcanzado
por una estructura en un punto cualquiera P se define como

K
1-7¢/ )u
K
obj defDP_ Dpu _( 0 . ) obj (6)
M= = = ; con: 0<D,7 <1
Dc w-D  ®-D

Por ejemplo, P podria ser el punto de capacidad por demanda; resultante de la interseccion
entre la curva de demanda inelastica y la curva de capacidad estructural (obtenida mediante
una simulaciéon numérica del tipo “push-over”). En estas condiciones, la ecuacion (6)
proporciona el maximo dafio que alcanzaria la estructura sometida al terremoto prescrito
por la norma.

D

4 DETERMINACION DEL PUNTO DE CAPACIDAD POR DEMANDA

Para calcular el punto de capacidad por demanda es necesario superponer el espectro de
capacidad con el espectro de demanda. El espectro de capacidad se calcula a partir de la
curva de capacidad obtenida del anlisis con empuje incremental (push-over) de un sistema
de multiples grados de libertad, mientras que los espectros elasticos son la idealizacion de
los promedios de los espectros de respuesta, por lo que es necesario convertir la curva de
capacidad a su equivalente a un sistema de un grado de libertad. Al cumplir los edificios
objeto de este capitulo con los requisitos de altura (edificios bajos) y de regularidad en
planta y alzado, es posible calcular los pseudo-desplazamientos del sistema de un grado de
libertad de acuerdo con:

_ S (7)
Sa = FPM

donde S, el pseudo-desplazamiento, &, representa los desplomes del sistema de multiples
grados de libertad a nivel de cubierta y FPM es el factor de participacion modal

FPM = =m0y (8)
—yn ] @2
Xieam; 97
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aqui, n es el nimero de niveles del edificio, m; es la masa del nivel i, @, ; es la amplitud
normalizada del primer modo correspondiente al nivel i. Para transformar los valores del
cortante en la base, se aplica

vV
s ©)
@ a
siendo S, la pseudo-aceleracion, V el cortante en la base, W el peso del edificio y a un
parametro adimensional que se calcula mediante
(Z?=1mi®1,i)2 (10)

n 2
i=1m; 07

FPM =
Como es sabido, los espectros representan la pseudo-aceleracion en funcion del periodo

por lo que es necesario transformarlos a un formato de pseudo-desplazamientos y pseudo-
aceleraciones

SagT (11)
4 2

en esta ecuacion, g es la aceleracion de la gravedad y T es el periodo de la estructura. Una
vez efectuadas las transformaciones se superpone el espectro de capacidad con los
espectros de demanda elastico e inelastico.

El punto de capacidad por demanda representa el punto de maximo desplome lateral del
sistema de un grado de libertad inducido por la demanda sismica. Dichos puntos se
determinan mediante el procedimiento N2 que consiste en obtener una forma idealizada
bilineal del espectro de capacidad, de la siguiente manera:

e Larama plastica debe ser horizontal, procurando que las areas por encimay por
debajo de ésta se compensen.

e Se determina la rama pléastica haciendo que pase por el espectro de capacidad en
el punto que corresponde al 60% de la resistencia de plastificacion.

La interseccion de la recta que define la rama elastica de la forma bilineal idealizada con
el espectro elastico de demanda fija la ordenada que corresponde al desplome del punto de
capacidad por demanda. De forma alternativa, el desplome del punto de capacidad por
demanda se puede calcular mediante la interseccion de la forma bilineal idealizada con el
espectro inelastico de demanda, que es el espectro elastico de demanda reducido mediante
un factor R, definido como:

T
Ry=(u-D+1 T<T, (12)
c

R, =u T>T,
en esta ecuacion T y u son el periodo y la ductilidad, respectivamente y T, es el periodo

esquina del espectro elastico de proyecto, que delimita las ramas de aceleracion constante y
la rama decreciente. EI desplome mencionado se transforma en desplome al nivel de
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cubierta del sistema con multiples grados de libertad aplicando la ecuacion (8).
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Figura 6. Planta tipica del edificio con forjados reticulares (igual en todos los niveles).
5 CASOS DE ESTUDIO

A continuacion se consideran tres edificios de hormigon armado proyectados para
distintos niveles de ductilidad, conforme a la norma NCSE-02. El primer edificio es de
forjados reticulares de 30 cm de canto, cuyos nervios se encuentran orientados segun las
lineas que unen los extremos de los pilares. El edificio tiene tres niveles, el primero con
una altura de 4,5 m, mayor que la del resto de los niveles, que tienen 3,0 m. Los pilares de
este edificio no se encuentran alineados, como puede observarse en la Figura 6a. El
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segundo edificio, proyectado para ductilidad de 2, es porticado con vigas planas y forjados
unidireccionales orientados segun el eje y se muestra en la Figura 6b. El tercer edificio es

porticado con vigas de canto, proyectado para ductilidad de 4,

con

unidireccionales orientados segun el eje y, tal como puede verse en la Figura 6c.

forjados

Los edificios descritos se han calculado mediante modelos 2D, definiéndose porticos
representativos para cada uno de ellos. Dada la presencia de pilares no alineados en el
edificio con forjados reticulares, se ha modelado uno de los porticos exteriores de este
edificio, ya que el resto de los elementos no constituyen un sistema estructural que se
pueda modelar como plano en sentido estricto, pues aparece el efecto de torsion.

Respecto al analisis con empuje incremental, se ha utilizado el programa de elementos
finitos PLCDYN (PLCd, 1991)[30] que permite modelar el hormigén armado como un
material compuesto y se ha aplicado la teoria de mezclas. En la Figura 7 se muestra una
discretizacion tipica genérica de los porticos, cuyos elementos tienen longitudes variables
que dependen de las zonas de pilares y de vigas con un mayor confinamiento. Las zonas de
confinamiento se han proyectan de acuerdo con las dimensiones generales de los elementos
estructurales, de los diametros del acero longitudinal y de las luces de los vanos o de las
alturas de los pisos.
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Figura 7. Discretizacion tipica de los porticos analizados.

En las Figuras 8, 9 y 10 se muestran los espectros de capacidad superpuestos con los
espectros elasticos, para los edificios con forjados reticulares, porticado con vigas planas y
porticado con vigas de canto. Noétese que los espectros de capacidad se encuentran
graficados mediante la curva de capacidad correspondiente a un sistema con un grado de
libertad equivalente y que también se incluyen en su forma bilineal idealizada.
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Figura 8. Curvas de capacidad y de demanda elastica e inelastica para la determinacién del punto de
capacidad por demanda del edificio con forjados reticulares.
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Figura 9. Curvas de capacidad y de demanda elastica e inelastica para la determinacion del punto de
capacidad por demanda del edificio porticado con vigas planas.
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Figura 10. Curvas de capacidad y de demanda el&stica e ineléstica para la determinacidn del punto de

capacidad por demanda del edificio porticado con vigas de canto.

Los valores de los desplomes del punto de capacidad por demanda calculados para los
tres edificios analizados se indican en la Tabla 1. Es de hacer notar que estos desplomes
han sido calculados aplicando la Ecuacidon (8) para convertirlos del formato de un sistema
de un grado de libertad equivalente, al formato de sistema de multiples grados de libertad.

Tabla 1Desplomes alcanzados en el punto de comportamiento de los diferentes tipos de edificios.

Edificio Desplome en el punto de
capacidad por demanda (mm)

Con forjados reticulares 222,07
Porticado con vigas planas 170,22
Porticado con vigas de canto 120,18

En las Figuras 11, 12 y 13 se aprecian las curvas de capacidad de cada edificio, con los
cortantes en la base V normalizados respecto al peso total de la estructura P sobre las que
se han graficado las rigideces correspondientes al estado elastico, al punto de capacidad por
demanda y al punto de desplome ultimo. Notese la evidente proximidad entre el punto de
capacidad por demanda y el de desplome ultimo correspondiente a los edificios con
forjados reticulares y el porticado con vigas planas.
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Figura 13. Desplazamiento del punto de capacidad por demanda para el edificio porticado con vigas de
canto.

Con los valores de los desplomes en los puntos de capacidad por demanda es posible
calcular las rigideces secantes que, a su vez, se utilizan para calcular los valores de los
indices objetivos de dafio, correspondientes a la demanda impuesta por los espectros de la
normativa. En la Figura 14 se han graficado la evolucion de los indices objetivos de dafio
calculados mediante la ecuacién (7) en funcion del desplome de la cubierta normalizado
respecto a la altura total del edificio. Sobre estas curvas se sefialan los valores calculados
de los desplomes correspondientes a los puntos de capacidad por demanda de los tres casos
estudiados. Resalta la forma caracteristica de la curva que describe el indice de dafio del
edificio con vigas de canto, la cual se acerca suavemente al valor del dafio en el instante del
colapso. En el caso de los indices de dafio de los edificios de ductilidad limitada, las
pendientes en la proximidad del colapso son mas pronunciadas, lo que indica que con el
incremento del desplome se produce un aumento considerable del indice de dafio objetivo.
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Figura 14. Gréfico de los indices de dafio objetivo, calculados para los tres edificios analizados, con los
valores de los desplomes relativos correspondientes a los puntos de capacidad por demanda.

La interseccion de los valores de los desplomes normalizados correspondientes a los
puntos de capacidad por demanda con las curvas, proporcionan graficamente los valores
correspondientes a los indices de dafio de los tres edificios que se muestran en la Tabla 2.

Tabla 2 Valores del indice de dafio objetivo calculados para el punto de capacidad por demanda.

Edificio Dobj

Con forjados reticulares 0,79
Porticado con vigas planas 0,80
Porticado con vigas de canto 0,69

De acuerdo con estos resultados, queda claro que el edificio porticado con vigas planas
tiene un punto de capacidad por demanda para el cual el indice de dafio es de 0,80 lo que,
aunado con su baja ductilidad, hace que su respuesta para la demanda impuesta por el
espectro de proyecto pudiera considerarse poco segura. Igual conclusion puede obtenerse
del indice de dafio del edificio con forjados reticulares, para el que el indice de dafio
objetivo es de 0,79. El edificio con vigas de canto muestra un indice de dafio menor (0,69),
ademas de que tiene una capacidad de ductilidad superior a la correspondiente al punto de
capacidad por demanda. El procedimiento de evaluacion de estructuras con diversas
tipologias ha sido aplicado en varios trabajos [31, 32, 33, 34, 35, 36, 37] obteniendo
resultados adecuados al dafio esperado en tales tipologias.

6 CONCLUSIONES

Se utiliza un método de célculo de la respuesta no lineal estatica con control de fuerzas. Se
resuelve el problema de la singularidad en el umbral de colapso mediante la aplicacién de
un proceso iterativo de calculo que considera la obtencién de un determinado indice de
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dafio como criterio de convergencia. EI método propuesto permite la valoracion objetiva
del dafio estructural en forma sencilla. Los valores de dafio que se obtienen son muy
cercanos a aquellos calculados a partir de procedimientos de calculo mas costosos
computacionalmente, como es el método de elementos finitos. El indice de dafio objetivo,
que incorpora la degradacion de la rigidez y el valor maximo de la ductilidad estructural,
permite obtener valores adecuados del dafio, independientemente de la tipologia estructural
adoptada.

Los resultados obtenidos al aplicar los indices de dafio convencionales en la respuesta
no lineal de los edificios de hormigén armado dependen de la tipologia estructural. Los
edificios porticados con vigas de canto tienen un valor de dafio aceptable en el punto de
capacidad por demanda y disponen aun de capacidad duictil, lo que permite que su
respuesta no lineal supere las expectativas de proyecto. Tanto el edificio porticado con
vigas planas como en el del edificio con forjados reticulares tienen una ductilidad
estructural insuficiente en comparacion con los requisitos normativos. En el caso de los
edificios de hormigon armado de ductilidad limitada, los indices de dafio convencionales
no suministran resultados comparables con los obtenidos mediante la aplicacion del
método de elementos finitos.
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1 INTRODUCCION

La aparicion de procedimientos claros con base en el desempefio [1, 2] aplicables a la
adecuacion y disefio sismorresistente de edificios, ha incrementado el interés de los
investigadores sobre la respuesta estatica no lineal de los edificios [3]. Entre las tipologias
mas estudiadas se encuentra la de los edificios aporticados con vigas de canto [4, 5], sin
embargo, los edificios que se proyectan para presentar una respuesta poco ductil,
denominados edificios de ductilidad limitada, entre los que se encuentran los edificios con
forjados reticulares y los edificios aporticados con vigas planas, han sido menos estudiados
[6,7,8,9].

Existen dos cantidades de la respuesta no lineal que permiten caracterizar si la respuesta
obtenida es adecuada para una determinada amenaza sismica: la ductilidad estructural y la
sobrerresistencia. Las normas de disefio sismorresistente en general y la norma espafola
NCSE-02 [10], en particular, contemplan valores de ductilidad muy bajos para los edificios
de ductilidad limitada, los cuales han sido formulados considerando que estas estructuras
disponen de una baja capacidad de disipacion de energia. Por otro lado, a excepcion del
Uniform Building Code (UBC-97) [11] y el International Building Code (IBC-2003) [12],
no existe en las normas de disefio sismorresistente de edificios, referencia directa a los
valores de la sobrerresistencia, importantes en la determinacion de los factores de
reduccion de respuesta [13, 14, 15]. En este trabajo el principal objetivo es calcular los
valores de la ductilidad y la sobrerresistencia de los edificios de ductilidad limitada,
aplicando el analisis estatico no lineal con control de fuerzas, para lo que se utiliza el
concepto del indice de dafio con el fin de obtener los valores de los desplazamientos
ultimos de los edificios. . Los desplazamientos que permiten calcular la ductilidad
(desplazamiento de plastificacion) se obtienen aplicando la forma bilineal idealizada de la
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curva de capacidad [16]. Conocida la respuesta no lineal, se estudia el efecto beneficioso
que sobre esta tendria la mejora de las caracteristicas de ductilidad del acero de refuerzo,
del confinamiento longitudinal y transversal y la aplicacion de tipologias estructurales que
logran combinar las caracteristicas de los edificios de ductilidad limitada con las de los
edificios aporticados resistentes a momentos. Finalmente, se realiza una comparacion entre
respuesta no lineal de los edificios con ductilidad limitada y la respuesta de dos edificios
aporticados resistentes a momentos, uno con ductilidad intermedia, proyectado segun la
instruccion espafiola EHE [17] y el otro con ductilidad alta, proyectado segin la norma
ACI-318[18]. Se vera que en el caso de los edificios de ductilidad limitada no se satisfacen
algunas de las premisas asumidas en la etapa de disefio sismorresistente.

2 DESCRIPCION DE LOS CASOS DE ESTUDIO

Para explicar mejor las implicaciones que tienen la tipologia y el disefio de las
estructuras en la respuesta global de las mismas, se estudian tres edificios con
caracteristicas diferentes. Los dos primeros edificios, uno con vigas planas y el otro con
forjados reticulares, se pueden clasificar como edificios de ductilidad limitada, puesto que
se proyectan con factores de reduccion bajos y se espera que su respuesta no lineal muestre
un valor de ductilidad estructural reducido. El tercero es porticado y con vigas de canto y
sus valores de ductilidad se ubican entre intermedios y altos. A continuacion se describen
las formas estructurales de los tres edificios.

2.1 Edificio con forjados reticulares

El edificio de concreto armado con forjados reticulares tiene nervios orientados segin
las lineas que unen los extremos de las columnas. El edificio tiene tres niveles, el primero
con una altura de 4,5 m, mayor que la del resto de los niveles, que tienen 3,0 m. Esta
configuracién corresponde al caso usual de los edificios que se proyectan para albergar
locales comerciales en la planta baja. Tiene cuatro vanos en la direccion paralela al eje x y
tres en la direccion paralela al eje y. Algunas columnas estan desviadas 1,0 m en direccién
x ey, tal como puede verse en la Figura 1a. Este hecho se ha previsto para estudiar el efecto
de las columnas que no forman lineas resistentes. Como consecuencia se tiene el
inconveniente de no poder definir como unidad estructural basica los poérticos. En la Figura
la se muestra un portico equivalente del edificio con forjados reticulares. El sistema de
forjados es de tipo bidireccional, con nervios ortogonales entre si. El canto total de los
forjados es de 30 cm.

El pre-dimensionado de las columnas y forjados se ha efectuado aplicando inicialmente
solo las cargas de gravedad distribuidas sobre los forjados, considerando la simplificacion
de areas contribuyentes. De esta forma, las cargas puntuales se distribuyen a las columnas,
evitando que las mismas superen el criterio preestablecido del 30% de la resistencia del
area bruta del concreto.

2.2 Edificio con vigas planas

La tipologia seleccionada para este segundo ejemplo es la de un edificio porticado
formado por columnas y vigas planas, con un sistemas de forjados unidireccionales que se
apoyan sobre estas Ultimas (véase la Figura 1b). Las vigas planas se utilizan tanto en la
direccion que recibe las viguetas del forjado unidireccional como en la direccion de
arriostramiento.

50



Vielma J.C., Barbat, A.H. y Oller S.

5,00 1 6,00
1,00

- mIE-
o ‘ EIn| JEay

) - 135
“"’ /'/'/ — - Linea d q;_mE-
[ —_ nea de .

-z e

\equivalentes 40|
|

El |
4501

L 700 | 600 | 500 | 600 |

1 (2) 4)
I 6,00 I 6.00 [ 6,00 I 6,00
- u ’
8|
I
© | 5| |
§|
@ = |5 o]
| || |
3 a4/
i 6,00 i 6,00 L 6,00
O il i o r
8
I
@ e - - r
= = =
1 (2) 3 4)
T 6,00 1 6,00 T 6,00 I 6,00
5 ® & o
8
5
Sam i o r
8|
5
o -+ = i F
= i i

Figural. Plantas tipicas de los cuatro edificios analizados (igual en todos los niveles) y alzados con
dimensiones de las secciones transversales

El edificio tiene dimensiones en planta similares a las del edificio con forjados
reticulares, pero las columnas se han alineado con lo que se definen lineas resistentes de
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porticos ortogonales entre si, tal como puede verse en la Figura 1b. Se mantienen las
consideraciones de planta baja flexible por su mayor altura, con el resto de los niveles
conservando la misma altura y los mismos nimeros de vanos en ambas direcciones. En la
Figura 1b se muestra el alzado tipico de uno de los porticos que forman este edificio.

2.3 Edificio de porticos resistentes a momentos

El edificio tiene caracteristicas geometricas similares a las del edifico de vigas planas
cuya planta se muestra en la Figura 1c, para el caso en el que el edificio ha sido proyectado
conforme a la instruccion espafiola EHE. La diferencia entre el edificio con pdrticos
resistentes a momentos y los edificios con vigas planas se encuentra en que las vigas estan
posicionadas de canto, con la dimensién mayor orientada verticalmente [19].

El sistema de forjado es del tipo unidireccional. Los criterios de pre-dimensionado se
mantienen. Se afiade el criterio de obtener las dimensiones a partir del pre-dimensionado
sismico, incrementando Unicamente las dimensiones de las columnas para proyectar la
estructura de acuerdo con el criterio de columna fuerte y viga débil. La planta del edificio
es regular, cuenta con ejes bien definidos y alineados, formando porticos resistentes en las
direcciones x e y, tal como se muestra en la Figura 1c. En esta misma figura, se muestra un
alzado de un portico tipico del edificio. Finalmente en la Figura 1d se muestran la planta y
el alzado del edificio porticado, proyectado segun el ACI-318.

Efectuando el analisis modal previsto en la norma NCSE-02, se han determinado las
fuerzas sismicas de calculo a aplicar en los nudos de los pérticos del edificio. Para ello se
utiliza el espectro inelastico de disefio que puede verse en la Figura 2, con una aceleracion
basica de disefio de 0,259, que se calcula de manera simplificada reduciendo el espectro de
disefio elastico por un factor correspondiente a la ductilidad y al amortiguamiento [20].
Dicho espectro inelastico es el mismo que se utiliza en el célculo de las fuerzas sismicas
del edificio con forjados reticulares. Posteriormente, se calculan las fuerzas sismicas
maximas probables mediante la aplicacion del método de la raiz cuadrada de la suma de los
cuadrados (SRSS).

3 T T T T T T T

a(T)=1+1,5(T/Ta) a(T)=K.CIT

05 -

Ta=K.C/10 Ts=K.C/2,5
L L L L L L L
0 0.25 0.5 0.75 1 1.25 15 1.75 2

T(s)
Figura 2. Espectro elastico segun la norma NCSE-02.
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Para los casos analizados, el amortiguamiento considerado es de 5% del
amortiguamiento critico mientras que los valores de la ductilidad de disefio it se muestran
en la Tabla 1. Conforme con estos valores, la norma sismorresistente NCSE-02 [21]
requiere que los valores de los factores de reduccion aplicados al espectro elastico de
disefio sean iguales al valor de la ductilidad de disefio.

Una vez calculadas las fuerzas sismicas de disefio, se procede con el disefio de las
secciones, aplicando las prescripciones contenidas en la Norma NCSE-02 y la instruccion
EHE. Los detalles del armado de los elementos de los edificios no se muestran en este
articulo, sin embargo se encuentran publicados [22].

Tabla 1.Ductilidades de disefio aplicadas a los edificios analizados

Edificio Ductilidad (p)
Forjados reticulares 2
Porticado con vigas planas 2
Porticado con vigas de canto 4

3 ANALISIS NO LINEAL

El analisis no lineal tiene como principal objetivo el de hacer una evaluacion mas
ajustada a la realidad de la respuesta de los edificios proyectados de acuerdo con el método
de célculo lineal elastico previsto en la norma NCSE-02 [23, 24, 25]. De esta manera se
podra ilustrar, por una parte, la manera en que el disefio sismorresistente mejora la
capacidad ductil de las estructuras y, por otra, de qué manera la respuesta no lineal
cuestiona ciertas simplificaciones que se efecttan en el analisis elastico. Se debe mencionar
también que dichas simplificaciones no siempre tienen un significado del todo claro para el
proyectista de estructuras.

Los resultados se han calculado mediante los modelos 2D de los edificios descritos
anteriormente, definiéndose porticos representativos para cada uno de los modelos
estructurales analizados. Dada la presencia de columnas no alineados en el edificio con
forjados reticulares, se ha decidido modelar uno de los pérticos exteriores de este edificio,
ya que el resto de los elementos no constituyen un sistema estructural que se pueda
modelar como plana en sentido estricto, pues aparece el efecto de torsion.

Respecto al analisis no lineal, se ha utilizado el programa de elementos finitos PLCDYN
(PLCd, 1991) [26], en el que se modela el concreto armado como un material compuesto
aplicando la teoria de mezclas [27, 28, 29, 30, 31]. Mediante esta teoria es posible
considerar a un material compuesto como si este fuese homogéneo, aplicando las siguientes
hipdtesis basicas:

e Las propiedades mecéanicas de los compuestos se determinan de acuerdo a la
proporcién volumétrica de los materiales componentes.

e Enun volumen infinitesimal, participa una cantidad finita de componentes.

e Cada componente participa en la misma proporcion a escala microscopica como
a escala macroscopica. La deformacion es la misma para cada componente.

En la Figura 3 se muestra una discretizacion tipica genérica de los porticos, cuyos
elementos tienen longitudes variables que dependen de las zonas de columnas y de vigas
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con un mayor confinamiento. Las zonas de confinamiento se han proyectado de acuerdo
con las dimensiones generales de los elementos estructurales, de los diametros del acero
longitudinal y de las luces de los vanos o de las alturas de los pisos. En esta figura los
elementos verticales aparecen numerados a la izquierda, mientras que los elementos
horizontales se numeran en la parte inferior. Los nudos se numeran a la izquierda (nudos de
los elementos verticales) y en la parte superior (nudos de los elementos horizontales).
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Figura 3. Discretizacion tipica de los pérticos analizados.

Para evaluar la respuesta inelastica de las tres estructuras proyectadas se aplica un
procedimiento de célculo estatico no lineal incremental, habitualmente conocido como
pushover analysis. Dicho procedimiento consiste en someter la estructura a un patrén de
fuerzas laterales, representativas de la accién sismica, distribuidas en altura de acuerdo con
diferentes criterios, e incrementarlas hasta que se produce el colapso estructural [32, 33,
34]. El patron de fuerzas mas habitual es que corresponde a la forma del primer modo de
vibracion. Uno de los patrones de distribucion de fuerzas recomendado por el Eurocodigo-
8 considera que las fuerzas de cada nivel son directamente proporcionales a la altura del
edificio (véase la Figura 4). El otro patron recomendado por el mismo cddigo es el de
distribucion uniforme de fuerzas; sin embargo el patron del primer modo resulté ser el méas
desfavorable.

Figura 4. Distribucidn de fuerzas aplicada en el analisis no lineal.

Las fuerzas laterales se incrementan progresivamente, desde el valor nulo, pasando por
las que producen el cambio de comportamiento estructural eldstico a plastico, hasta
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alcanzar el valor de desplazamiento Gltimo, a partir del cual la estructura ya no es capaz de
soportar ningun incremento de carga y su colapso es inminente. Antes de aplicar las cargas
laterales representativas de la accion sismica, la estructura es sometida a la accion de las
cargas de gravedad, de acuerdo con las combinaciones aplicadas en el anélisis elastico. El
procedimiento aqui descrito ha sido validado mediante la comparacion de los resultados de
la simulacion numérica con los resultados obtenidos mediante la aplicacion de cargas
laterales a un portico de concreto armado [35].

A partir de la respuesta estatica no lineal obtenida mediante la aplicacion de métodos
computacionales con base en los elementos finitos, se obtiene la expresion idealizada
bilineal de la Figura 5, que tiene un segmento representativo del comportamiento elastico
que va desde el origen hasta el valor que corresponde al 75% del cortante maximo en la
base. Para obtener la segunda recta, que representa la rama de comportamiento plastico, ha
sido necesario encontrar la interseccion de este segmento con uno horizontal,
correspondiente al valor maximo del cortante basal. Mediante este procedimiento de
compensacion se logra garantizar que la energia absorbida por el sistema modelado vy el
ideal sean iguales (Figura 5).
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Desplazamiento del nivel de techo normalizado A/H
Figura 5. Esquema para la determinacion del indice de dafio de un elemento estructural.

Del anélisis no lineal interesan dos coeficientes que caracterizan la calidad de la
respuesta sismorresistente de los edificios. La primera de éstas es la ductilidad estructural,
como:

AL /H
A, /H
y que se calcula a partir de los valores del desplazamiento de plastificacion normalizado,

Ay/H, y del desplazamiento Gltimo normalizado, Au/H, siendo H la altura del ultimo nivel
del edificio. Los desplazamientos normalizados se muestran en la Figura 5. También

1)
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resulta interesante comparar los valores del de cortante basal de disefio normalizado V, /P,

con el coeficiente de cortante basal de plastificacion normalizado V, /P, siendo P el peso

sismico del edificio, véase la Figura 5. La relacion entre ambas fuerzas cortantes define la
sobrerresistencia del edificio, R,

_ Vv, /P

ARVAY S

()

Para efectos de disefio, la sobrerresistencia R, representa una especie de factor de
seguridad.

El comportamiento no lineal del concreto puede modelarse aplicando la teoria del dafio,
lo que permite asociar este fenomeno con la péerdida de area resistente de la seccion de
concreto como resultado de la propagacion macroscépica de fisuras. El indice global de
dafio D es una combinacion apropiada de los indices de dafio calculados para cada seccion
transversal de los elementos que forman la estructura.
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Figura 6. Relacion entre los cortantes elastico y reducido que permite definir el indice de dafio.
El indice de dafio [36, 37, 38, 39], se define como la relacion, en un paso i, de la fuerza
cortante reducida de la estructura dafiada, Vred,, y la que tendria en el supuesto de que
mantuviese elastica, Ve, que se muestran en la Figura 6

D, :1_Vredi 1 K, 'Ai/zl_ﬁ .
Ve, Ko & K

donde K, es la rigidez de la estructura en el estado actual y K, es la rigidez de la

estructura antes de que ocurra la primera plastificacién de cualquiera de sus elementos
(Figura 6). Este indice permite aplicar el procedimiento de control de fuerzas en la
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determinacion de la curva de capacidad, ya que el desplazamiento Gltimo A se alcanza

para un valor de dafio predeterminado. El indice de dafio D puede interpretarse como la

pérdida de la rigidez inicial de la estructura o elemento estructural al ser sometido a
acciones externas.

3.1 Respuesta no lineal del edificio con forjados reticulares

En la literatura especializada no abundan los calculos de la respuesta no lineal de este
tipo de edificios, dada la naturaleza especial del sistema estructural. En este caso se ha

adoptado un modelo mecénico similar al de portico equivalente presentado en la Norma
ACI-318.

0,9

0,6

Coeficiente de cortante basal de disefio

0,3

Coeficiente de cortante basal (V/P)

0

0 0,3 0,6 0,9 1,2 1,5 1,8 2,1 2,4 2,7 3
Desplazamiento normalizado (A/H, en %)

Figura 7. Curva de capacidad de un portico exterior del edificio con forjados reticulares.

Este tipo de estructuras se proyecta para un nivel de ductilidad muy bajo en relacion con
el permitido para otros sistemas estructurales como, por ejemplo, el clasico porticado. En la
Figura 7 se muestra la curva de capacidad calculada para este edificio, utilizando elementos
finitos con modelos constitutivos no lineales de dafio y plasticidad y dentro de una teoria
de mezclas de materiales. Para controlar la disipacion de energia y su correcto
comportamiento se han introducido valores medios aproximados de la resistencia y la
energia de fractura/aplastamiento, de cada material constituyente (acero-concreto).

La ductilidad estructural, para éste portico exterior se calcula a partir de los valores del
desplazamiento de plastificacion Ay, y del desplazamiento ultimo Au, de la curva de
capacidad idealizada que puede verse en la Figura 8

A, 2912381

u

Dy 59229879
A 1853333 (4)

y

El valor de ductilidad obtenido de p =1,57 se considera muy bajo, pues es inferior a p =2
que da la norma espafiola NCSE-02 para este tipo de estructuras. Para este mismo edificio,

0,75278y
la sobrerresistenciaes: R, = —L = /P 194 .
ROV 0,387y '
P P
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Figura 8. Idealizacién bilineal de la curva de capacidad del pértico exterior del edificio con forjados
reticulares.

0

Si bien el valor de la ductilidad calculado para este edificio parece ser una sugerencia a
revisar los valores del factor de ductilidad, también es cierto que los resultados muestran
que este edificio exhibe una alta sobrerresistencia. En la Figura 9 se muestra la evolucion
del indice de dafio del edificio con forjados reticulares, que cuantifica la pérdida de rigidez
del conjunto de elementos de la estructura que resisten la carga o conjunto de cargas que
conducen al fallo de la misma. Dicho indice esta calculado con un modelo constitutivo de
dafo y plasticidad y permite correlacionar el dafio con los desplazamientos. El punto A
indica la aparicion de las primeras micro fisuras en la estructura que se incrementan hasta
alcanzar la rotula en las vigas (punto B) y a partir de aqui comienzan las rétulas en
columnas hasta que se alcanza el estado de umbral de colapso, punto C de la Figura 9.

La respuesta poco ductil del edificio con forjados reticulares puede atribuirse la
aparicioén de rétulas plasticas en los puntos de transicidn entre los abacos y los nervios del
forjado del primer nivel. Debe recordarse que, al estar los elementos de los forjados
sometidos a flexién inducida por cargas de gravedad, ademas de la debida a las fuerzas
sismicas de calculo, las zonas que requieren un especial armado son las proximas a los
nudos y a las del centro del vano, en donde frecuentemente se producen los mayores
momentos. Se observa que es complicado poder llevar a cabo un eficiente confinamiento
en la zona central de los forjados, lo que en cierto sentido explica su posible mecanismo de
fallo en el caso sismico y, por ende, el bajo nivel de ductilidad de la estructura.

3.2 Respuesta no lineal del edificio con vigas planas

Los edificios cuyos porticos tienen vigas planas reciben en la norma espafiola NCSE-02
una consideracion diferente a la del resto de los edificios porticados con vigas de canto, en
lo que a ductilidad se refiere. Es notable la dificultad técnica de llevar a cabo las
disposiciones normativas de armado para garantizar una respuesta ddctil de los elementos
del pértico. En la Figura 10 se muestra la respuesta global de la estructura hasta alcanzar el
desplazamiento Ultimo (desplazamiento previo al colapso total) que, junto con el valor del
desplazamiento de plastificacion, permite calcular el valor de la ductilidad de
desplazamiento.
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Figura 9. Evolucion del indice de dafio global en el pértico exterior del edificio con forjados reticulares.

La Figura 10 indica que el comportamiento se mantiene eléstico hasta un valor
relativamente bajo del coeficiente de cortante basal (inferior a un valor de 0,10). Sin
embargo, no es este valor el que se considera en el calculo de la ductilidad, ya que se
utiliza el valor de plastificacion obtenido de la forma bilineal idealizada que se muestra en
la Figura 10. En esta figura también puede verse el calculo de la ductilidad del edificio a
partir de la forma bilineal idealizada. Tal como puede verse, la ductilidad que se obtiene
para el edificio con vigas planas es de 1,55 lo que, sin duda alguna, llama la atencién
debido a que el valor utilizado como factor de reduccion de respuesta, de acuerdo con las
recomendaciones normativas, es igual a 2. Finalmente, en la Figura 11 se muestra la
evolucion del indice de dafio global del portico en funcion del incremento del
desplazamiento que se produce al aplicar las cargas horizontales. En ésta figura los puntos
A, B y C representan el punto de aparicion de microfisuras en vigas, de formacion de
rotulas plasticas en columnas y el umbral de colapso respectivamente. La evolucion del
dafio muestra que la rigidez del poértico se degrada rapidamente, incluso para
desplazamientos relativamente pequefios.
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Figura 10. Curva de capacidad idealizada del portico exterior del edificio con vigas planas.
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La respuesta del edificio con vigas planas muestra que la estabilidad de la estructura
depende del fallo de dichas vigas. Esta observacion es importante a la hora de decidir entre
la seleccion de un sistema con vigas de canto o uno con vigas planas, puesto que este
ultimo dispone de una ductilidad inferior a la de disefio y, por ende, de un factor de
reduccion de respuesta R menor.
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Figura 11. Evolucion del indice de dafio global en el portico.

3.3 Respuesta no lineal del edificio con porticos resistentes a momentos

A continuacién se muestran los resultados de la respuesta no lineal del edificio cuya
estructura principal estd constituida por porticos resistentes a momentos. Para estudiar la
respuesta de esta tipologia estructural, se ha escogido aplicar los preceptos de disefio de dos
normas diferentes: por un lado se aplican la instruccion espafiola EHE y la norma NCSE-
02 y por el otro se aplica el ACI-318 y la norma IBC-97 para la determinacion de las
acciones sismicas. Al igual que en los dos edificios anteriores, se ha analizado el poértico
externo del edificio de manera que sea posible comparar los resultados obtenidos en cada
caso. En la Figura 12 se muestra la curva de capacidad en la que se puede apreciar que este
tipo de edificio es capaz de sostener una respuesta ductil estable, evidenciada por alto valor
del desplazamiento dltimo.

De la curva bilineal idealizada de la Figura 12 se obtiene una ductilidad de 5,15, por
encima del valor considerado en el proceso de disefio sismorresistente de la estructura, que
es de 4. Esto significa que los edificios con vigas de canto disponen de suficiente capacidad
de respuesta ddctil ante la accién de fuerzas sismicas, ademas de una adecuada
sobrerresistencia. Finalmente, en la Figura 13 se muestra la evolucion del indice global de
dafo para este tipo de edificio. En la Figura 14 se muestra la curva de capacidad y en la
Figura 15 la curva de evolucion del dafio para el pértico exterior del edificio proyectado
conforme al ACI-318, respectivamente. La principal diferencia entre el disefio de ambos
edificios porticados reside en que la aplicacion de la norma sismorresistente espafiola
permite la aplicacion de un factor de reduccion igual a 4 para esta tipologia estructural,
siendo menos exigente con el nivel de armado transversal y longitudinal, en comparacion
con el exigido en el ACI-318, en el que el disefio se realiza con la necesidad de satisfacer
una mayor capacidad de disipacion de energia.
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Figura 12. Curva de capacidad idealizada del portico externo del edificio con pérticos resistentes a

momentos, proyectado conforme a la instruccion EHE.
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Figura 13. Evolucién del indice de dafio global en el portico resistente a momentos, proyectado segun

la instruccién EHE.

La respuesta no lineal del edificio con porticos resistentes a momentos corresponde a la
tipica respuesta que exhiben los edificios de baja altura de concreto armado, en los que el
comportamiento general incluye la formacion de rotulas plasticas en las bases de las
columnas del primer nivel. Este comportamiento general se debe a que no es fécil proyectar
edificios con columna fuerte-viga débil, fundamentalmente por el predominio de las
acciones de gravedad sobre las vigas, que requieren secciones que finalmente resultan
mayores que en el caso de columnas.
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Figura 14. Curva de capacidad idealizada del pdrtico externo del edificio con poérticos resistentes a

momentos, proyectado conforme a la norma ACI-318(2005).
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Figura 15. Evolucién del indice de dafio global en el portico resistente a momentos, proyectado segun

la norma ACI-318 (2005).
3.4 Observaciones sobre la forma bilineal idealizada de la curva de capacidad

A continuacion se utilizara a modo de ejemplo la curva de la Figura 14 (edificio de
porticos resistentes a momentos) para plantear una reflexién sobre la forma bilineal
idealizada de la curva de capacidad. Es importante sefialar que el procedimiento aplicado
en la obtencion de la forma bilineal idealizada de la curva de capacidad resulta conveniente
para poder determinar los desplazamientos de plastificacion ya que se logra un balance de
energia entre la curva de capacidad obtenida mediante el analisis estatico no lineal y la
forma bilineal idealizada. Sin embargo existe un inconveniente en la aplicacion de éste
método, ya que los indices de dafio calculados a partir de la forma bilineal idealizada
difieren de los indices calculados con la rigidez inicial de la curva de capacidad obtenida
del analisis estatico no lineal que, a la postre, son los aplicados en la determinacién de los
desplazamientos ultimos.
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Figura 16. Esquema para la determinacién del indice de dafio. Caso: edificio con pérticos resistentes a

momentos, proyectado conforme a la norma ACI-318

Para ilustrar esta Gltima afirmacion, en la Figura 16 se muestran tanto la curva de
capacidad obtenida del andlisis estatico no lineal como su forma bilineal idealizada, sobre
las que se han resaltado tres puntos que se definen en dicha figura. La rigidez inicial de la
estructura corresponde al tramo en el cual no ha ocurrido ninguna plastificacion (desde el
origen hasta el punto A). A partir de este tramo ocurren plastificaciones en los extremos de
las vigas ocurriendo la pérdida progresiva de rigidez. Hacia el punto B, sobre la forma
bilineal, comienzan a aparecer las rétulas en los extremos de las columnas, ademés de que
se extienden las rotulas sobre los extremos de vigas no dafiados en el punto anterior.
Finalmente, hacia el punto C, se tiene una distribucion generalizada de rétulas, lo cual es in
indicio de que se ha entrado en el umbral del estado limite de colapso. El dafio calculado
con la rigidez inicial de la curva de capacidad K, es
K 0,10678

—1-c_

analisis KO - 0,98202 =

mientras que el dafo calculado con la pendiente idealizada K es

Dc 0,89

L Ke _, 010678 _

DCigea =11 066104
B )

0,83
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Es evidente la diferencia que existe entre los indices de dafio calculados con la rigidez
inicial de la curva de capacidad K, y la rigidez inicial idealizada K, por lo que es

necesario resaltar que el procedimiento de forma bilineal idealizada permite un buen
balance de energia pero produce valores del indice de dafio que difieren de los obtenidos de
la respuesta estatica no lineal, lo que ha propiciado la necesidad de formular un indice de
dafo objetivo. Ademas, si observamos en la Figura 9 la curva de dafio que se obtiene a
partir de un calculo méas ajustado realizado por elementos finitos, puede verse que en el
punto C resulta un indice de dafio en fuerzas residuales de Dc = 0,93, valor que es mas

cercano al obtenido mediante el calculo simplificado Dc,.,;, =0,89. La diferencia puede

ser debida a un calculo simplificado en el cual se considera que el dafio es una relacion de
rigideces, mientras que en el modelo por elementos finitos se produce tanto dafio (pérdida
de rigidez) como plasticidad (deformaciones permanentes) que llevan a una disipacion
mayor, con un consiguiente indice de dafio mayor.

3.5 Comparacion de la respuesta no lineal de los tres tipos de edificios

Una vez obtenidos los resultados del analisis no lineal de los edificios, es provechoso
destacar los aspectos generales que caracterizan la respuesta de cada tipologia estructural.
Para ello se han representado graficamente las respuestas de los mencionados edificios en
la Figura 17, en la que puede observarse que los cuatro alcanzan un cortante basal superior
al de disefio. El edificio con porticos resistentes a momentos disefiado para un nivel alto de
ductilidad (conforme al ACI-318) exhibe la mayor sobrerresistencia del grupo (R;=2,03),
sensiblemente mayor que en el caso del edificio con porticos resistentes a momento
disefiado para ductilidad intermedia (conforme a norma EHE) cuya sobrerresistencia es
Ry =188. También los edificios de ductilidad limitada muestran valores de
sobrerresistencia adecuados, sin embargo es notable la diferencia del valor alcanzado por el
edificio de forjados reticulares (R, =1,94) y el porticado con vigas planas (R =1,34).
Esto indica que los cuatro edificios satisfacen este objetivo inicial del disefio
sismorresistente, consistente en que la resistencia lateral sea al menos igual a la resistencia
lateral reducida (resistencia lateral de disefio). En cuanto a la ductilidad, resulta interesante
comparar las curvas de capacidad de los edificios con similar tipologia estructural (pdrticos
resistentes a momentos), pero proyectados conforme a dos factores de reduccion diferentes.
En ambos casos se aprecia una respuesta duactil (n =515 para el edificio de ductilidad
intermediay n=6,19 para el edificio de ductilidad alta), siendo su capacidad ductil varias
veces superior a la de los edificios con vigas planas o con forjados reticulares (n =157 y
u =1,55, respectivamente). En resumen, los edificios porticados con vigas de canto son los
unicos capaces de garantizar el comportamiento ductil considerado en el disefio y tener, al
mismo tiempo, una sobrerresistencia satisfactoria.

4 MEJORAS DEL COMPORTAMIENTO SiISMICO DE LOS EDIFICIOS CON
DUCTILIDAD LIMITADA

Al analizar los resultados de la respuesta no lineal de los edificios de ductilidad
limitada, cabe preguntarse si es posible que el proyectista reduzca su vulnerabilidad
sismica que, a priori, se les supone alta. El nivel de dafio que pueden sufrir dichos edificios
en caso de terremotos esta fuertemente influenciado por la tipologia estructura, por el nivel
de las normas utilizadas en el disefio y por las practicas de construccion [40, 41, 42, 43].

64



Vielma J.C., Barbat, A.H. y Oller S.

En este apartado se estudian las posibles alternativas para reducir la vulnerabilidad de los
edificios con forjados reticulares y con vigas planas mejorando su comportamiento sismico
dentro de la misma tipologia, pero adecudndola a los valores minimos de ductilidad
prescritas en la norma sismorresistente NCSE-02. Para ello se efectda su analisis estatico
no lineal aplicando el método de los elementos finitos y se comparan las respuestas
obtenidas con las correspondientes al caso de los edificios con vigas de canto.
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Comparacidn de la respuesta no lineal de los cuatro edificios analizados.
4.1 Mejoras del comportamiento del edificio con forjados reticulares

Figura 17.

Para tratar de mejorar la respuesta de este edificio se aplican dos alternativas: la primera
consiste en utilizar un acero con limite elastico menor; la segunda consiste en utilizar una
estructura en la que en el sistema de forjados reticulares se introducen vigas de canto de
dimensiones b=30 cm y h=50 cm que arriostran la estructura segun lineas resistentes que
unen la parte superior de las columnas. Dichas vigas cumpliran la funcién de resistir parte
de los momentos y de limitar los desplazamientos de la estructura.

Tabla 2.Caracteristicas de los aceros recomendados para el disefio ductil de estructuras de concreto armado.

Fy (Nimm) | Fs (NJmm) do rotra sobre
No menor No menor base de 5
Designacion | que que FVieal! FYnominal diametros emax | Fs/Fy en ensayo
B 400 SD 400 480 <1,20 >20% >9% >1,20; <1,35
B 500 SD 500 480 <1,20 >16% >8% >1,15; <1,35

Con el propdsito de estudiar la influencia del tipo de acero sobre la respuesta no lineal
de los edificios con forjados reticulares, se han calculado sus respuestas no lineales para el
caso de que dichos edificios armados con aceros ductiles (SD), cuyas caracteristicas los
hacen recomendables para el disefio de estructuras sismorresistentes segun la instruccion
EHE y la normas europeas [44, 45], véase la Tabla 2. Ademas se estudia la respuesta de los
edificios en el caso de que éstos estuviesen proyectados con aceros no ductiles (S). En
ambos casos se estudia la respuesta para tensiones de plastificacion del acero de 400 y 500.
En la Figura 18 se pueden observar estos resultados, mostrando que los porticos armados
con aceros ddctiles tienen una respuesta mas ductil que en los casos en los que la armadura
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es de acero no ductil. Es evidente que la respuesta global del edificio esta dominada por la

configuracién general y la tipologia estructural escogida que por las caracteristicas de los
materiales.
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Figura 18. Curva de capacidad del edificio con forjados reticulares, armados con aceros de diferente
ductilidad.
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Figura 19. Curva de capacidad del edificio con forjados reticulares, con vigas de arriostramiento de
canto.

En cuanto a la alternativa de edificio con vigas de arriostramiento de canto, la curva de
capacidad muestra un rasgo comun al de los edificios porticados convencionales. Dicho
rasgo es el de tener una mayor rigidez inicial, proporcionada por las vigas de canto. Sin
embargo, la accion conjunta del forjado y de las vigas de arriostramiento hace que la
estructura disponga de una considerable sobrerresistencia, es decir, que disponga de un
coeficiente de cortante basal que practicamente triplica el coeficiente de cortante basal
correspondiente a las fuerzas sismicas de disefio (véase la Figura 19).
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4.2 Mejoras del comportamiento del edificio con vigas planas

Una de las posibilidades consideradas para mejorar el comportamiento del edificio con
vigas planas es la de reducir la tensién de plastificacion del acero, escogiendo la
correspondiente al acero tipo B 400 SD. La otra variante consiste en la mejora del
confinamiento, incrementando la resistencia del concreto de las secciones confinadas.
Finalmente, se considera en el disefio del edificio un factor de reduccién R =4 propio de
los edificios de ductilidad intermedia, lo que se adecua a la norma EC-8. En la Figura 20 se
muestra la curva de capacidad correspondiente a una ductilidad p =4 conjuntamente con
la curva de capacidad para p=2. Puede observarse que, a grandes rasgos, la respuesta
muestra mayor ductilidad estructural que en el caso del disefio del edificio con un nivel de
ductilidad bajo. Sin embargo el valor de esta ductilidad no alcanza el valor del factor de
reduccion de respuesta previsto en la norma NCSE-02. Por tanto, si bien la respuesta del
edificio es mas ductil, esta ductilidad no satisface los requisitos de disefio. Tal como era de
esperar, la curva de capacidad de esta estructura muestra una mayor sobrerresistencia
global del edificio que en el caso correspondiente al edificio con ductilidad limitada.
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Figura 20. Curva de capacidad del pértico exterior del edificio con vigas planas, proyectado para

ductilidad de 4.

Tabla 3.Comparacién entre los tipos de estructuras que se pueden utilizar para proyectar edificios en zonas

sismicas.
Ductilidad
Tipo de estructura p>4 3<u<4 p<2
Porticada con vigas de canto Si Si Si
Porticada con vigas planas no Si(*) Si
EC-8 | con forjados reticulares no no Si
Porticada con vigas de canto no si Si
NCSE- | Porticada con vigas planas no no Si
02 Con forjados reticulares no no Si

(*) EI EC- 8 aplica restricciones a las dimensiones de las vigas
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Es importante resaltar el caso de la respuesta no lineal del edificio con vigas planas,
dado que es posible que dichas estructuras se proyecten como estructuras de ductilidad
media (entre 2 y 4), puesto que en el EC-8 existen restricciones en cuanto a la forma de las
secciones de las vigas Unicamente en el caso de las estructuras de ductilidad alta. La curva
de capacidad obtenida (Figura 20) permite establecer que, a pesar de que el edificio se
proyecta para un valor de ductilidad de 4, la respuesta no llega a alcanzar el valor de la
ductilidad que se espera. En este caso el valor alcanzado es de 3,12.
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Figura 21. Curva de capacidad del pértico exterior del edificio con vigas planas armado con aceros de
diferente ductilidad y tensién de plastificacion.
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Figura 22. Curva de capacidad del pértico exterior del edificio con vigas de canto armados con aceros
de diferente ductilidad y tensidn de plastificacion.

En la Tabla 3 se muestra el tratamiento que se da a los tres tipos de estructuras
analizados en este trabajo en las normas NCSE-02 y EC-8. Se puede observar el caso de las
estructuras porticadas con vigas planas, que no se recomiendan en la norma espafiola
NCSE-02 para ductilidad alta y que, sin embargo, son permitidas en la norma EC-8 para
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valores de ductilidad medios, pero con ciertas restricciones sobre el ancho de las vigas.
También se estudio el comportamiento del edificio con vigas planas para casos de armado
con aceros con ductilidad diferente (tipo SD y tipo S) y con diferente tension de
plastificacion (400 y 500). De nuevo, es posible observar que la capacidad ductil del
edificio es condicionada de forma decisiva por las caracteristicas del tipo estructural
escogido y que es menos sensible al tipo de acero utilizado (vease la Figura 21).
Finalmente, y con el objetivo de comparar los resultados obtenidos al armar el edificio
porticado con vigas de canto, con diferentes calidades de acero, se muestran juntas las
curvas de capacidad de todos los casos véase la Figura 22.

5 CONCLUSIONES

En este capitulo se aplica el procedimiento de anélisis estatico no lineal con control de
fuerzas para el cual se fija como criterio de comportamiento el desplazamiento Gltimo, o
umbral de colapso de la estructura, en un punto en el que se alcanza un nivel preestablecido
del indice de dafio. Los desplazamientos de plastificacion de los porticos se obtienen
mediante formas bilineales idealizadas, aplicando el procedimiento propuesto por Park.
Esta forma bilineal demuestra ser adecuada para igualar la energias absorbidas obtenidas
tanto de la respuesta no lineal obtenida del andlisis estatico no lineal como la de la
respuesta no lineal idealizada, sin embargo no permite determinar valores adecuados del
indice de dafio D .

La respuesta no lineal de los casos estudiados muestra que los edificios porticados con
vigas de canto disponen de suficiente ductilidad y sobrerresistencia para garantizar un
comportamiento estable, incluso para ductilidades superiores a las de disefio. Los edificios
de ductilidad limitada tienen altas sobrerresistencia siempre y cuando, al ser sometidos a un
terremoto, sean capaces de mantener la respuesta en el rango elastico. Se comprueba la
méaxima de que a mayor resistencia menor ductilidad. Los edificios proyectados con acero
B 500 SD, si bien disponen de mayor sobrerresistencia, son menos ductiles que los
edificios proyectados con acero B 400 SD.

El comportamiento global de los edificios con vigas planas y con forjados reticulares
estd dominado, en gran medida, por la tipologia estructural. Cuando dichos edificios estan
armados con aceros SD, tienen una respuesta ligeramente mas ductil que en el caso en el
gue se proyectan con aceros S (véanse las figuras 18 y 21). Dentro de dicha tipologia, el
disefio conceptual concreto de cada edificio también influye, de manera importante, en la
ductilidad estructural. Sin embargo, en el caso de los edificios porticados con vigas de
canto se observa un claro incremento de la ductilidad en la respuesta si se utiliza acero SD
en lugar del acero S (véase la Figura 22).

Puede mejorarse el comportamiento de los edificios con forjados reticulares y su
respuesta ductil si se prevén vigas de canto que conecten entre si, en las dos direcciones
ortogonales, los extremos de las columnas de la misma planta. Esta mejora también se
refleja en un incremento de la sobrerresistencia.

La respuesta ductil de los edificios con vigas planas no mejora sustancialmente si se
mejora el confinamiento de sus elementos. En consecuencia, para garantizar su respuesta
ductil, un adecuado confinamiento es requisito necesario pero no suficiente, siendo también
necesaria una adecuada configuracion y un éptimo dimensionamiento de las secciones
transversales. El buen confinamiento solo es aprovechable en el caso de los edificios con
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configuracién y tipologia que permitan un comportamiento ductil, tal como son los
edificios porticados con vigas de canto.
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1 INTRODUCCION

Es notable la atencion prestada al Proyecto por Prestaciones (Performance-Based Design)
dentro del &mbito de la ingenieria sismorresistente. Durante la década pasada se ha visto la
aplicacion de dicho enfoque, sobre todo en la tarea de evaluar edificaciones existentes. Sin
embargo, su aplicacion al disefio de nuevos edificios no se ha terminado de consolidar
debido a que en las normas de disefio no se encuentra una descripcién transparente de los
estados de dafio o estados limite y su adecuada expresion en cantidades de uso ingenieril
[1, 2].

Por otra parte, debe tenerse en cuenta que la definicion de estados limite de dafio es
esencial en la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de las estructuras. En este sentido, la
mejora de la calidad de las normas mediante una descripcion transparente de los estados de
dafo es una herramienta importante para la reduccién de dicha vulnerabilidad [3, 4, 5] y las
inspecciones post-terremoto asi se demuestra en [6]. Uno de los esfuerzos realizados con la
finalidad de facilitar la aplicacion del disefio por prestaciones a los nuevos edificios ha
dado origen al disefio por desplazamientos [7], en cuyo planteamiento es igualmente
fundamental la definicion de un desplazamiento de disefio como parametro asociado a un
estado limite deseado.

Los estados limite usualmente se expresan mediante parametros asociados con la
resistencia, la rigidez, la ductilidad o los desplazamientos laterales [8]. Una variante de la
cuantificacion del dafio mediante los desplazamientos laterales [9, 10, 11] se logra
mediante la deriva de entrepiso, que se define como:

(4; = 4i-1)

b= H; —H;_4 1)

siendo §; la deriva de entrepiso del nivel i, 4; el desplazamiento lateral del nivel i, 4;_; el
desplazamiento lateral del nivel i-1, H;y H;_, la altura del nivel i y el nivel i-1,
respectivamente, tal como puede verse en la Figura 1.
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H.-Hs

H+

4 /4 £ .

Ac= desplazamiento del nivel de cubierta

Ac/He= desplazamiento normalizado del nivel de cubierta
=(As-Ao)[(He-Ha)= deriva de entrepiso del nivel 3

Figura 1. Determinacion de las derivas de entrepiso a partir de los desplazamientos laterales de un edificio

En cuanto a la relacion que existe entre la deriva de entrepiso y el dafio, existen diversas
opiniones. Kappos y Manafpour [12] han propuesto dos estados limite, uno de servicio y
otro de colapso. El primero se caracteriza por que se ha alcanzado una deriva de entrepiso
entre 2% y 5%. El segundo estado limite se caracteriza mediante las rotaciones en los
extremos de las vigas. Mwafi y Elnashai [13] caracterizan el estado limite Gltimo mediante
una deriva global igual al 3%. Los autores definen criterios adicionales para la
determinacion del colapso de la estructura, con base en la reduccion de la capacidad
resistente lateral y de un factor de sensibilidad a los desplazamientos laterales.

Lu [14] ha caracterizado la respuesta ciclica de edificios de concreto armado, la cual se
mantiene estable para derivas globales inferiores al 2,4 %. Indica que el colapso se alcanza
para una deriva global de 3%.Calvi [15] estima que el colapso de la estructura se alcanza
para valores de las derivas de entrepiso iguales a 2%.

En una revision exhaustiva realizada en [16] se ha propuesto una completa
caracterizacion de los cuatro estados limite considerados con base exclusivamente en las
derivas de entrepiso que involucran dafios tanto a elementos estructurales como no
estructurales:

e Estado limite 1. Estado limite sin dafos. Las derivas de entrepiso tienen valores
entre 0,1% y 0,3%.

e Estado limite 2. Estado limite de dafios leves. Las derivas de entrepiso alcanzan
valores entre 0,3% y 0,5%.

e Estado limite 3. Estado limite de dafios significativos. Es un estado en el que los
valores de las derivas de entrepiso se ubican entre 0,5% y 1,5%.
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e Estado limite 4. Estado limite de colapso. Ocurre para derivas de entrepiso
superiores a 1,5%.

Cabe destacarse que un conjunto de estados limite para evaluar la vulnerabilidad sismica de
edificios han sido formulados en los trabajos recientes [17, 18, 19].

Son notables las diferencias entre los criterios aplicados en la caracterizacién de los
estados limite, de aqui la importancia de los resultados contenidos en [20] que recoge de
forma exhaustiva resultados experimentales sobre las derivas de entrepiso, llegando a
proponer la expresion de la evolucion de estas respecto al desplazamiento del nivel de
cubierta del edificio, obtenida mediante regresion lineal:

Smax = 1,544 + 0,14Ns — 0,07Ng — 0,48£, Ng>1

hiz1 (2)
en esta ecuacion, 8,,,, representa la deriva de entrepiso, A es el desplazamiento del nivel
de cubierta, Ns es el numero de niveles del edificio, Nz es el nimero de vanos, h; es la
altura del primer nivel y h;., es la altura del nivel i en el cual se desea calcular la deriva de
entrepiso. Cabe indicar que los valores ajustados de acuerdo con la expresion anterior
corresponden a ensayos de tipo dinamico y estatico-incremental. Una alternativa para
determinar de forma aproximada los valores de las derivas de entrepiso a partir de los
desplazamientos espectrales elasticos ha sido formulada en [21, 22] donde se ha propuesto
la siguiente expresion:

_ B1B2B3PaPs g
Y=""H d (3)

en la ecuacion anterior, la deriva maxima de piso se obtiene al aplicar los coeficientes
B1, B2, B3, B4 v Bs al desplazamiento espectral S; normalizado respecto a la altura del
edificio H.

Recientemente se ha considerado la conveniencia de evaluar el desempefio estructural
calculando indices de dafio asociados a los estados limite. Siguiendo esta propuesta, en este
trabajo se utilizan los valores de los umbrales de dafio en el calculo del indice de dafo

objetivo ngjconforme a la siguiente ecuacion [23, 24]:

(1= Y
o - U= i) = 1’(‘) (4)

donde Kp es la rigidez secante que corresponde a un punto P, previo al colapso, K, es la
rigidez inicial de la estructura y p es la maxima ductilidad de desplazamiento.

En este articulo se aplica un procedimiento mediante el cual se determinan de manera
objetiva los umbrales de dafio para edificios porticados de concreto armado con regularidad
tanto en planta como en elevacion. El procedimiento se aplica a los resultados del analisis
no lineal con empuje incremental de edificios con nimero de vanos y alturas variables,
comparando las derivas de entrepiso calculadas con las correspondientes a resultados
experimentales y con los valores de derivas méaximas calculadas mediante métodos
aproximados.
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2 PROCEDIMIENTO PARA LA DETERMINACION DE LOS UMBRALES DE
DANO
El primer paso del procedimiento consiste en establecer el desplazamiento lateral del
nivel de cubierta del edificio como cantidad a correlacionar con los estados limite. Esta
decision esta justificada porque la mayoria de los resultados del analisis no lineal tanto
estatico como dinamico, asi como las pruebas de laboratorio, usan dicho desplazamiento
para caracterizar la respuesta de los edificios [25].

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

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

e Estado limite de servicio. Se caracteriza por la aparicion de dafio en elementos
no estructurales, que no requieren reparacion inmediata para que el edificio
continte en funcionamiento.

e Estado limite de dafios irreparables. Es un estado limite para el que se han
producido dafios concentrados en algunos elementos estructurales y de forma
extensiva en elementos no estructurales de algunos niveles; tiene especial
importancia para el proyectista, ya que permite establecer un criterio a partir del
cual el edificio no es reparable desde el punto de vista economico y/o
tecnologico.

e Estado limite de dafios extensos. Para este estado limite el dafio se ha distribuido
en diversos elementos estructurales y los elementos no estructurales presentan
dafios severos, aunque la estructura entera es capaz de seguir soportando su peso
propio.

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

Seguidamente se selecciona el criterio de evaluacion que representa el instante para el
que se alcanza un estado limite especifico. De acuerdo con lo expuesto en el apartado
anterior, la deriva de entrepiso es un valor adimensional que permite cuantificar el dafio
bajo cargas laterales. Entre los valores publicados, algunos de los cuales se han resefiado en
el apartado anterior, se han adoptado los valores de las derivas de entrepiso a partir de los
cuales se alcanza un dafio especifico que corresponde al umbral de un Estado limite, estos
valores se muestran en la Tabla 1. Entre los valores mostrados cabe sefialar que el que
permite identificar el estado limite de prevencion de colapso queda definido entre una
deriva de entrepiso de 3% Yy la deriva global para la que se alcanza un indice de dafio de
95%. Este indice de dafio se calcula mediante un analisis no lineal de la estructura
utilizando el método de los elementos finitos [26, 27, 28, 29].

78



Vielma J.C.

Tabla 1.Estados limite y los parametros utilizados en su caracterizacién

Estado limite Deriva de entrepiso (%)
Sin dafio 0%<6<0,5%

De servicio 0,5%<6<1,5%
Darios irreparables 1,5%<6<2,5,5%
Dafios extensos 2,5%<06<3,0%
Prevencién de colapso 3,0%<96; ID<95%

Para determinar los umbrales de dafio es necesario calcular y graficar la evolucion de las
derivas de entrepiso respecto al desplazamiento del nivel de cubierta normalizado respecto
a la altura total del edificio (SEAOC, 1995) [30] conforme se muestra en la Figura 2, en la
que es posible obtener la deriva global correspondiente a un estado limite i, caracterizado
mediante la deriva de entrepiso. En el caso de un edificio con n niveles se obtienen n
curvas de evolucion, correspondiendo el desplazamiento de un estado limite a la
interseccion de la primera curva con la deriva de entrepiso que caracteriza a dicho estado
limite.
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Figura 2. Determinacion de la deriva global correspondiente a un estado limite i.

3 CASOS ESTUDIADOS

Con la finalidad de aplicar el procedimiento de determinacién de los umbrales de dafio,
se ha seleccionado un grupo de edificios porticados cuya geometria general permite
clasificarlos como regulares tanto en planta como en elevacion. Se ha pretendido cubrir con
los casos el rango de los periodos cortos e intermedios, para lo que se han disefiado
edificios con 3, 6, 9 y 12 niveles, ver Figura 3. Adicionalmente se ha hecho variar el
namero de vanos en la direccion x de la planta de los edificios, con el objetivo de estudiar
la influencia de la redundancia estructural sobre los umbrales de dafio (véase la Figura 4).

175 2 2.25 25

Los forjados de los edificios son del tipo unidireccional, con nervios orientados segun
el eje y de la planta mostrada en la Figura 4. Esto permite definir dos tipos de porticos, de
acuerdo con la naturaleza de las cargas a las que son sometidos: en la direccion x los
porticos que soportan cargas de gravedad como cargas sismicas se denominan pérticos de
carga y en la direccion y los porticos que soportan fundamentalmente cargas sismica se
denominan pérticos de arriostramiento.
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Figura 3. Alzado de los edificios estudiados

Dentro del grupo de los pdrticos de carga se han diferenciado dos clases de porticos,
conforme a la relacion carga sismica/carga de gravedad, lo que permite definir los pérticos
exteriores, ubicados en el perimetro del edificio y los pdrticos interiores, ubicados en la
parte interna del edificio (véase la Figura 4).

El dimensionado sismico de los edificios se ha realizado conforme al procedimiento
propuesto en [31, 32, 33] en el cual se aplican las derivas laterales como criterio de
evaluacion. En el dimensionado se han considerado dos niveles de amenaza sismica:
amenaza alta (0,3g) y amenaza muy alta (0,4g), las cuales han permitido calcular las
acciones sismicas mediante el espectro de disefio prescrito en el IBC-2012 [34], para un
suelo del tipo b. En el Apéndice se muestra la Figura 14, en la que aparecen los detalles del
armado longitudinal y transversal de uno de los porticos analizados en este trabajo.

Una vez dimensionados los edificios, se ha detallado el refuerzo de las vigas y las
columnas, tomando en consideracion las recomendaciones del ACI-318 (2011)[35] para
elementos de porticos especiales resistentes a momentos, dadas las caracteristicas de
amenaza alta o muy alta consideradas para el emplazamiento de los edificios.
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Figura 5. Discretizacion tipica de pértico de edificios de 3 niveles y 3 vanos

La respuesta de los edificios se ha obtenido aplicando el procedimiento de analisis no
lineal con empuje incremental (Pushover Analysis) utilizando el programa de elementos
finitos [36] el cual permite incorporar las caracteristicas de los materiales que forman el
concreto armado: la plasticidad del acero y el dafio en el concreto [37]. Debido a las
diferentes caracteristicas de los porticos, el andlisis aplicado es del tipo plano. Los pdrticos
se discretizan considerando los tramos con confinamiento especial (proximos a las juntas)
y con confinamiento menos exigente, ubicados en el centro de las vigas y de las columnas
[38, 39, 40]. En la Figura 5 se puede observar la discretizacion tipica de uno de los porticos
analizados. Los elementos resultantes se discretizan a su vez utilizando capas definidas en
la seccion transversal del elemento. Estas capas a su vez dan origen a laminas de diferentes
materiales compuestos, dependiendo del porcentaje del volumen de la capa correspondiente
al acero de refuerzo [41]. El aporte beneficioso del confinamiento se ha considerado
mediante la modificacion del esfuerzo a compresion del concreto de los diferentes
elementos, calculado mediante el procedimiento propuesto por [42] cuya aplicacion se
ilustra en la Figura 6.
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[ Zonade lajunta |
) 12016 f'c 2500,00 N/cm?
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d 35,00 cm
ast 0,79 cm?
40 ast (total) 3,14 cm?2
1 61 0 _ ac 280,00 cm?
p 0,01
‘s s fl 353,43 N/cm?
fcc 4367,64 N/cm?
40
| Zonadel tramo central |
. f'c 2500,00 N/cm?
Donde: o . s 16,00 cm
f'c: Resistencia nominal a compresion del concreto d 35,00 cm
s: Separacion de los estribos ast 0,79 cm?
d: Dimension del ndcleo confinado ast (total) 3,14 cm?

- 2
ast: Area de cada armadura longitudinal ac 568’82 cm
ast (total): Area total de armadura longitudinal ﬁ 176:71 N/cm?2
fl: Maxima compresion lateral fcc 3552,49 N/cm?
fcc: Resistencia a compresién del concreto confinado

Figura 6. Calculo de la resistencia del hormigén confinado de una columna

El andlisis no lineal con empuje incremental se realiza una vez que los pérticos han sido
sometidos a la accién de las cargas de gravedad. El patron de fuerzas laterales
representativo de las cargas sismicas es el de fuerzas crecientes con la altura, que es un
patrén aproximado al que origina la respuesta del primer modo de vibracion, predominante
en el caso de edificios regulares [43, 44]. Los desplazamientos se calculan hasta un estado
previo al colapso, como se ilustra en la Figura 7.

Desplazamientos (mm)

54,58
B4R51
-
G0
424.26
819
212.13
106,06

L]

N

|
R

Figura7. Desplazamientos laterales alcanzados por el pértico en el umbral del colapso
4 RESULTADOS

Como se ha indicado, se utilizan las derivas de entrepiso como criterio para evaluar el
dafio. Para poder calcularlas en cada instante de la aplicacién del anélisis con empuje
incremental, ha sido necesario conocer los desplazamientos de los nodos de los extremos
de columnas ubicados en los niveles sucesivos. Con los valores correspondientes a los
desplazamientos laterales de los nodos de los extremos de pilares, se han calculado las
derivas de entrepiso para todos los niveles de los porticos.
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Figura 8. Evolucion de las derivas de entrepiso de los porticos exteriores de los edificios de a) 3 niveles, b) 6
niveles, ¢) 9 niveles y d) 12 niveles

Gracias a que se ha aplicado el analisis no lineal con empuje incremental, es posible
determinar los valores de las derivas de entrepiso y de los desplazamientos del nivel de
cubierta, para cada incremento de carga. Con estos valores se grafica la evolucién de las
derivas de entrepiso respecto a los la deriva global.
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Figura 9. Valores de la media, desviacion estandar (S) y coeficiente de desviacion (%CV) de los pérticos
exteriores de los edificios de a) 3 niveles, b) 6 niveles, c) 9 niveles y d) 12 niveles

En la Figura 8 se muestran los resultados de los pérticos exteriores de los edificios de
3,6, 9y 12 niveles, con 3 vanos en la direccion de los porticos de carga, disefiados para una
aceleracion de 0,3g. Los valores maximos valores de las derivas de entrepiso se aproximan
bastante a los valores de la deriva maxima de piso reportados en [20] calculados mediante
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expresiones aproximadas.

En la Figura 8 se muestra la evolucion de las derivas de entrepiso de los porticos
exteriores de los edificios de 3, 6, 9 y 12 niveles, disefiados para una aceleracion de 0,3g.
Es de hacer notar que el resto de los casos estudiados tienen formas en general similares a
las mostradas. Sobre estas figuras se han trazado los valores de las ordenadas que
corresponden a los estados limite descritos en el Apartado 2. Gracias a esto ultimo, se
puede determinar en cual nivel se concentra el mayor dafio, determinando la primera
interseccion de las curvas con la recta que representa un estado limite especifico.

Valores de la media, desviacion estandar (S) y coeficiente de desviacion (% CV) de los
porticos exteriores de los edificios de a) 3 niveles, b) 6 niveles, ¢) 9 niveles y d) 12 niveles

Con estos resultados, agrupados segun el nimero de niveles para pérticos con nimero
de vanos variable, se ha operado estadisticamente con la finalidad de obtener el valor
medio, la desviacion estandar (S) y el coeficiente de variacion (%CV). En la Figura 9 se
muestran los resultados para los porticos exteriores de los edificios disefiados para una
aceleracion de 0,3g. Los resultados muestran que existe una clara dispersion de los
resultados correspondientes al desplazamiento del estado limite de colapso, sin embargo
estos se mantienen dentro de un rango entre 2,25% y 2,5%, en contraste con los valores
sefialados por Kircher et al. [9] y Lu [14] que se ubican entre 2% y 4%.
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Ajuste de la evolucion de las derivas de entrepiso y comparacion con resultados
experimentales, para edificios de a) 3 niveles, b) 6 niveles, ¢) 9 niveles y d) 12 niveles

Los valores medios muestran que los edificios alcanzan los umbrales de dafio para
derivas globales con valores muy préximos, excepto para el caso particular de los edificios
bajos (3 niveles) para los cuales los estados limite intermedios (estado limite de servicio,
de dafios reparables), se alcanzan para valores medios de derivas globales menores en
comparacion con los valores medios calculados para edificios de mayor altura (6, 9 y 12
niveles). Esto Gltimo se debe a que los edificios bajos presentan un mecanismo de fallo que
involucra ambos extremos de los pilares de planta baja, conocido como fallo por planta
baja débil, mientras que el resto de los edificios el mecanismo de fallo involucra los
extremos de las vigas de los niveles intermedios y en ultimo término, el fallo de los
extremos inferiores de las columnas de la planta baja de los edificios.

Seguidamente, se comparan los valores de las derivas de entrepiso obtenidas del analisis
no lineal con empuje incremental con los valores obtenidos al aplicar la Ecuacion (2). Para
permitir la comparacion de resultados, se ha obtenido mediante regresion una linea que se
ajusta a los valores obtenidos para cada altura de los edificios, véase la Figura 10. En esta
figura se observa que los valores de las derivas de entrepiso correspondientes a los derivas
globales, obtenidos mediante la aplicacion del procedimiento expuesto en este articulo, son
mayores a los valores calculados a partir de la Ecuacion (2), para el caso de los edificios de
tres niveles, se ajustan bastante bien a los valores calculados para los edificios de seis
niveles y son menores que los valores obtenidos para los edificios de nueve y doce niveles.
Dada esta diferencia de resultados, se presentan las siguientes expresiones para determinar
las derivas de entrepiso & (expresadas en %) a partir de la deriva global de los edificios
(AH expresada en %)):
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Figura1l. Umbrales e indices de dafio correspondientes a los estados limite del portico exterior del
edificio de 3 niveles proyectado para una aceleracién béasica de 0,3g

En la Figura 11 se muestran los valores de los umbrales de dafio aplicados a las curvas
de capacidad del portico exterior del edificio de 3 niveles disefiado para aceleracion de
0,3g. Con los umbrales se han calculado los indices de dafio objetivo, asociados con los
estados limite, aplicando la Ecuacion (3) [45, 46]. La utilizacion conjunta de los umbrales y
los indices de dafio permite la rapida caracterizacion de la respuesta sismica de un edificio
y proporciona criterios de evaluacion sobre el comportamiento de una determinada
configuracién o pre-dimensionado, al ser sometidos los edificios a una demanda especifica,
por ejemplo el espectro de la norma de disefio sismorresistente.

Para estudiar los umbrales correspondientes a tipologias estructurales diferentes a las
porticadas, se refiere al lector a los trabajos contenidos en [47, 48].

5 CONCLUSIONES

Las derivas de entrepiso se utilizan como medida que permite cuantificar el dafio. Los
umbrales correspondientes a cinco estados limite especificos se determinan a partir de la
evolucion de las derivas de entrepiso respecto a la deriva global de los edificios. La deriva
global permite la comparacion de los umbrales de dafio obtenidos para edificios con
numero variables de vanos y de niveles, por tanto se sugiere la aplicacion de este
desplazamiento como parametro en la aplicacion del disefio por prestaciones

Los valores de las derivas de entrepiso calculadas a partir del andlisis no lineal con
empuje incremental muestran un buen ajuste respecto a los valores obtenidos mediante
regresion lineal a partir de valores resultantes de pruebas de laboratorio. De igual manera,
los valores méaximos valores de las derivas de entrepiso calculadas a partir de simulaciones
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numericas, se aproximan bastante a los valores de la deriva m&xima de piso calculados
mediante expresiones aproximadas que utilizan los resultados del analisis elastico.

Los umbrales de los estados limite son bastante uniformes, independientemente del
numero de vanos y el nimero de niveles de los edificios, asi como también del nivel de
amenaza sismica para el cual se disefian los edificios. Para el caso particular de los
edificios bajos, los umbrales tienen valores inferiores en comparacion con los obtenidos de
edificios més altos, debido al mecanismo de fallo de los edificios bajos que involucra el
mecanismo de planta baja debil.

Las curvas de capacidad se caracterizan mediante dos desplazamientos: el
desplazamiento de plastificacion y el desplazamiento dltimo para el cual se alcanza el
umbral de colapso. Los valores del desplazamiento ultimo normalizado respecto a la altura
sugeridos por diversos investigadores muestran una gran variabilidad, ubicandose en un
rango que varia entre 2% y 4%. En esta investigacion se han determinado valores del
desplazamiento ultimo normalizado entre 2,25% y 2,5%.

Con los umbrales de dafio se pueden calcular indices de dafio objetivo, asociando a cada
estado limite un valor de indice de dafio, lo que permite la evaluacion rapida de la respuesta
sismica de un edificio, a partir de las derivas globales correspondientes a una demanda
sismica determinada, como por ejemplo la tipificada mediante el espectro elastico de
proyecto.
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1 INTRODUCCION

La mayoria de las pérdidas debidas a terremotos tiene su origen en el deficiente
comportamiento de los edificios que sufren dafios o incluso el colapso [1]. El nivel de dafio
que sufren esta fuertemente influenciado por el nivel de las normas utilizadas en el disefio y
por las practicas de construccion. Los avances de la ingenieria sismica, una vez
incorporados en las normas, tienden a mejorar el comportamiento sismico de los nuevos
edificios y las inspecciones post-terremoto asi o demuestran [2]. La calidad de las normas
y su aplicacion correcta constituye el mecanismo mas eficaz de reducir la vulnerabilidad
sismica de los edificios. Dicha vulnerabilidad es un factor interno de riesgo de un edificio
expuesto a terremotos que refleja su predisposicion intrinseca de ser dafiado [3, 4, 5].

Es bien sabido por los proyectistas de estructuras que existen dos objetivos principales
en el proceso de proyectar edificios con una baja vulnerabilidad sismica: obtener
estructuras seguras y con un costo razonable. Una de las tipologias utilizadas en zonas de
alta amenaza sismica corresponde a la de los edificios porticados con diagonales
concéntricas. Varias normas recomiendan la utilizacion de esta tipologia, mejor conocidas
en Latinoamérica como “cruces de San Andrés” con la finalidad de disefiar nuevos
edificios o reforzar edificios existentes en zonas de alta amenaza sismica, obteniendo unos
proyectos eficientes desde el punto de vista de la seguridad y la economia, sin producir
grandes alteraciones en la arquitectura [6]. El aspecto arquitectonico condiciona
especialmente la utilizacion de las diagonales debido a que limita su ubicacion en el
refuerzo de los pdrticos de las fachadas, dado que su presencia en los pdrticos internos
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impacta negativamente en el funcionamiento de los edificios. Inclusive se llegan a utilizar
las diagonales concentricas con la finalidad de reforzar las estructuras de los edificios
dafnados por terremotos fuertes.

Sin embargo, es muy frecuente encontrar que las normas de proyecto sismorresistente
abundan en informacion relativa a como debe conducirse el proyecto de las estructuras
porticadas, pero se nota la falta de informacion relativa al andlisis, proyecto y detallado de
edificios porticados con diagonales, sean esta concéntricas o excéntricas. Mas aun,
generalmente en las normas aparecen factores de proyecto que se pueden aplicar tanto a las
estructuras con diagonales, sean estas concéntricas 0 excéntricas, sin importar mucho la
interaccion que existe entre los porticos diagonalizados y los no diagonalizados [7]. En este
trabajo se aborda el problema de analizar y evaluar el proyecto sismorresistente de la
tipologia de pérticos con diagonales concéntricas, para lo cual se ha seleccionado un grupo
de edificios regulares tanto en planta como en elevacion, con diferentes alturas, que se
proyectan conforme a las normas venezolanas. La vulnerabilidad sismica de estos edificios
se evalla a través de sus derivas entrepiso obtenida a través del analisis no lineal de
historia-tiempo utilizando acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro elastico de
disefio. Los resultados muestran que si bien la presencia de diagonales permite controlar de
forma eficiente las derivas de entrepiso, debe considerarse el comportamiento de los
porticos no arriostrados.

2 METODOLOGIA UTILIZADA

La vulnerabilidad se define como un factor interno de riesgo de un elemento expuesto a
eventos peligrosos, por ejemplo un edificio, y corresponde a la predisposicion intrinseca de
dicho elemento de ser afectado o ser susceptible al dafio. Debe mencionarse que existen
varias maneras de evaluarla [4, 8, 9] pero en este capitulo lo haremos a través de las derivas
entrepiso de los porticos que componen las estructuras y que proporcionan una métrica Util.

b)

Il
ML

Figura 1. a) Discretizacién de seccion transversal para ser utilizada en b) la generacidn de fibras

Para obtener una evaluacion mas confiable de la respuesta no lineal de los edificios, es
necesario aplicar herramientas de analisis desarrolladas recientemente. Estas herramientas
permiten la incorporacion del comportamiento no lineal a nivel constitutivo y geométrico
[10]. A nivel constitutivo es importante lograr modelar los elementos con las caracteristicas
seccionales y materiales que estos presentan en la realidad, para lo que resulta
indispensable utilizar los modelos de fibras que permiten modelar secciones transversales
complejas de materiales compuestos, discretizando los elementos de las estructuras en
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haces paralelos de fibras. Un ejemplo de esta discretizacion se puede apreciar en la Figura
1a, en la que se muestra la discretizacion en fibras de la seccion transversal de un perfil
HEB500, empleado en este estudio. En la Figura 1b se muestra una vista isométrica que
permite apreciar las fibras a lo largo de un elemento tipico de los porticos de este estudio.

r s
Esfuerzo (o)

bloy) [ ... P

B Deformacion (e)

Y
14

Figura 2. Modelo histerético de Ramberg-Osgood

La no linealidad constitutiva se logra incorporar en el modelo a través de leyes de
comportamiento que capturan el comportamiento de los materiales cuando incursionan en
el comportamiento inelastico. En el caso de las estructuras de acero, es reconocido que el
modelo de Ramberg-Osgood [11] logra un ajuste adecuado de las simulaciones numéricas
con respecto de los resultados experimentales. En la Figura 2 puede apreciarse el modelo
de Ramberg-Osgood empleado en esta investigacion.

Cortante A
en la base

v

Desplazamiento de cubierta (A)
Figura 3. Curva de capacidad tipica de una estructura porticada
La no linealidad geométrica permite incorporar efectos de segundo orden, que son
importantes en el estudio de la respuesta de estructuras sometidas a grandes
desplazamientos, como es el caso de las estructuras bajo la accion de terremotos, en los que
el efecto P-A puede ser determinante de cara a la ocurrencia del colapso.
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La respuesta sismica de una estructura se puede evaluar adecuadamente a partir de los
resultados del analisis no lineal. Existe una amplia variedad de anélisis, cuyo costo
computacional puede llegar a ser muy elevado si se llegan a incorporar las caracteristicas
de la no linealidad geométrica y constitutiva y dependiendo de la accion sismica
equivalente aplicada [12, 13, 14, 15, 16]. El analisis con empuje incremental, también
conocido como analisis pushover, es uno de los mas sencillos y a la vez utiles ya que
proporciona una serie de valores que permiten evaluar caracteristicas de la respuesta
sismica [17, 18, 19, 20, 21]. La primera es la ductilidad global, que se calcula a partir de la
curva de capacidad idealizada (véase la Figura 3) aplicando la expresion siguiente:

1= A, 1)
Ay
donde A, es el desplazamiento de plastificacion global de la estructura y Ay es el
desplazamiento Ultimo que se alcanza, previo al colapso. Otro de los valores del anélisis no
lineal que permite evaluar la respuesta sismica, es la reserva de resistencia Q, que se
calcula mediante:
V, (2)

Q=_¢
Y

ep

siendo Ve, el cortante elastico de proyecto y V, el cortante ultimo, alcanzado en el umbral
de colapso de la estructura.

En cuanto al andlisis dindmico no lineal, este puede suministrar una serie de resultados
que pueden utilizarse para evaluar la respuesta sismica. En este estudio se aplicaran dos, el
primero tiene que ver con la relacion del desplazamiento méaximo del nivel de cubierta,
dividido por la altura total del edificio, conocido como deriva global, calculada como:

A cubierta (3)
H

Finalmente, se tiene la deriva de entrepiso, que representa la distorsion angular que
sufren las columnas de un determinado nivel y que se calcula como:

(Ai _Ai—l) (4)
5i: (Hi - Hi—l)

5y =

siendo los desplazamientos de los niveles i e i-1, respectivamente, mientras que H; y Hi
son las aturas de dichos niveles, medidas con respecto al nivel inferior del edificio.

3 PROYECTO DE LOS CASOS DE ESTUDIO

Para estudiar la respuesta sismorresistente de los edificios con diagonales concéntricas
tipo cruces de San Andrés, se ha seleccionado un grupo de edificios caracterizados por su
regularidad estructural, tanto en planta como en elevacion. Estos edificios tienen diferente
namero de niveles, lo que permite estudiar la respuesta de estructuras cuyos periodos
fundamentales van desde los bajos a los intermedios, que son precisamente los edificios
que se disefian con esta tipologia estructural, COVENIN 1756-2001 (2001) [22]. De esta
forma, se han considerado un nimero de 3, 6, 9 y 12 niveles.
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Figura 4. Vista tridimensional del edificio de 9 niveles

Un detalle determinante de esta tipologia lo imponen las restricciones arquitectonicas,
gue impiden que en los vanos internos de los edificios se emplacen diagonales
concentricas, que afectarian la funcionalidad de los espacios, ver Figura 4. La primera
planta tiene una altura de 4,5m mientras que el resto tiene una altura de 3,0m. Los vanos en
direccidn x tienen una longitud de 6,0m, mientras que en la direccién y tienen una longitud
de 5,0m. El uso de la edificacion es residencial.

Las plantas de los cuatro edificios son similares, con sistemas de entrepiso formados
mediante chapas colaborantes soportadas por vigas metalicas en una sola direccién. Esto da
origen a dos tipos de porticos, los porticos de carga, orientados conforme al eje x de la
Figura 5 y los porticos de arriostramiento lateral, orientados segun el eje y de la misma
figura.

Los edificios se han proyectado y detallado siguiendo las prescripciones de la normativa
venezolana Covenin 1618-1998 [23] aplicando una cargas de gravedad y demanda sismica
contenidas en las Normas Covenin 2002-1988 [24] y Covenin 1756-2001 para un suelo
muy duro (Tipo S2) y con una aceleracion basica de 0,3g, correspondiente a una zona de
alta amenaza sismica. El dimensionado y detallado requerido en las citadas normas
persigue producir unas estructuras capaces de disipar la energia de los terremotos de forma
estable, alcanzando una alta ductilidad. Por ello se adopta el nivel de proyecto 3, que es el
mas exigente en cuanto al detallado, pero que a la vez permite considerar un factor de
reduccion de respuesta de 6, para obtener las ordenadas del espectro inelastico de proyecto,
necesario para definir las acciones sismicas sobre la estructura.
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Figura 5. Vista de planta de los edificios

La accion sismica definida sobre los edificios prevé la combinacion de los efectos
ortogonales, al aplicar el 100% en una direccion y el 30% en las otras dos direcciones. Esta
combinacion de efectos se ha realizado considerando la inversion de los signos de las
fuerzas, efecto que resulta de especial importancia en las estructuras con arriostramientos
laterales que actian a compresion/ traccion.

El tipo de andlisis aplicado para el proyecto de los edificios es el prescrito en la norma
sismorresistente venezolana Covenin 1756-2001, y consiste en considerar el analisis modal
espectral con tres grados de libertad por nivel. Los entrepisos se han modelado utilizando la
propiedad que le confiere la gran rigidez dentro del plano que los contiene, permitiendo
considerarlo como un diafragma rigido. Esta consideracion permite realizar el analisis con
tres grados de libertad por nivel, gracias a la regularidad que presenta la estructura tanto en
planta como en elevacion.

Una vez obtenidos los valores de las cargas y de las fuerzas internas de los elementos, se
procedio al proyecto de las secciones y de las uniones, haciendo especial énfasis en el
detallado especial de las juntas que reciben las diagonales concéntricas. Es de hacer notar
que por razones de indole técnico, se mantuvo el mismo tipo de secciones de columnas
cada tres niveles consecutivos. Similar criterio fue aplicado a las vigas, lo que permitid
proyectar los elementos agrupados. En la Figura 6 se muestra un ejemplo de las secciones
resultantes para el poértico externo (Figura 6a) e interno (Figura 6b) del edificio de 6
niveles. Es importante indicar que el detallado de las conexiones de los diferentes
elementos estructurales de los edificios proyectados se ha llevado a cabo bajo las
consideraciones de la Norma Covenin 1618-1998, cuyo articulado se basa principalmente
en las recomendaciones contenidas en el AISC [25].
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Figura 6. Alzado de los porticos de carga externos (izquierda) e internos (derecha) del edificio de 6
niveles, con las secciones producto del proyecto
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4 EVALUACION DE LA RESPUESTA NO LINEAL

La respuesta no lineal de los edificios objeto de este estudio se ha llevado a cabo
aplicando andlisis pseudo-estatico con empuje incremental (analisis pushover) y andlisis
dindmico aplicando acelerogramas sintéticos.

El analisis con empuje incremental se ha aplicado considerando un patrdn triangular de
distribucion de fuerzas laterales, que es el cominmente aceptado para el analisis de la
respuesta de edificios regulares tanto en planta como en elevacion [26, 27, 28]
caracteristica compartida por los edificios estudiados. Este método de evaluacion del
desempefio sismico de una estructura, permite determinar el instante en que la misma
sobrepasa el limite elastico, para entrar en el rango de comportamiento plastico, y
posteriormente alcanzar el colapso, estado para el cual la estructura ya no puede soportar
incrementos de la carga lateral.

También se ha aplicado andlisis dindmico no lineal. Este tipo de anélisis presenta la
ventaja de ser méas aproximado a la accion de los terremotos, sin embargo presenta como
inconveniente el tiempo de proceso y la gran cantidad de datos que se generan [29].
Mediante este tipo de analisis se somete a la edificacion a registros sismicos con diversa
intensidad, duracion y contenido frecuencial, para obtener de esta forma los
desplazamientos maximos que pueda alcanzar la estructura. Las intensidades aplicadas
tienen asociados unos periodos de retorno y una probabilidad de excedencia en 50 afios que
se asocia con tres Estados Limite, que son utilizados para evaluar la respuesta dindmica
(véase la Tabla 1).

Tabla 1 Estados limite y niveles de amenaza asociados

Sismo Estado Limite Periodo de Prob. de excedencia en 50 afios
retorno (afos)

Frecuente Servicio 95 50%

Raro Reparable 475 10%

Muy raro Prevencion de colapso 2500 2%

Con la finalidad de definir un conjunto de sismos representativos de diferentes periodos
de retorno que tienen asociados diferentes estados limite, se ha generado una serie de
acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro elastico de proyecto de la norma
Covenin 1756-2001 prescrito para suelos tipo S2, que ha sido el adoptado para realizar el
proyecto de las edificaciones objeto de este estudio. Los acelerogramas se han generado
aplicando el programa PACED [30].

Es importante sefialar los Estados Limite que se verifican en este trabajo, que se
fundamentan en los definidos por Elnashai y Di Sarno [31] y aplicados en estudio reciente
[32] y de diversos autores [33, 34, 35]. El primero es el Estado Limite de Servicio, que se
verifica para los acelerogramas correspondientes a terremotos “frecuentes” (periodo de
retorno de 95 afios) que tienen asociada una probabilidad de excedencia de 50% en 50
afios. El Estado Limite de Dafios Reparables, que indica la frontera entre la estructura con
dafos y la estructura con dafios extensivos, cuyo terremoto caracteristico es uno definido
como “raro” (periodo de retorno de 475 afios) con probabilidad de excedencia de 10% en
50 afios. Finalmente, el Estado Limite de Prevencion de Colapso se estudia mediante
acelerogramas de terremotos considerados como “muy raros” (periodo de retorno de 2475
afios) y con probabilidad de excedencia de 2% en 50 afios.
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Tabla 2 Caracteristicas de los acelerogramas sintéticos
Prob. de Periodo de | Duracion | Acel.maxim | Veloc. maxima | Despl. maximo
Aceler. | excedencia (%) | retorno (afios) (s) a(g) (cm/s) (cm)
R11 50% 95 60 0,1506 16,231 4,508
R12 10% 475 60 0,3766 40,577 11,27
R 13 2% 2475 60 0,7532 81,154 22,54
R21 50% 95 80 0,1554 17,541 5,754
R22 10% 475 80 0,3885 43,852 12,871
R23 2% 2475 80 0,7769 87,703 28,771
R31 50% 95 100 0,1707 17,035 3,734
R 32 10% 475 100 0,4269 42,588 14,386
R 33 2% 2475 100 0,8537 85,176 18,68
En la Tabla 2 se muestra un resumen de las caracteristicas principales de los

acelerogramas sintéticos aplicados en el analisis dinamico de los edificios. En la Figura 7
aparecen graficados los espectros de respuesta conjuntamente con el espectro de proyecto
elastico correspondiente al suelo S2, para un nivel de amenaza caracterizado por 0,3g.
Notese el buen ajuste de los espectros de respuesta con el espectro de proyecto eléstico.
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Figura 7. Espectro elastico de proyecto y espectros de respuesta de los acelerogramas sintéticos

Con la finalidad de realizar una evaluacion aplicando un registro de terremotos
recientes, se ha sometido a los edificios a dos acelerogramas, el primero correspondiente al
terremoto registrado en el Mar Caribe en Septiembre de 2009, frente a la poblacién de
Tucacas (Venezuela). El segundo registro corresponde al terremoto de Tohoku (Japdn)
ocurrido en abril de 2011, cuyos efectos destructivos han sido ampliamente documentados.
Ambos registros se muestran en las Figuras 8a y 8b.
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Figura 8. Registros aplicados en el analisis de los edificios a) terremoto se Tucacas (Venezuela) y b)
terremoto de Tohoku (Jap6n).

4.1 Estados Limite y umbrales de comportamiento

Como se ha indicado anteriormente, en este estudio se han aplicado tres Estados Limite, los
cuales se asocian a las tres intensidades de los acelerogramas sintéticos y a los dos registros
mostrados anteriormente. La idea es evaluar el proyecto sismorresistente de los edificios
usando umbrales correspondientes a los Estados Limite aplicados. En el caso presente se ha
utilizado en primer lugar la deriva global para evaluar el estado limite de prevencion de
colapso. El umbral adoptado para este estado limite corresponde a una deriva global de
2,5%.

También se han utilizado los valores de las derivas de entrepiso con la finalidad de evaluar
los estados limite. En este caso se han aplicado los umbrales considerados por Elnashai y
Di Sarno (2008) que se muestran resumidos en la Tabla 3.

Tabla 3 Estados Limite con las derivas de planta asociadas
Estado Limite Deriva de planta (%)
De servicio 0,50
De dafios reparables 1,50
Prevencion de colapso 3,00

5 RESULTADOS

Seguidamente se muestran los resultados, comenzando con los obtenidos del analisis
pseudo-estatico. A todos los porticos en estudio se le calculd la ductilidad y la reserva de
resistencia, aplicando las Ecuaciones 1 y 2. En la Tabla 4 se muestran todos los resultados
de reserva de resistencia y ductilidad de los porticos por edificio.
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En la tabla anterior se puede observar que la reserva de resistencia de los porticos
externos es mayor que los poérticos internos, esto se debe a que los porticos externos, estan
diagonalizados y por ende son mas rigidos, exceptuando el portico interno B=C que dio
mayor que el pértico externo A=D del edificio de 12 niveles. En cuanto a la ductilidad se
puede indicar en lineas generales, que los porticos arriostrados son méas ddctiles que los no
arriostrados. Debe notarse que en conjunto, los porticos tienen valores de ductilidad y
reserva de resistencia cuyo producto resulta en valores que superan el factor de reduccién
de respuesta considerado en el proyecto de los edificios (R=5).

En cuanto a los resultados de los analisis dinamicos, es necesario indicar que los
porticos presentaron un comportamiento notablemente diferente. Por un lado los porticos
no arriostrados presentaron mayores desplazamientos, como era de esperar, pero sin
sobrepasar los umbrales definitorios de los Estados Limite aplicados en el presente estudio.
Por el otro, los pdrticos arriostrados mostraron unos desplazamientos muy bajos, producto
de su gran rigidez frente a fuerzas laterales. En la Figura 9 se muestran los resultados de la
deriva global del portico da carga interno del edificio de 3 niveles, calculados aplicando el
acelerograma sintetico 3, para los tres niveles de intensidad. Notese que a lo largo de la
respuesta no se alcanza el umbral de colapso (deriva global igual a 2,5%).

Tabla 1 Valores calculados de la ductilidad y la reserva de resistencia.

Portico Ductilidad (p) Reserva de resistencia ()

Edificio de 3 niveles

Pértico A=D 11,91 19,04

Pértico B=C 2,21 4,20

Pértico 1=4 15,07 19,73

Pértico 2=3 2,24 2,78
Edificio de 6 niveles

Pértico A=D 2,49 19,89

Pértico B=C 3,11 4,64

Pértico 1=4 3,04 11,77

Pértico 2=3 2,84 3,21
Edificio de 9 niveles

Pértico A=D 8,55 9,47

Pértico B=C 4,42 4,95

Pértico 1=4 5,90 6,65

Pértico 2=3 2,59 3,31
Edificio de 12 niveles

Pértico A=D 5,90 5,26

Pértico B=C 3,22 5,98

Pértico 1=4 5,07 6,90

Pértico 2=3 3,27 3,29
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Figura 9. Derivas globales del portico interno del edificio de tres niveles, calculadas para las tres
intensidades sismicas

En cuanto a la evaluacion de las derivas de planta, los resultados muestran que ninguno
de los pérticos de los edificios analizados sobrepasaron los umbrales fijados para controlar
los tres estados limite evaluados. En el caso particular de los pérticos con arriostramientos
laterales, se pudo observar una notable reduccion de los valores maximos de las derivas de
planta alcanzados, en comparacion con los resultados obtenidos del analisis de los pérticos
no arriostrados. En la Figura 10 se muestra un resumen de las derivas de entrepiso
méaximas calculadas con el acelerograma sintético 2, de los porticos externos (arriostrados)
de los edificios de 3, 6, 9 y 12 niveles. Notese que los valores de las derivas son realmente
pequefios, al punto de que apenas para los edificios mas altos logran superar el umbral del
estado limite de servicio (0,5%) lo que evidencia el efecto positivo de las diagonales
concéntricas en la respuesta sismica de los porticos.
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En la Figura 11 pueden apreciarse las derivas maximas de los pérticos internos (no
arriostrados) calculadas con el acelerograma 2. Nétese que a pesar de que estas derivas son
mayores que las alcanzadas por los pérticos arriostrados, aun se mantienen por debajo del
valor que sefiala la incursion dentro del estado limite de dafios reparables. Esto se puede
interpretar como sigue: a pesar de que los porticos no arriostrados son sometidos a la
accion del terremoto con una probabilidad de excedencia de 5% en 50 afios, los valores de
las derivas indican que no se alcanzaran dafios estructurales severos, lo que implica que los

dafos seran reparables desde el punto de vista tecnologico y econémico.

Cabe indicar que el comportamiento mostrado en las Figuras 10 y 11 fue similar cuando
se aplicaron todos los acelerogramas sintéticos, evidenciando de esta manera que el
proyecto sismorresistente satisface los Estados Limite que se evaltan en este trabajo.

12

a)

Altura (m)
[=2]

I I
Prob. de exc.
50%
=F 10%
OO 5%

05 1 15
Deriva de entrepiso (%)

20

b)

15

Altura (m)
>

105

-:‘—D-

Prob. de exc.

50%
10%
5%

0,5 1
Deriva de entrepiso (%)



Vulnerabilidad de edificios de acero con diagonales concéntricas tipo cruz de San Andrés

b | | |
C) Prob. de exc. d) Prob. de exc.
50% 50%
25 = 10%} L= 10%
O 5% OO 5%
30 -1
20 -1
E E
g 15 -1 E 20 -
=3 =]
= =
<< <
10 -1
10 -1
5 -
o ol '
0 0,5 1 1,5 0 0,5 1 1,5

Deriva de entrepiso (%) Deriva de entrepiso (%)

Figura 11. Derivas de entrepiso maximas de los porticos internos calculadas con el acelerograma
sintético 2 a) edificio de 3 niveles, b) edificio de 6 niveles c) edificio de 9 niveles y d) edificio de 12
niveles

Ademés de los analisis dindmicos realizados con acelerogramas sintéticos, se han
aplicado un par de registros de terremotos recientes, sobre los que se comentd
anteriormente. A pesar de que varios investigadores consideran que los acelerogramas
sintéticos son mas exigentes por que le imponen a las estructuras un contenido de
frecuencias mucho mas variado, haciendo que la energia de estos acelerogramas sea mucho
mayor que la correspondiente a registros de terremotos reales, se ha considerado
interesante estudiar la respuesta de los edificios frente a este tipo de accion dindmica. En
las Figuras 12 y 13se muestran las derivas de entrepiso de los pdrticos de carga internos de
los edificios de 3 y 6 niveles, sometidos a los terremotos de Tohoku (Japon 2011) y
Tucacas (Venezuela 2009). En estas Figuras puede apreciarse que la respuesta de cada
nivel es satisfactoria puesto que no se llega a rebasar el umbral fijado para el estado Limite
de colapso (3%). Inclusive puede observarse que no se alcanzé el umbral establecido para
el Estado Limite de dafios reparables, por lo que bajo la accion de los terremotos
considerados en este estudio, lo edificios alcanzarian dafios estructurales menores. Es de
hacer notar que solo se muestran las respuestas de los pérticos internos de carga, puesto
que fueron los que alcanzaron mayores valores de derivas, el resto de los porticos de los
demas edificios mostraron un comportamiento similar, por lo que puede concluirse que el
proyecto sismorresistente es satisfactorio.
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Figura 12. Derivas de entrepiso del portico interno de carga del edificio de 3 niveles sometido al
terremoto de Tohoku (Japén)
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Figura 13. Derivas de entrepiso del portico interno de carga del edificio de 3 niveles sometido al
terremoto de Tucacas (Venezuela).

6 CONCLUSIONES

En el presente Capitulo se ha evaluado la respuesta sismorresistente de edificios
porticados de acero con arriostramientos concéntricos tipo cruz de San Andrés. En el
proyecto se aplicaron los criterios recogidos en las normas de proyecto venezolanas
vigentes.

Los edificios analizados abarcan un rango de alturas representativas de estructuras con
periodos bajos e intermedios, con la finalidad de estudiar la influencia de la altura sobre
aspectos importantes de la respuesta como la ductilidad y la reserva de resistencia.

Se han aplicado procedimientos de analisis no lineal pseudo-estaticos y dindmicos. El
primer tipo de andlisis permitio calcular la ductilidad y la reserva de resistencia. Los
valores de la ductilidad de los pérticos externos (diagonalizados) son mucho mayores que
los valores calculados para los porticos internos (no diagonalizados). Ademas, se
alcanzaron mayores valores de ductilidad en los edificios bajos (3 niveles) que en los
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edificios de mayor altura (6, 9 y 12 niveles). Los valores de la reserva de resistencia
mostraron un comportamiento semejante, correspondiendo loa mayores valores a los
porticos externos de los edificios de menos altura. Estos resultados se deben al efecto que
tienen las cargas de gravedad sobre el proyecto, al ser dominantes estas sobre las cargas
sismicas en el caso de los edificios bajos. A medida que la altura de los edificios se
incrementa, las cargas sismicas tienen mayor influencia sobre el proyecto. Conforme con
estos resultados se puede concluir que el efecto de las diagonales concéntricas tipo cruz de
San Andrés resulta beneficioso para los edificios porticados.

El producto de la ductilidad por la reserva de resistencia proporciona valores que
superan en todos los casos el valor del factor de reduccién de respuesta adoptado en el
proyecto de los edificios.

En cuanto a los resultados obtenidos de los analisis dindmicos, puede afirmarse que el
comportamiento de todos los edificios resultd satisfactorio. La respuesta de los edificios se
evalud aplicando acelerogramas sinteticos con tres niveles de amenaza sismica y registros
de dos terremotos recientes. Los parametros de evaluacion aplicados (deriva global y
derivas de entrepiso) mostraron valores que no superaron los umbrales asociados con tres
Estados Limite de comportamiento, incluso para el caso de dos registros de terremotos
recientes, los edificios estudiados no llegan a superar el umbral establecido para el Estado
Limite de dafios reparables, por lo que alcanzarian dafios estructurales menores, en todo
caso reparables. De acuerdo con los resultados dindmicos también es apreciable el efecto
beneficioso de las diagonales concéntricas tipo Cruz de San Andrés, debido a que los
porticos arriostrados alcanzaron derivas de entrepiso muy bajas, permitiendo anticipar
menores niveles de dafio asociado para los porticos arriostrados.
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1 INTRODUCCION

Los actuales avances en los proyectos sismorresistentes han permitido adaptar
herramientas que han dado la posibilidad de caracterizar y estudiar de forma maés detallada
el comportamiento de diversas edificaciones ante eventos sismicos. Esto ha tenido como
resultado proyectar edificios con una vulnerabilidad sismica mas reducida, entendida dicha
vulnerabilidad como un factor interno de riesgo de los edificios emplazados en zonas
sismicas [1, 2, 3, 4]. Obviamente, el nivel de las normas de disefio influye
determinantemente en la vulnerabilidad sismica de los edificios proyectados. Mediante el
uso de programas de célculo se ha ido incrementando la rapidez y precision del estudio de
las edificaciones, logrando satisfacer los requisitos normativos tanto por resistencia como
por desplazamientos maximos.

Mediante la incorporacién de espectros de disefio basados en factores de reduccion,
pueden calcularse las estructuras asumiendo que la misma tiene un comportamiento lineal.
Este analisis corresponde a la etapa de proyecto que permitird definir la estructuracion
geométrica de los elementos de la edificacion. Para el caso del presente estudio se
consideran edificios de acero con diagonales, concretamente con arriostramientos del tipo
V invertida, ofreciendo una importante opcion para proyectar estructuras de este tipo
debido a sus especiales ventajas [5].

Se debe mencionar que el objetivo fundamental de la ingenieria sismica es el de proyectar y
disefiar estructuras que sean capaces de resistir grandes eventos sismicos durante su vida
atil, para lo cual es estrictamente necesario el conocimiento a detalle de la respuesta no
lineal (constitutiva y geométrica) de las mismas. Es por ello la importancia del estudio del
comportamiento no lineal de estas edificaciones, pues el analisis elastico no aporta la
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informacién necesaria para cumplir con este objetivo. De esta forma se podra conocer el
desempefio sismico que presentan dichas estructuras al ser sometidas a grandes fuerzas
laterales generadas por eventos sismicos, asi como también la incorporacion de registros de
acelerogramas compatibles con los espectros de respuesta estipulados segun la norma
sismorresistente [6, 7, 8]. Esto permitira conocer los desplazamientos que la edificacion
pueda alcanzar e incluso el instante en que la misma pueda colapsar, contribuyendo asi a la
mejora del proyecto de la estructura en estudio.

2 PROYECTO DE LOS CASOS DE ESTUDIO

Seguidamente se muestra el procedimiento de disefio de los edificios objeto de este
capitulo. El disefio comprende desde el analisis elastico, el andlisis dinamico
tridimensional, el analisis sismico, el dimensionado de elementos y el detallado de las
uniones. Se han considerado cuatro edificios porticados regulares en planta y en elevacion,
con tres vanos en la direccion de carga (eje X) y tres vanos en la direccion de los pérticos
de arriostramiento (eje Y). El primer nivel tiene una altura de 4,5 m y el resto de los niveles
tienen alturas de 3,00 m. Los vanos de los pérticos de carga tienen 6,00 m, mientras que los
vanos de la direccion de arriostramiento tiene 5,00 m. Se contemplan unas losas de
entrepiso y techo formadas mediante sofito metalico apoyado en vigas de acero separadas
cada 1,5 m. Se considerd que el uso de la edificacion es de tipo residencial. Los edificios
cuentan con 3, 6, 9 y 12 niveles, no contienen en su parte interna ninguna abertura para
escaleras 0 ascensores puesto que se supone que estos se encontrarian en un modulo aparte
del considerado en el estudio, con la finalidad de mantener la regularidad en planta. En la
Figura 1 se pueden apreciar los detalles geométricos de los edificios.

Para el modelado de las estructuras propuestas se ha considerado un perfil determinado
para cada elemento que conforma el edificio. Por otra parte, se han tomado en cuenta las
cargas generadas por los elementos estructurales presentes y a su vez las cargas actuantes
estipuladas por los cddigos normativos (COVENIN 1756-2001, COVENIN 2002-88 y
COVENIN 1618-1998 [9, 10, 11]. En el analisis elastico se han considerado las
combinaciones de carga normativas para las cargas gravitacionales, mientras que para las
cargas sismicas se han considerado las combinaciones mostradas en la Tabla 1.

Es de hacer notar que las normas venezolanas exigen unicamente las combinaciones de
las cargas sismicas en las direcciones ortogonales de la proyeccion de planta por lo que se
ha considerado también la contribucién de la direccion vertical del sismo. Los valores de
estas combinaciones se han ponderado y combinado a su vez con los valores procedentes
de las cargas de gravedad, tanto para la fase de disefio de las secciones de vigas, columnas
y de arriostramientos laterales, asi como también para la verificacion de las derivas de
plantas, prescrita en la Norma Covenin 1756.

En funcion de estos pardmetros se obtienen las reacciones generadas en los elementos
de los edificios, las cuales han sido distribuidas adecuadamente. A partir de aqui se procede
a aplicar el andlisis modal el cual permitira determinar las variables para los modos de
vibracion, y posteriormente el andlisis espectral con el fin de obtener las cargas sismicas
incorporando en este andlisis el espectro ineldstico de disefio basado en las normas
venezolanas.

114



Vielma J.C. y Mendoza E.

@ AN rga extrfno /

PérTco dec

5.00

- o g

© \\LW\‘\ | L]

Pértico de carga inter:

,,
=]
.o

entq

}

5.00

6rtico de arriostramient

N
AN
AN

[Pértico de arriostramiento
Pértico de arriostramient
)
P (¢ -am
orticd’ de arriostrami

-
\
\
AN
|
|
7
/|
/
pa

lac]
i<}

ortico de carga interno

AN
AN
/

/

\_ Correa
N\
Correa
Correa
Correa
Correa
Correa
Correa”

@ o L o

Pértico de carga externo

Figura 1. Planta tipo de los edificios estudiados

El calculo del espectro de disefio, estd determinado de acuerdo con las caracteristicas de
las edificaciones estudiadas, y del emplazamiento de las mismas, el cual corresponde a una
zona de alta amenaza sismica. La amenaza normativa se expresa mediante el espectro de
disefio elastico, reducido luego mediante un factor de reduccidn de respuesta, que depende
de la tipologia estructural y el material que constituye la estructura, determinando de esta
manera el espectro inelastico de disefio. Definido el espectro inelastico de disefio, se
procede realizar el andlisis elastico, aplicando el analisis modal con 3 grados de libertad
por nivel, lo cual permite establecer el nimero total de modos para cada edificio. A
continuacion se incorpora el espectro calculado previamente, quedando adicionadas asi las
fuerzas laterales de disefio, generadas por acciones sismicas sobre las estructuras.

Tabla 1 Combinaciones de las direcciones sismicas aplicadas

N° Combinacién Naturaleza
1 100% X+30%Y+30%Z Sismica
2 100% X-30%Y+30%Z Sismica
3 100% X-30%Y-30%Z Sismica
4 100% X+30%Y-30%Z Sismica
5 30% X+100%Y+30%Z Sismica
6 30% X-100%Y+30%Z Sismica
7 30% X-100%Y-30%Z Sismica
8 30% X+100%Y-30%Z Sismica
9 30% X+30%Y+100%Z Sismica
10 30% X-30%Y+100%Z Sismica
11 30% X-30%Y-100%Z Sismica
12 30% X+30%Y-100%Z Sismica
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Para el disefio de los elementos que conforman los edificios estudiados, se contempl6
una cuidadosa clasificacion de los mismos, considerando una reduccion del perfil cada 3
niveles, a fin de proyectar las dimensiones adecuadas para soportar la totalidad de las
fuerzas aplicadas, siguiendo las recomendaciones generales de la norma Covenin 1618. Las
conexiones de los arriostramientos se llevaron a cabo mediante las recomendaciones del
AISC [12].

Adicionalmente a las prescripciones normativas, se considerd el disefio de elementos
por desplazamientos, mediante lo que se procura garantizar que bajo las fuerzas laterales
los edificios no superen el valor permisible correspondiente a las derivas de entrepiso, para
lo cual se dispuso de los desplazamientos inelasticos originados por dichas fuerzas. Cabe
indicar que para el control de derivas de entrepiso, los desplazamientos laterales inelésticos
se calcularon aplicando factores de amplificacion recientemente publicados en [13, 14]. De
esta forma queda determinada la configuracion estructural y geométrica de los edificios
propuestos, satisfaciendo adecuadamente los criterios de resistencia y desplazamientos
establecidos en los codigos normativos. En la Figura 2 se muestra la configuracién final de
los porticos de carga correspondiente al edificio de 6 niveles.
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Figura 2. Vista en alzado de los pérticos externo e interno de carga del edificio de seis niveles

3 EVALUACION DE LA RESPUESTA NO LINEAL

La respuesta sismica de los casos estudiados se he llevado a cabo aplicando el anélisis
no lineal con base en modelos de plasticidad distribuida [15, 16, 17]. Los analisis
contemplan la aplicacion de cargas sismicas mediante procedimientos estaticos no lineales
(método de empuje incremental) y dinamicos utilizando acelerogramas sintéticos.
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Figura 3. Modelo histerético de Ramberg-Osgood
3.1 Anadlisis no lineal

En la actualidad ha venido cobrando importancia la posibilidad de estudiar la respuesta
de las estructuras cuando estas incursionan en la respuesta no lineal. A medida que los
procesadores han permitido un analisis méas veloz, se han podido desarrollar aplicaciones
gue permiten incorporar la no linealidad tanto geométrica como constitutiva de las
estructuras. Entre los modelos de no linealidad, los modelos que consideran esta de forma
distribuida a lo largo de los elementos han ido sustituyendo progresivamente los modelos
de no linealidad concentrada, basados principalmente en la definicion de nodos con
comportamiento especial conocidos como rétulas plasticas. En este trabajo se ha elegido el
modelo de Ramberg-Osgood [18] que permite reproducir de manera adecuada la respuesta
no lineal de las estructuras constituidas mediante elementos de acero estructural. En la
Figura 3 se muestra este modelo con los parametros aplicados en su definicion.

3.2 Analisis pseudo-estatico

El andlisis no lineal depende del tipo de cargas aplicadas. Si las cargas son
incrementadas progresivamente pero son independientes del tiempo, el analisis es de tipo
empuje incremental, comdnmente conocido como analisis pushover y que en lo sucesivo se
denominara analisis incremental clasico [19, 20, 21, 22]. En la Figura 4 se muestra un
portico tipico con las cargas equivalentes del empuje incremental aplicadas, bajo un patron
creciente con la altura y que se escalan progresivamente hasta que logra capturarse el
colapso de la estructura.

El andlisis es dinamico representa de una manera mas fiel la respuesta de las estructuras
frente a la accion de los terremotos [23, 24] Puede realizarse aplicando acelerogramas
registrados durante algun evento sismico de magnitud significativa o mediante
acelerogramas sintéticos que guarden relacién con la amenaza propia del sitio de
emplazamiento de las estructuras [25].

En esta investigacion se han llevado a cabo el analisis con empuje incremental
(Pushover Analysis), a fin de conocer de manera mas acertada el comportamiento de los
elementos de cada edificio estudiado, y a su vez los posibles puntos de mayor debilidad
presentes en los porticos sometidos a cargas sismicas.
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Figura 4. Aplicacion de cargas equivalentes en el analisis con empuje incremental

Para realizar el analisis con empuje incremental clasico, cada portico es sometido a un
conjunto de fuerzas laterales que se incrementaran de forma triangular a lo largo de cada
nivel, de ésta forma se simula el posible comportamiento que se desenvuelve en el primer
modo de vibracion de los edificios analizados. El patron de fuerzas laterales en los nodos
correspondientes a cada portico se estimd considerando la altura del edificio, y van
aumentando proporcionalmente hasta el altimo nivel.

3.3 Andlisis dindmico

Este método de evaluacion del desempefio sismico de una estructura, permite determinar
el instante en que la misma sobrepasa el limite elastico, para entrar a la plastificacion, y
posteriormente alcanzar el colapso. Mediante este tipo de analisis se somete a la
edificacion a registros sismicos con diversa intensidad, duracion y contenido frecuencial, y
de esta forma obtener los desplazamientos maximos que ella pueda alcanzar. Las
intensidades aplicadas tienen asociados unos periodos de retorno y una probabilidad de
excedencia en 50 afios que se asocia con tres Estados Limite, que son utilizados para
evaluar la respuesta dinamica, véase la Tabla 2.

Tabla 2 Estados Limite y niveles de amenaza asociados

Sismo Estado Limite Periodo de retorno Probabilidad de excedencia en 50
(afos) afos

Frecuente Servicio 95 50%

Raro Reparable 475 10%

Muy raro Prevencion de colapso 2500 2%

Con la finalidad de definir un conjunto de sismos representativos de diferentes periodos
de retorno que tienen asociados diferentes estados limite, se ha generado una serie de
acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro elastico de disefio de la norma
Covenin 1756 prescrito para el proyecto de las edificaciones objeto de este estudio,
aplicando el programa PACED [26].

Es importante sefialar los Estados Limite que se verifican en este trabajo, que se
fundamentan en los definidos por [27] y aplicados en estudios recientes de [28, 29, 30, 31]
El primero es el Estado Limite de Servicio, que se verifica para los acelerogramas
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correspondientes a terremotos “frecuentes” (periodo de retorno de 95 afios) que tienen
asociada una probabilidad de excedencia de 50% en 50 afios. El Estado Limite de Dafios
Reparables, que indica la frontera entre la estructura con dafos y la estructura con dafios
extensivos, cuyo terremoto caracteristico es uno definido como “raro” (periodo de retorno
de 475 afos) con probabilidad de excedencia de 10% en 50 afios. Finalmente, el Estado
Limite de Prevencion de Colapso se estudia mediante acelerogramas de terremotos
considerados como “muy raros” (periodo de retorno de 2475 afios) y con probabilidad de
excedencia de 2% en 50 afios.

Tabla 3 Caracteristicas de los acelerogramas sintéticos
Probabilidad | Periodo de . . Velocidad .
Acelerog. | deexcedencia | retorno Duracion Ac,el_eracmn maxima Desplgzamlento
(%) (afios) (s) maxima (g) (cm/s) maximo (cm)

R11 50% 95 60 0,1506 16,231 4,508
R_12 10% 475 60 0,3766 40,577 11,27
R_1_3 2% 2475 60 0,7532 81,154 22,54
R_2_1 50% 95 80 0,1554 17,541 5,754
R_22 10% 475 80 0,3885 43,852 12,871
R_23 2% 2475 80 0,7769 87,703 28,771
R31 50% 95 100 0,1707 17,035 3,734
R_3_2 10% 475 100 0,4269 42,588 14,386
R_3_3 2% 2475 100 0,8537 85,176 18,68

En la Tabla 3 se muestra un resumen de las caracteristicas principales de los
acelerogramas sintéticos aplicados en el analisis dinamico de los edificios. En la figura 5
aparecen graficados los espectros de respuesta conjuntamente con el espectro de disefio
elastico correspondiente al suelo S2, para un nivel de amenaza caracterizado por 0,3g.
Notese el buen ajuste de los espectros de respuesta con el espectro de disefio elastico.
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Figura 5. Espectro elastico de disefio y espectros de respuesta de los acelerogramas sintéticos
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4 RESULTADOS

Seguidamente se muestra un resumen de los resultados de los analisis realizados sobre
los edificios objeto de este estudio. Es de hacer notar que a pesar de que los edificios
disponen de diferente elevacion, la respuesta pseudo-estatica y dindmica mostrada por
todos los edificios es bastante semejante, por lo que se muestran los resultados obtenidos
del edificio de seis niveles.

En primer término se tienen los resultados del andlisis pseudo-estatico. De este se han
obtenido una serie de curvas en las que se grafican la deriva global y el cortante
normalizado. La primera es definida como:

] A
Deriva Global = 7 X 100 (1)

siendo A el desplazamiento horizontal del nivel de techo y H la altura total del edificio. El
cortante normalizado se calcula mediante:

) |4
Cortante Normalizado = W @)

siendo V el cortante basal y W el peso sismico del portico.
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Figura 6. Curvas de capacidad normalizadas de los pérticos de carga del edificio de 6 niveles

En la Figura 6 se muestran las curvas de capacidad de los pérticos de carga del edificio
de 6 niveles. Puede observarse que el portico exterior (A=D) muestra una mayor rigidez
inicial y un mayor cortante en la base que el portico interior (B=C). Esto se debe a la
mayor resistencia lateral de los porticos exteriores, proporcionada por la presencia de las
diagonales conceéntricas. Ademas, se debe indicar que el portico exterior muestra una
mayor ductilidad que el portico interior. Este comportamiento se mantiene para los porticos
de carga de todos los edificios estudiados, como puede observarse en la Figura 7.

En las Figuras 7 y 8 se resumen los valores calculados de la reserva de resistencia y
ductilidad de los pérticos de los edificios estudiados. Obsérvese que los valores de reserva
de resistencia de los porticos externos y los porticos de arriostramiento son mayores que
los correspondientes a los porticos internos. Esto se debe al hecho de que durante la fase de
proyecto las cargas de gravedad aplicadas a los porticos internos son mucho mayores que
las del resto de los pérticos, por este motivo su resistencia se debe utilizar en mayor
medida a las fuerzas verticales, y el resto a las cargas laterales [32, 33].
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Figura 9. Derivas globales del a) portico externo y b) poértico interno del edificio de 6 niveles
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Una vez realizado el analisis dindmico, es importante graficar los resultados mostrando
en primer término la evoluciéon de la deriva global respecto del tiempo. Es importante
mencionar que la deriva global aplicada a los casos de estudio, permite verificar si alguno
de los porticos ha alcanzado el colapso. En la Figura 9 se muestran los resultados de la
deriva global de los porticos exterior e interior del edificio de 6 niveles, calculadas con el
acelerograma R_1; puede apreciarse que las mayores derivas las alcanzan para los niveles
de intensidad correspondientes al terremoto con una probabilidad de excedencia de 2% en
50 afios, como era de esperarse.
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Figura 10.  Derivas de entrepiso del portico arriostrado del edificio de 6 niveles, sometido al a)
acelerograma R_1_1, b) acelerograma R_1 2y c) acelerogramaR_1_3

Otra caracteristica interesante de la respuesta es que el portico interior alcanza valores
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de deriva global que son mayores que los correspondientes al portico exterior, por poseer
menor rigidez y tener cargas de gravedad mayores que se traducen en mayores masas. Sin
embargo, queda claro que en ninguno de los casos se sobrepasa el valor limite de la deriva
global (2,5%) lo que demuestra que ninguno de los porticos alcanza el colapso. Este buen
comportamiento lo alcanzan los porticos exteriores e interiores del resto de los edificios
estudiados.

Puede notarse que las derivas globales de ambos porticos resultan satisfactorias para los
limites preestablecidos de 2,5%, propios de los edificios porticados de mediana altura. El
comportamiento de los porticos de los otros edificios muestra un comportamiento similar,
satisfaciendo los limites de la deriva global requeridos para garantizar que no se alcanza el
estado de colapso inminente. Este es el primer paso en la verificacion de la seguridad
sismica de los edificios, el siguiente es mas exigente y se realiza mediante la verificacion
de las derivas de entrepiso.

En la Figura 10 se muestran las derivas de entrepiso del portico exterior del edificio de 6
niveles. Puede notarse que se han graficado los limites asociados con la intensidad de los
terremotos considerados en el estudio. Queda claro que ninguno de los estados limite son
superados y que los valores de las derivas del pdrtico exterior distan bastante de los
umbrales, lo que muestra la seguridad de estos frente a cargas dinamicas. Similar
comportamiento es obtenido al aplicar los otros dos terremotos con sus tres intensidades;
de igual forma, todos los porticos exteriores de los otros edificios tienen un
comportamiento satisfactorio.

En la Figura 11 se muestran los resultados de los analisis dindmicos aplicados al pértico
interno (no arriostrado) del edificio de seis niveles. Puede notarse en la Figura 11a que los
valores limite son sobrepasados, sin embargo en las Figuras 11b y 11c se nota que los
valores de las derivas de entrepiso no sobrepasan los umbrales. Esto se puede interpretar de
la siguiente manera: para un terremoto con una probabilidad de excedencia de 50% en 50
afos (terremoto frecuente) existe una alta probabilidad de que los componentes secundarios
relacionados con los pérticos internos, sufran dafios leves. Estos dafios sin embargo, no
implican grandes inversiones en tiempo y dinero para reparar los elementos secundarios. Si
se comparan los resultados obtenidos en los poérticos arriostrados con los no arriostrados, se
verifica que estos ultimos tienen una respuesta mas adecuada ya que ninguno de los
porticos arriostrados sobrepasd el umbral que marca el estado limite especifico y sus
valores se mantuvieron bastante alejados de dichos umbrales, mientras que los pérticos no
arriostrados presentan derivas cuyos valores son mas elevados, aunque solo se sobrepaso el
estado limite de servicio, demostrando que los porticos no arriostrados mantienen un nivel
de seguridad satisfactorio frente a acciones sismicas mas severas.
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Figura 11. Derivas de entrepiso del portico no arriostrado del edificio de 6 niveles, sometido al a)
acelerograma R_1_1, b) acelerograma R_1 2y c) acelerogramaR_1_3

Otro de los aspectos de la seguridad sismica abordados en este trabajo es el relacionado
con la posibilidad de realizar una evaluacion rapida de la respuesta no lineal de los
porticos. Esta evaluacion se logra mediante la aplicacion de un indice de dafio formulado
por [34]. El indice de dafio se calcula a partir de la expresion siguiente:

(=" n 3)

b=—r—5
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donde K, es la rigidez en un punto cualquiera de la respuesta no lineal con empuje

incremental, K, es la rigidez inicial y u es la ductilidad en el punto de desplazamiento
ualtimo.

De la Figura 12 se desprende un resultado interesante: los porticos arriostrados muestran
un comportamiento ddctil, que viene dado por la forma de la curva, que muestra una
pendiente suave a medida que se aproxima al colapso (ID=1) mientras que el pértico no
arriostrado tiene una pendiente mas pronunciada, lo que anticipa un colapso mas brusco, se
trata por tanto de un colapso menos ductil. Otro aspecto resaltante es el relacionado con los
valores del indice de dafio que se alcanza para unas derivas globales relacionadas con los
estados Limite aplicados en esta investigacion: estos valores son muy diferentes para los
porticos arriostrados y no arriostrados; la diferencia se debe al comportamiento mas ductil
de los porticos arriostrados, que permite alcanzar indices de dafio mas altos para los
terremotos mas severos, sin llegar a alcanzar el colapso, mientras que los pdrticos no
arriostrados tienen indices méas bajos dada su condicion de menor ductilidad frente al
colapso. Sin embargo, se aprecia en ambos casos que el comportamiento global es
satisfactorio.
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Figura 12. Evolucién respecto de la deriva global del indice de dafio objetivo calculado para a) pértico
externo y b) pdrtico interno del edificio de 6 niveles
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5 CONCLUSIONES

El disefio sismorresistente de edificios porticados con diagonales concéntricas tipo V
invertida se encuentra prescrito dentro de las normas venezolanas, sin embargo no es
posible encontrar en estas un conjunto de guias claras que permitan controlar de forma
adecuada el disefio, dimensionado y detallado de este tipo de estructuras.

Todos los componentes de los edificios se disefian para un comportamiento global
representado por un valor unico de factor de reduccion de respuesta, sin embargo los
resultados muestran que la respuesta de los componentes es muy diversa.

Los resultados del analisis no lineal con empuje incremental de los edificios estudiados,
proporciona valores de ductilidad global y reserva de resistencia que varian dependiendo
de la presencia de los arriostramientos laterales en los porticos. En todos los casos
estudiados los valores de ductilidad y reserva de resistencia satisfacen los requerimientos
de disefio sismorresistente esperados para este tipo de estructuras.

Se ha estudiado la respuesta dindmica de los edificios aplicando un procedimiento con
base en la definicién de tres Estados Limite definidos mediante las derivas de entrepiso,
con acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro de disefio elastico de la norma
venezolana. Los resultados muestran un mejor comportamiento de los pdrticos con
arriostramientos laterales en comparacion con los porticos sin arriostramientos, sin
embargo se demuestra la capacidad que tienen los edificios de disipar energia de forma
estable, sin llegar a rebasar los umbrales de los Estados Limite méas severos.

De los resultados se puede concluir que los edificios porticados con arriostramientos
laterales tipo V invertida, proyectados conforme a las normas venezolanas, tienen una
respuesta sismorresistente satisfactoria, siempre y cuando se complementen las
prescripciones normativas con procedimientos complementarios que permitan asegurar
aquellos aspectos no contemplados en las normas, tales como el disefio de las conexiones y
la verificacion de derivas aplicando factores de amplificacion de desplazamientos mas
realistas.

El calculo del indice de dafio a partir de los resultados del andlisis no lineal, evidencia
que los porticos arriostrados mantienen un comportamiento méas duactil que los no
arriostrados. Esta caracteristica deberia ser tomada en consideracion a la hora de aplicar el
dimensionado y detallado de secciones y juntas respectivamente.
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1 INTRODUCCION

Venezuela ha sido afectada gravemente por terremotos destructivos durante su historia
[1]. En la actualidad, aproximadamente el 80% de la poblacién vive en zonas de alta
amenaza sismica lo que aumenta el nivel de riesgo [2]. Emplazamientos en zonas de alta
amenaza, el inadecuado disefio y construccion de edificios, asi como los dafios ocurridos
por terremotos anteriores, evidencian la vulnerabilidad fisica de las edificaciones existentes
[3, 4, 5]. Para reducir la vulnerabilidad y el riesgo sismico de los edificios se requiere
realizar continuamente avances en el campo de la ingenieria sismica y cambios en las
normas de disefio sismo-resistente. Las mejoras requieren de una evaluacion del
comportamiento sismico, es decir, la prediccion de los dafios esperados en estructuras en el
momento que ocurra un terremoto de una cierta severidad [6, 7]. A partir de dicha
prediccion pueden definirse soluciones para la reduccion de la vulnerabilidad estructural
[8].

La presencia del dafio en edificaciones después de un terremoto, indica la necesidad de
metodologias fiables para la evaluacion de la vulnerabilidad sismica de las construcciones
existentes, teniendo en cuenta la interaccion compleja entre elementos estructurales y no
estructurales para realizar un analisis mas preciso de la respuesta dindmica de la
construccion en su totalidad [9, 10, 11]. De acuerdo con los actuales avances técnicos y
cientificos, la evaluacién sismica de estructuras de concreto armado se puede realizar por
dos métodos diferentes: métodos empiricos y métodos mecanicos [12].

La evaluacion de los dafios sismicos en edificaciones estd influenciada por
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incertidumbres en cada paso del proceso de evaluacidon [13, 14] y las tendencias mas
recientes en la evaluacion de la vulnerabilidad sismica es aplicar métodos mecanicos
simplificados basados en desempefio y que involucran esencialmente espectro de capacidad
[15], puesto que desarrollan analisis detallados sobre modelos refinados. Los dos
procedimientos de analisis méas utilizados en este tipo de métodos son: 1) el andlisis lineal
(estatico y dinamico) y 2) el andlisis no lineal (estatico y dinamico). Algunos ejemplos de
amplia aceptacién que involucran procedimientos de analisis estatico no lineales son: el
método del espectro de capacidad propuesto por Freeman et al. [16] incorporado en el
ATC-40 [17]; el meétodo basado en desplazamiento por Priestley et al. [18] y el método N2
desarrollado por Fajfar [15] usado por el Eurocodigo 8 [19]. Otros investigadores proponen
caracterizar, mediante algoritmos de evaluaciones detalladas y transparentes, el
comportamiento fisico directo de la edificacion bajo acciones sismicas reales o sintéticas
[20, 21]. La Figura 1 resume las componentes basicas que se necesitan para obtener
analiticamente las curvas de vulnerabilidad o las matrices de probabilidad del dafio.

El estudio de Dumova-Jovanoska [22] propone curvas de vulnerabilidad con base en la
intensidad y matrices de probabilidad de dafio de edificios de concreto armado, véase la
Figura 1. El dafio en las estructuras se midio con el indice de dafio Park y Ang [23] y para
la probabilidad de ocurrencia del dafio se adoptd una distribucion normal y cinco niveles de
estados de dafio.

METODOLOGEA PARA DEFINIR LAS CURVAS DE FRAGILIDAD Y
LAS MATRICES DE PROBABILIDAL DE DANOD
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Figura 1. Componentes del calculo de las curvas de vulnerabilidad y matrices de probabilidad de dafio con
métodos analiticos. Fuente: Dumova-Jovanoska (2004)

Otro enfoque es el planteado en [24] que aplicando un empuje incremental adaptativo de
edificios europeos y la metodologia del espectro de capacidad obtienen el punto de
desempefio. Luego consideran una escala de seis estados limites calibrada con datos
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experimentales y, considerando incertidumbres en las caracteristicas estructurales de los
edificios, los modelizaron utilizando el método de superficie de respuesta, obteniendo
curvas analiticas de vulnerabilidad basadas en desplazamientos. Olteanu et al. [25]
evaluaron la vulnerabilidad de porticos de concreto armado en 2D, disefiados de acuerdo a
la norma rumana, de forma determinista utilizando la metodologia Risk-UE y de forma
probabilistica considerando analisis estocasticos, calculando para los dos enfoques curvas
de fragilidad basadas en desplazamiento para cinco estados limites de dafio.

Vielma et al. [26] han, considerando el analisis no lineal determinista de estructuras de
concreto armado, y han propuesto una metodologia para calcular un indice de dafio
mediante elementos finitos, estableciendo umbrales de dafio mediante el analisis de la
evolucion de la deriva de entrepiso. Dichos umbrales de dafio consideran cinco estados
limites, que se utilizan en la determinacion de las curvas de fragilidad aplicando la
distribucion lognormal y calculando luego las matrices de probabilidad de dafio.

En vista de la amplia aceptacion de los enfoque analiticos, en este capitulo se presenta
un procedimiento con base en un método mecanico que considera el disefio por desempefio
[27], que involucra analisis deterministas y formulaciones probabilistas para la
determinacion de la vulnerabilidad sismica de una edificaciones de concreto armado de
baja altura, con asimetria en planta, proyectada de acuerdo con la Normas Covenin [28, 29,
30] y sometida a acciones sismicas.

2 METODOLOGIA

Partiendo de los resultados del andlisis inel&stico con empuje incremental convencional
se aplicaron procedimientos con enfoque determinista como el método del anélisis de los
cuadrantes [31], ubicando el punto de desempefio en la curva de capacidad de cada pértico
de los tres edificios evaluados. Seguidamente se construyeron las curvas de los indices de
dafio en funcidén de las derivas globales, valores que representan el nivel de dafio de una
estructura cuando es sometida a la accién sismica. Asimismo, se elaboraron las curvas de
fragilidad basadas en PGA, aplicando un procedimiento con formulaciones probabilistas y
utilizando los resultados obtenidos en el analisis dinamico inelastico (IDA) con el
programa de analisis no lineal basado en elementos finitos Zeus NL [32]. Finalmente, se
determind el nivel de dafio de cada estructura; cabe indicar que este procedimiento ha sido
aplicado en la evaluacion de la respuesta sismo-resistente de estructuras de hormigén
armado [33, 34]. A continuacion se exponen en las siguientes secciones los detalles de la
metodologia aplicada.

2.1 Caso de estudio

Se ha estudiado una edificacion existente de uso residencial de dos niveles con sistema
porticado de concreto armado (Figura 2), que contiene una escalera interna y un area total
de 220 m2. Inicialmente se desarroll6 un modelo basado en ésta edificacion denominado
Edificio Original (EO), caracterizado por presentar asimetria en planta (Figura 3), losas
nervadas armadas en una direccién con espesor de e=25cm, compuestas por bloques de
arcilla, con tabiqueria de blogues de concreto simple de espesor e=15cm y proyectado con
normas de disefio sismico alto. Las caracteristicas de los materiales que la conforman se
presentan en Tabla 1. Las dimensiones de vigas y columnas se especifican en la Tabla 2.
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Figura 3. Vista de planta de las columnas y ejes estructurales del edificio estudiado

Se cre6 un segundo modelo, denominado Edificio Redimensionado (ER), el cual
presenta las mismas caracteristicas del modelo inicial, pero considerando el principio
“columna fuerte-viga débil” (Tabla 2). El procedimiento aplicado para el dimensionado de
los miembros estructurales de este nuevo edificios se obtuvo aplicando un procedimiento
de control de derivas con desplazamientos obtenidos a partir de factores de amplificacion
de la respuesta elastica lineal deducidos de relaciones de balance de energia [31, 34]. En
caso contrario, la condicion viga fuerte-columna débil impone condiciones a la respuesta
que pueden conducir a un comportamiento de estructura de ductilidad limitada [35, 36].

Tabla 1 Caracteristicas mecanicas de los materiales del edificio

Material Valor
Concreto 20,6 Mpa
Acero de refuerzo 412 Mpa

Seguidamente, aplicando el disefio sismico por el método basado en desplazamiento
[18] se disefid un tercer modelo matematico denominado edificio método por
desplazamiento (EMD); se trata de una estructura similar a los dos modelos anteriores pero
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en la que difieren en las dimensiones de sus elementos estructurales resultantes (Tabla 2).

Tabla 2 Caracteristicas geométricas de las secciones de cada edificio modelado.
Edificio Vigas de carga Vigas de Columnas Columnas
(m) amarre (m) | planta baja (m) | planta alta (m)
EO 0,20 x 0,35 0,20 x 0,35 0,20 x 0,30 0,20 x 0,30
ER 0,20 x 0,45 0,20 x 0,35 0,30x 0,30 0,30 x 0,30
EBD 0,20 x 0,40 0,20 x 0,40 0,35x 0,35 0,30 x 0,30

2.2 Métodos de analisis de los cuadrantes

A partir del analisis estatico no lineal con empuje incremental convencional, y aplicando
el procedimiento N2, se determiné el punto de desempefio de cada edificio en estudio. El
método consiste en graficar el punto en la curva de capacidad y establecer criterios para
decidir si el disefio de las estructuras en estudio es adecuado o si las mismas disponen de
capacidad suficiente [31, 37]. Para ello es necesario trazar dos ejes, uno que represente un
umbral de un Estado Limite especifico, por ejemplo el Estado Limite de Dafios Reparables,
y otro que represente el valor del cortante elastico de disefio. Estos ejes permiten definir los
cuatro cuadrantes como se muestra en la Figura 4.
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Figura 4. Evaluacidn de la respuesta sismica mediante el punto de desempefio.

El eje horizontal indica si el valor del cortante en la base alcanzado por la estructura
satisface 0 no el valor del cortante elastico con el cual esta ha sido proyectada. En el caso
de que el cortante en la base de la estructura fuese menor, la estructura ha sido
deficientemente disefiada desde el punto de vista de la resistencia. Conforme a esto, si el
punto de desempefio se ubicase en los cuadrantes Ill o IV, la estructura que se proyecta
deberéa ser redimensionada incrementando su resistencia lateral. Si el punto de desempefio
se encontrase por encima del cortante elastico de disefio, es decir, en los cuadrantes | o Il,
significaria que la estructura dispone de suficiente resistencia lateral

Por otro lado, el eje vertical permite conocer si el disefio sismo-resistente satisface el
Estado Limite de Dafos Reparables, seleccionado como el Estado Limite asociado con un
evento con periodo de retorno de 475 afios. Asi: i) si el punto se encuentra a la izquierda
del eje vertical, dentro de los cuadrantes | o 1V la estructura satisface el Estado Limite para
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el cual ha sido disefiada; ii) si recae a la derecha del eje, significa que la estructura presenta
desplazamientos laterales muy grandes y, por tanto, requiere de un redimensionado,
mediante el que se logre incrementar la rigidez lateral.

De este modo, tendran comportamiento satisfactorio aquellas estructuras cuyos puntos
de desempefio se ubiquen dentro de cuadrante I, ya que no requeriran ser redimensionadas.
Aquellas estructuras cuyos puntos de desempefio se ubiquen en el cuadrante Il presentan
adecuada resistencia e insuficiente rigidez; las que se ubiquen en el cuadrante 111 presentan
insuficiente rigidez y resistencia, y por ultimo las estructuras cuyo punto de desempefio se
encontrase en el cuadrante IV se caracterizan por tener adecuada rigidez pero insuficiente
resistencia. En este sentido, para aportarle rigidez a una estructura es necesario adicionar
arriostramientos laterales y para aportarle resistencia lateral es necesario redimensionar las
secciones de las columnas o adicionar refuerzos como laminas de acero o ldminas de FRP.

2.3 Indice de dafio objetivo

El indice de dafio objetivo es un valor entre 0 y 1 que indica el grado de dafio que ha
sufrido una estructura en funcion de la deriva global [26]; con este valor se obtuvo el
estado de dafio global de las estructuras partiendo de los resultados del analisis inelastico
con empuje incremental convencional. A partir de la curva de capacidad normalizada, y
suponiendo que la estructura adopta un comportamiento elastico, se obtiene el valor de la
rigidez estructural inicial (Ko), que adopta el méximo valor de la rigidez en cada punto
(Kp) que describe la curva de capacidad normalizada y que se determina con la siguiente
expresion:

V/w 1)

Aqui, V es el cortante en la base, W el peso sismico calculado como el 100% de las cargas
permanentes y peso propio y el 25% de las cargas variables y A es el desplazamiento de la
curva de capacidad. Para la determinacion del indice de dafio se requiere el valor de la
ductilidad maxima de disefio cuando la estructura ya ha incursionado en el rango plastico.
Justo cuando esto ocurre se registra el maximo cortante en la base que desarrollaria la
estructura (Vmax), Yy de igual manera se registra su respectivo valor de desplazamiento
ultimo (Au):

_ B )
(Vméx/Ko)
Se puede decir que el dafio maximo que alcanza una estructura corresponde al instante

en el que esta desarrolla toda su ductilidad, luego se define el indice de dafio para un punto
P cualquiera [38]

U

(=80 ©
(u—1)

Considerando los valores de desplazamiento de la curva de capacidad normalizada y los
valores de indice de dafio calculados con (3), se elabord la curva de indice de dafio en

IDP =
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funcion de la deriva global (dglobal en funcion de ID). Finalmente, para calcular los
valores correspondientes al indice de dafio objetivo para cada pdrtico, se determina el
desplazamiento del punto de desempefio (d) compatible con la curva de capacidad
normalizada mediante la expresion:

d = Py - FPM 4)

siendo, Py el desplazamiento del punto de desempefio del espectro de capacidad y FPM el
factor de participacion modal. La deriva que se introduce en la curva de indice de dafio
objetivo es el que se determina con la siguiente expresion:

=y ()

2.4 Curvas de fragilidad

Utilizando los resultados que proporcioné el analisis incremental dindmico (IDA) para
cada portico de los edificios EO, ER, EBD, y el programa Zeus NL [39], se determinaron
curvas de capacidad a partir del IDA. Para esto se emplearon como datos iniciales tres
acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro de disefio elastico para un suelo
rigido segun la norma sismo-resistente venezolana (suelo tipo S2), de 60 s de duracion
cada uno. Los acelerogramas sintéticos han sido generados utilizando el programa PACED
[40]. En la Figura 5 se muestra el acelerograma R1.
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Figura 5. Acelerograma sintético R1_2 para suelo rigido.
En la Figura 6 pueden apreciarse el espectro elastico de disefio para un suelo tipo S2,
conjuntamente con los espectros de respuesta originados por los tres acelerogramas
sintéticos.

Asimismo se definieron dos parametros de entrada, el maximo desplazamiento
empleado en el andlisis IDA vy el valor de incremento de la aceleracion (PGA) para el
registro de cada punto, a fin poder obtener una cantidad de puntos que permitieron
posteriormente la elaboracion de una curva detallada de evolucion de derivas con respecto
a la PGA en la que aparezcan representados los estados limite de dafios avanzados.
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Figura 6. Espectro elastico de disefio y espectros de respuesta originados por los acelerogramas sintéticos
utilizados en esta investigacion

Cada modelo de pértico analizado, proporciona una grafica con puntos referidos a
derivas en funcion de la fuerza cortante en la base (kN), que luego se transforman a
unidades de aceleracion multiplicandolos por un coeficiente de amplificacion y los valores
pertenecientes a los maximas derivas, para representarlos en una segunda grafica de
aceleracién en funcion de las derivas que permite conocer la evolucién de las derivas de la
estructura con respecto a la aceleracion para los umbrales de dafio. Partiendo de esas
gréficas, se construyeron las curvas de fragilidad para cada edificio en las que se han
considerado 6 estados limite de dafio [41] escalados para el parametro de la respuesta de
maxima de deriva de entrepiso como se muestra en la Tabla 3.

Tabla 3 Estados de dafio definidos para los Edificios de concreto armado.

Estado Limite de dafio | Intervalo de variacion (%)
Sin dafos <05
Dafios Ligeros 05-1,0
Dafios Reparables 10-15
Dafios Extensivo 1,5-2,25
Darios Estabilidad 2,25-3,0
Colapso >3,0

Para determinar las curvas de fragilidad mediante formulaciones probabilista, se aplican
los valores medios y los coeficientes de variacion obtenidos de la evolucion de las PGASs
en funcion de la deriva global, expuesta anteriormente, y se utiliza una funcién de densidad
de probabilidad de los pardametros de demanda que definen los estados de dafio corresponde
a la distribucion lognormal
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frs) = S )2 (6)
( a) Bds a‘/_ Bds ads

donde §a,ds es el valor medio de la aceleracion espectral en el cual el edificio alcanza el
umbral del estado de dafio ds, B4s €S la desviacion estandar del logaritmo natural de la
aceleracion espectral para el estado de dafio ds. La probabilidad condicional P(S,) de
alcanzar o exceder un estado de dafio en particular, ds, dada la aceleracion espectral S, se
define como la integral entre 0 y S, de su funcion de densidad F(S,)

P(Sa) = jo

3 EVALUACION DE LA RESPUESTA NO LINEAL
3.1 Andlisis de los cuadrantes

Sa
F(S2)d(Sa) g

A partir de las curvas de capacidad obtenidas del analisis estatico no lineal, se determind
el punto por prestaciones de los pdrticos correspondientes de cada edificio evaluado
aplicando el método N2, obteniéndose el espectro de capacidad, el espectro elastico e
inelastico en formato de Sd en funcidon de Sa, Para obtener mayores detalles sobre la
obtencion del punto por prestaciones se refiere al lector al trabajo de Vielma et al. [42]. En
la Tabla 4 se presentan los valores del (Pd) para los pérticos de los edificios evaluados.

Tabla 4 Punto de desempefio (Pd) de porticos de edificios evaluados
- Pd (cm)

Portico EO ER EBD
A 5,94 2,42 2,52
B 13,89 9,47 7,43
C 15,22 9,5 9,38
D 14,01 9,5 7,57
E 13,45 9,55 6,6
1 12,62 9,35 6,07
2 15,74 11,48 9,29
3 10,92 7,57 4,23

En la Figura 7 se muestra la representacion grafica correspondiente al punto de
desempefio del pértico C del edificio EO, determinado por el punto de interseccion entre la
curva idealizada y el espectro inelastico.

De forma resumida, la Tabla 5 muestra la ubicacion del punto de desempefio en los
cuadrantes para cada portico de los tres edificios evaluados, observando de forma general
un comportamiento insuficiente en rigidez para el edificio EO, un comportamiento
satisfactorio para el edificio ER y suficiente para el EBD.
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Figura 7. Punto de desempefio (Pd) para el pértico C del edificio EO

Tabla 5 Ubicacion del Pd por cuadrante para los porticos de los edificios

Portico EO ER EBD
uc RST RG uc RST RG uc RST
A I v v I v v 1\ X
B I v X I e e I v
C I v X I v v I v
D I v X I v v I v
E I v X I e e I v
1 I v X I e e I v
2 I v X I v X I v
3 I v X I v v I v

3.2 Indice de dafio objetivo

A partir de la curva de capacidad obtenida del analisis no lineal y considerando los
pardmetros mecanicos y las ecuaciones del apartado 2.3, se obtuvieron las curvas del indice
de dafio para todos los porticos de cada edificio evaluado. Las curvas estan definidas en
funcion de la deriva global, y representan el nivel dafio que alcanza el pértico para el
desplazamiento a nivel de cubierta.

La Figura 8 muestra la curva del indice de dafio objetivo del portico C del edificio ER.
En la Tabla 6 se muestran los valores del indice de dafio objetivo para los porticos de los
edificios EO, ER y EBD, alcanzados para el punto de desempefio. En la Figura 8 se han
graficados los valores 1D, observando que los valores de indices de dafio iguales a la
unidad son alcanzados para los porticos de las vigas de carga del EO, mientras que para el
ER y el EBD disminuye progresivamente; similar es el comportamiento de los pdrticos de
las vigas de amarre.
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Tabla 6 indice de dafio objetivo para los pérticos de cada edificio evaluado
Portico EO ER EBD
d (cm) d ID d (cm) o ID d (cm) ) ID

A 7,16 1,19 | 0,80 3,20 0,53 | 0,66 3,31 0,55 | 0,72
B 16,67 2,78 | 1,00 12,49 2,08 | 0,82 9,69 1,61 | 0,81
C 18,35 3,06 | 1,00 12,18 2,03 | 0,84 11,96 1,99 | 0,82
D 16,84 2,81 | 1,00 12,23 2,04 | 0,82 9,69 1,60 | 0,81
E 16,16 2,69 | 0,99 12,33 2,06 | 0,83 8,48 1,41 | 0,80
1 15,20 2,53 | 0,95 12,31 2,05 | 0,84 7,92 1,32 | 0,82
2 18,93 3,15 | 1,00 14,73 2,46 | 0,94 11,80 1,97 | 0,93
3 13,12 2,19 | 0,95 9,84 1,64 | 0,87 5,45 0,91 | 0,88

En la Figura 8 puede notarse que, para el portico C del ER, para una deriva global de
2,03% se alcanza un indice de dafio igual a 0,84. Este es un umbral aceptable, para el cual
la estructura esta lejos de colapsar. En los casos estudiados, el colapso se alcanza para
derivas globales dentro de un rango entre 3% al 6%. Esto ultimo explica las razones por las
que para un indice de dafio alrededor de 0,8-0,85 el comportamiento sea satisfactorio, dada
la naturaleza no lineal de este indice, para el cual valores superiores a 0,97 sefialan
proximidad al colapso. Conforme a esto ultimo, todos los porticos del EO alcanzarian o
estarian muy proximos al colapso, mientras que en los casos ER y EBD, sélo el portico 2
se aproximaria a un estado de dafios avanzado. Sin embargo, el indice de dafio representa
un procedimiento rapido de evaluacion de estados de dafio, que debe complementarse con
un procedimiento mas preciso, por ejemplo, el método de las curvas de fragilidad y
matrices de probabilidad de dafio que se presentan en la sub-seccion siguiente.

El efecto de la irregularidad en planta sobre la respuesta torsional es un aspecto
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importante dentro del disefio sismorresistente de este tipo de estructuras, sin embargo se
encuentra fuera del alcance de este capitulo. El lector interesado en conocer sobre la
modificacion del comportamiento torsional es referido al trabajo [43].

3.3 Curvas de fragilidad y matriz de probabilidad de dafio (MPD)

En la generacion de las curvas de fragilidad y determinacion de los umbrales de dafio se
usé la metodologia sugerida en [38, 41]. Las curvas fueron generadas en el programa Zeus
a partir del analisis no lineal dindmico en 2D. Estas curvas representan la evolucion de las
derivas con respecto a la aceleracion ( Figura 9).
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Figura 9. Evolucion de la deriva con respecto a la aceleracién del pértico C del EO

En las Figura 10, Figura 11 y Figura 12 se presentan las curvas de fragilidad
correspondiente a la probabilidad de excedencia y a la pseudo-aceleracion (PGA) para los
edificios objeto de estudio.
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Figura 10. Curva de fragilidad para los porticos de vigas de carga del edificio EO

142



Vielma J.C., Ugel R., Herrera R.l., Martinez Y. y Alfaro A.

1
—_ - Zin dailc
_JE' il
T sl
4 L
E Lar
Ll
N ]
0 02 04 08 0.8 1
PGA (g)
Figura 11. Curva de fragilidad para los porticos de vigas de carga del edificio ER
1 | ] | ( | T
el IS ( |
- Ler '_|-'_:-.=,_-..= N
m 0T | i
= Aloderz dos
=z LEf ]
ﬁ --L | Feparables i
i o4l | Extensive —
Z Colzp=a
= 03 | 7
ok J ) } -
R | | I
0 04 0.8 12 18 P
PGA (g)
Figura 12. Curva de fragilidad para los pérticos de vigas de carga del edificio EBD

Las matrices de probabilidad de dafio se obtienen a partir de la interseccion de la
amenaza sismica de 0.3g en las curvas de fragilidad anteriormente sefialadas, para
representar la probabilidad de excedencia de los estados de dafios alcanzados. En la Tabla 7
se muestra la matriz de probabilidad de dafios calculada para la respuesta de los tres
edificios evaluados.

En la Figura 13 se muestra graficamente la matriz de probabilidad de dafio obtenidas a
partir de las curvas de fragilidad, indicando los estados limites en los que incursionan los
porticos de vigas de carga de cada edificio analizado. Es notable para la demanda impuesta
a los edificios, que el edificio EO alcanza altas probabilidades de excedencia en los estados
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de dafio Extensivo y Estabilidad (0,72 y 0,26), mientras que los edificios ER y EBD las
probabilidades de excedencia para estos mismos estados de dafios son muy bajas; de forma
similar es el comportamiento para los poérticos de amarre. Es de hacer notar que los

resultados mostrados son consecuentes con los obtenidos en estudios en los que se ha
aplicado la misma metodologia [44, 45].

Tabla 7 Matriz de probabilidad de dafio de los edificios para los porticos con vigas de carga.

E?rtr??[g Probabilidad acumulada
de dafio EO ER EBD
Sin dafios 0,00 0,00 0,08
Ligeros 0,00 0,24 0,84
Reparables 0,02 0,65 0,08
Extensivo 0,72 0,10 0,00
Estabilidad 0,26 0,00 0,00
Colapso 0,00 0,00 0,00

Probabilidad Acumulada
=
=

020

010 - # EEBD
. P . AT ER
Sim dadios Lhirei ' F
2 Reparables ; EQ
Extmsivo Estabilidad
Colapso
Figura 13. Matriz de probabilidad de dafio para los edificios de concreto armado evaluados

4 CONCLUSIONES

Los métodos analiticos expuestos en este capitulo han sido aplicados a edificios de
concreto armado de baja altura y configuracion asimétrica en planta, sin descartar su
aplicacion a edificaciones con diferentes configuraciones estructurales. En otro contexto, la

confluencia de distintas metodologias aplicadas en este estudio, incrementan la fiabilidad
de los resultados obtenidos.

El método de analisis de los cuadrantes ubico el punto de desempefio de cada portico de
los tres edificios, permitiendo evaluar el comportamiento sismico de la estructura
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combinando su capacidad y demanda. Para el edificio EO, el punto estuvo ubicado
generalmente en el segundo cuadrante, el cual define un comportamiento con adecuada
resistencia pero insuficiente rigidez. Por tanto, es necesaria la aplicacion de una técnica de
refuerzo que contemple el encamisado con el fin de incrementar las secciones e inercias de
los elementos estructurales o también adicionar elementos para el arriostramiento lateral.
Mientras que para los edificios ER y EBD el punto de desempefio esta ubicado en el primer
cuadrante, generandose un comportamiento sismico satisfactorio.

El indice de dafio objetivo permite conocer la distribucion del dafio en los elementos,
ademas de definir aquellas zonas en las que se ha concentrado mayores dafios. Estos dafios
pueden ser generados por defectos en el disefio conceptual o por fallas en el detallado del
armado. Los valores de estos indices se encuentran entre 0 y 1 y por medio de estos se
puede determinar de forma sencilla el nivel de dafio que alcanzaria una estructura ante una
amenaza especifica. Entre los resultados de los tres edificios existe cierta variabilidad,
donde los indices de dafio del edificio EO estan muy cercanos a la unidad. Dada la
naturaleza no lineal de esta indice, valores inferiores a 0,97 sefialan la cercania al colapso.
Para los otros dos edificios estos valores son inferiores a 0,97 y sélo el portico 2 pudiese
alcanzar un estado de dafios avanzado, sin llegar a colapsar.

Otro método aplicado para evaluar la vulnerabilidad sismica fue las curvas de fragilidad,
que describe la probabilidad de excedencia del estado limite con respecto a la pseudo
aceleracion. Estas curvas fueron obtenidas tanto para los pérticos de carga como los de
amarre de cada edificio, aplicando un procedimiento de anélisis incremental dinamico
(IDA). En funcion de esas curvas se determinaron las matrices de probabilidad de dafio,
donde los pérticos de carga y de amarre del EO alcanzaron el estado limite entre Extensivo
y Estabilidad, para el edificio ER alcanzé el estado limite entre Ligero y Reparable y por
ultimo para el edificio EBD el Estado Limite se encontr6 entre Sin dafio y Ligero.

Los resultados permiten concluir que el comportamiento sismico del edificio original no
es adecuado y posee una alta probabilidad a sufrir dafios Extensos para una zona de alta
amenaza sismica, ya que el mismo no satisface los requerimientos propios del analisis
inelastico a los cuales fue sometido. Por otra parte, los edificios ER y EBD en lineas
generales muestran un comportamiento sismico satisfactorio a la vez que la probabilidad de
sufrir dafios es ligera, lo que permite interpretar que la capacidad de ambas estructuras es
superior a la del edificio original y que, al ser evaluados con los procedimientos
establecidos en este trabajo, ambos edificios muestran un disefio sismo-resistente
adecuado.

En general, la metodologia permite una evaluacion rapida de los edificios con base al
analisis pseudo-estatico no lineal. Para estructuras cuya complejidad implique irregularidad
mucho mas marcada, se sugiere aplicar métodos de evaluacién mediante modelos tri-
dimensionales, sometidos a acciones de historia tiempo con componentes en las dos
direcciones de los porticos. Los resultados muestran que las curvas de fragilidad y las
matrices de probabilidad de dafio permiten estimar de una manera méas confiable y precisa
el estado de dafio que puede alcanzar una estructura, mientras que el indice de dafio
permite una evaluacion rapida sobre la base de los resultados del analisis no lineal con
empuje incremental.
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1 INTRODUCCION

Ante la constante amenaza sismica a la que se encuentran expuestas las edificaciones, en
Venezuela, se hace necesario disefiar edificios cuyo comportamiento sea adecuado bajo la
accion sismica, es decir, que sean capaces de disipar la energia, tengan resistencia y
capacidad de deformacion adecuada, sin llegar al colapso. A pesar de que la normativa
sismo-resistente actual establece requisitos minimos para poder disminuir el riesgo al
colapso de la edificacion, dichos requerimientos resultan insuficientes al evaluar el
comportamiento sismico de las estructuras y de cada uno de los miembros que la integran
[1]. Por este motivo se propone evaluar el comportamiento de un edificio de reciente
construccion, proyectado conforme a las normas vigentes en Venezuela, en base a métodos
de andlisis no lineal avanzado, considerando para ello modelos que permiten calcular y
evaluar los desplazamientos que las mismas puedan alcanzar al ser sometidas a fuerzas
sismicas, de manera tal de obtener estructuras mas eficientes y que sufran dafios menores.

Es importante destacar que la edificacion objeto de este estudio, ha sido sometida a un
evento sismico, en el afio 2009 (ver Figura 1), ocurrido en las costas venezolanas con una
magnitud 6,4 en la escala de Richter generando dafios significativos en elementos no
estructurales (frisos y mamposteria). Seguidamente se pretende evaluar la respuesta sismica
y en consecuencia la vulnerabilidad de la edificacion ante probables eventos sismicos
futuros, lo que conlleva a ampliar los conocimientos en el comportamiento sismo resistente
de edificaciones de concreto armado.
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Evaluacién numérica de la respuesta de un edificio dafiado por el terremoto de Tucacas

Figura 1. Edificaciones dafiadas por el terremoto de Tucacas (2009)

En el presente capitulo se desarrolla el procedimiento formulado por Vamvatsikos y
Cornell [2] para el calculo de las curvas de fragilidad, el cual se basa en los resultados del
analisis incremental dinamico (IDA), donde se aplica a la evolucion de las derivas entre
plantas frente a la deriva global del edificio alcanzado por un fuerte movimiento especifico.

2 CASO DE ESTUDIO

El caso de estudio consiste en una estructura de uso residencial turistico, la cual se
compone de cuatro estructuras independientes; tres de ellas son parte de un edificio de 8
niveles donde los mddulos laterales son simétricos y la cuarta es independiente de 1 nivel
destinada al uso de estacionamiento, (ver la Figura 2). La separacion entre los modulos que
conforman la edificacion es de 35 cm medidos de eje a eje de columnas contiguas,
resultando un espacio libre de 3 cm entre ellas.

El sistema resistente a cargas verticales adoptado en las cuatro estructuras
independientes se encuentra definido por porticos de concreto armado, con miembros
principales de vigas y columnas la cual representa un caso interesante pues a lo largo del
pais se adopta sistemas estructurales similares a esta edificacion.
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Figura 2. Vista Frontal de la estructura
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En el sentido x de la edificacion, cuenta con 3 pérticos de carga para los mddulos
laterales, y para el modulo central cuenta con 4 porticos de carga. Mientras que en el
sentido y, los médulos laterales disponen de 5 porticos de amarre cada uno, y el médulo
central dispone de 4 porticos. La altura de entrepiso es de 3.10 m para ambos mddulos. El
sistema de losas de entrepiso y techo esta conformado por losas nervadas armadas en una
direccion de 25 cm de espesor orientadas conforme al eje y. Las escaleras estan en el
nucleo de circulacion que se encuentra ubicado dentro del médulo central, sostenida
mediante muros laterales (Figura 3).
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Figura 3. Vista en planta del edificio

Las propiedades geométricas de los miembros estructurales son variables para cada
modulo, pues tienen dimensiones de columnas comprendidas entre 40 x 40 cm y 40 x 90
cm, mientras que la vigas poseen dimensiones comprendidas entre 30 x 50 cm y 30 x 60
cm. La fundacion adoptada es una losa de fundacién de 50 cm de espesor para el edificio y
para el estacionamiento se tiene un espesor variable.

Con el fin de evaluar el comportamiento de la estructura disefiada de acuerdo a los
cddigos actuales de Venezuela, se cred una nueva estructura la cual mantiene las mismas
caracteristicas estructurales y casos de cargas de servicio que la estructura original, pero
incrementando las dimensiones de vigas y columnas basandose en el principio de
Columnas fuertes vigas debiles [3] y conforme a las derivas calculadas. En la Figura 4 se
puede observar el espectro de disefio elastico e ineléstico para un suelo (S1) prescrito por la
norma Covenin 1756-1:2001 [4], donde este dltimo se calculé utilizando un factor de
reduccion de respuesta R=6. Las fuerzas sismicas fueron calculadas mediante la aplicacion
de este espectro para los periodos modales obtenidos mediante el analisis modal.
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Espectro de disefio
Elastico
= = |nelastico (R=6) —
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Figura 4. Espectro de disefio elastico e inelastico

El procedimiento general incluye la verificacion de la deriva maxima obtenido a partir
de la combinacion de los desplazamientos modales. Para ello, los desplazamientos deben
ser amplificados por medio del factor de reduccién utilizado para calcular el espectro de
disefio inelastico y el factor de amplificacion de desplazamiento igual a 0,8.
Adicionalmente se establecié un segundo valor maximo admisible correspondiente a las
derivas de entrepiso, aln mas exigentes con la rigidez de los miembros de la edificacién,
pues los desplazamientos obtenidos en el andlisis elastico fueron incrementados por el
factor de amplificacion de desplazamiento igual a 1,5, el cual depende de los factores de
reserva de resistencia y redundancia estructural [5]. Posteriormente, dichos
desplazamientos inelasticos se utilizaron para calcular las derivas de entrepiso inelasticas v,
finalmente, para compararlos con el valor maximo prescrito por la norma Covenin 1756-
1:2001 (6 = 0,018).

Seguidamente se evalu0 otro criterio especial que se aplica para el disefio y detallado de
las columnas como es la verificacion de la cuantia maxima de refuerzo, que no debe
superar el 2,5%. Ademas se han considerado las zonas especiales de confinamiento en las
que se densifica la presencia de ligaduras a fin de garantizar el comportamiento ddctil,
evitando el fallo de los miembros estructurales cerca de las juntas columnas-vigas. En la
Tabla 1, se pueden apreciar las caracteristicas geométricas de los miembros resultantes de
los mddulos redisefiados, asi como las cuantias de acero longitudinal de las columnas p (en
%).

Tabla 1. Geometria y disefio de los médulos redisefiados.

Miembro | Seccion Acero longitudinal p (%)
22 3 7/8" 1,55
00X90 g 7iE 1,41
200 1" 2,05
wn n
< 60 x 80 18@1 1,84
= X 20 7/8" 158
5 18 ¢ 7/8" 1,43
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18 @ 3/4" 1,06
20 2 7/8" 1,81
18 3 7/8" 1,45
0XT0 g g 7ie" 1,84
16 @ 3/4" 1,08
60 x 60 16 @ 3/4" 1,26
50 x 50 14 @ 5/8" 1,11
Miembro | Seccion Acero longitudinal superior Acero longitudinal inferior
6o27/8" 627/8"
30X60 I 50 7/8"
62 7/8" 62 7/8"
407/8" 407/8"
32 7/8" 3@ 7/8"
0X35 A 4304
32 3/4" 32 3/4"
29 3/4" 22 3/4"
527/8" 597/8"
407/8" 497/8"
29 7/8" 22 7/8"
30 x50 4 g 3/4" 4 g 3/4"
32 3/4" 3@ 3/4"
é 29 3/4" 22 3/4"
S 4 g 5/8" 4 9 5/8"

2.1 ANALISIS ESTRUCTURAL

Los métodos de andlisis han evolucionado paulatinamente segin los avances de la
ingenieria sismo-resistente [6, 7, 8, 9]. Es por ello que, para evaluar la respuesta sismica
del edificio, fue posible aplicar procedimientos de analisis no lineal pseudo-estaticos y
dinamicos, los cuales permiten localizar debilidades del disefio que el anélisis elastico no
puede capturar y asimismo conocer de manera mas cercana la respuesta de una edificacion
ante un evento sismico [10].

La primera etapa de andlisis consiste en el andlisis con empuje incremental
convencional donde se somete a la estructura a fuerzas gravitacionales y laterales, siendo
éstas Ultimas equivalentes al efecto del sismo, inicializadas en cero e incrementadas
secuencialmente a lo largo de la altura del edificio. Es frecuente usar un patron de fuerzas
distribuidas en forma de triangulo invertido, el cual se aproxima al primer modo de
vibracion de la estructura. La herramienta de calculo utilizada con el fin de realizar el
analisis no lineal fue el programa Zeus-NL [11]. Este software es adecuado para la
evaluacion de la respuesta sismica de estructuras complejas, como es el caso en estudio. Se
modelaron todos los miembros estructurales partiendo de las caracteristicas del edificio
original. La contribucion de la armadura de refuerzo transversal se obtuvo usando el
modelo formulado por Mander et al. [12].
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El proceso de modelado se realizé aplicando la técnica de los elementos finitos, donde
las columnas y vigas de los porticos que conforman la estructura fueron discretizados en
cuatro elementos (véase la Figura 5). De esta manera, en cada elemento se consideraron
dos zonas: zona confinada, que corresponde a la zonas que se proyectan con confinamiento
especial (proximidades de los nudos viga-columna) y zona no confinada que corresponde a
los tramos centrales de vigas y columnas (Norma venezolana Fondonorma 1753:2006
2006[13]).
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Figura 5. Discretizacion tipica de los marcos de analisis no lineal estatico (longitudes en mm)

Los resultados del analisis se representaron graficamente mostrando el desplazamiento
de un nodo de control situado en el centro de gravedad del nivel de techo. Este tipo de
representacion se conoce como curva de capacidad o curva pushover.

A partir del analisis estatico no lineal es posible calcular un conjunto de parametros
estructurales que caracterizan la respuesta sismica de toda la estructura. Estos parametros
son: la ductilidad global (u), reserva de resistencia (Q2) y el factor de reduccion de
respuesta (R) [14, 15, 16]. La Tabla 2 muestra los resultados obtenidos para los porticos de
los modulos originales y redimensionados.

Es importante indicar que todos los pérticos deben satisfacer la condicion béasica en el
disefio sismico, pues se deben tener valores de reserva de resistencia mayores a uno. Esta
condicion es necesaria pero no suficiente, para garantizar una estructura capaz de resistir
las fuerzas sismicas minimas que el codigo prescribe. EI pardmetro importante es la
ductilidad global, que indica como es el modo de fallo de la estructura, donde se observa
que todos los valores son mayores que uno, lo que refleja que la estructura presenta
capacidad para disipar energia cuando es sometida a un movimiento sismico fuerte. Se
debe tomar en cuenta que los valores obtenidos para el modulo lateral redimensionado
presentan un ligero aumento de los mismos.
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Tabla 2. Parametros obtenidos en el Analisis con Empuje Incremental

Médulo Pdrtico |Reserva de Resistencia (Q) Ductilidad (i) | Factor de Respuesta (R)
5’ 3,07 2,61 8,01
6 2,95 3,07 9,06
7 3,00 3,07 9,21
- 8 3,17 2,61 8,27
=4 A 2,81 1,95 5,48
5 B’ 4,84 2,94 14,23
E B” 3,17 1,92 6,09
& C 4,96 2,56 12,70
1 4,83 2,31 11,16
2 3,71 2,89 10,72
3 6,64 2,44 16,20
— 4 3,71 2,89 10,72
= 5 6,97 2,60 18,12
5 B 4,82 2,58 12,44
g C 4,30 2,20 9,46
S D 5,05 2,45 12,37
1 4,22 2,97 12,53
S 2 4,22 2,55 10,76
c |3 3,99 2,48 9,90
2 4 4,52 2,48 11,21
.g 5 4,20 2,95 12,39
& B 5,09 3,11 15,83
g C 5,19 3,09 16,04
= D 5,17 381 19,70

Debido al desarrollo de diferentes procedimientos de andlisis estructural y a las
solicitaciones que un sismo de gran intensidad impone a las estructuras, se determind la
respuesta no lineal de la edificacion; sujeta a acelerogramas sintéticos y un registro del
terremoto de Tucacas del afio 2009 (ver Figura 6) llevados a cabo mediante tres niveles de
amenazas, asociados a tres estados limite que se muestran en la Tabla 3. Haciendo uso del
software mencionado se implementa la segunda etapa de andlisis, tomando en
consideracion la geometria, materiales, secciones y cargas gravitacionales en la direccion y
(en todos los nodos juntas viga-columna), definidas en el analisis con empuje incremental
de cada uno de los porticos que conforman los modulos definidos. Ademas se definieron
las cargas dinamicas en direccion x, las cuales fueron aplicadas en los nodos empotrados de
cada pdrtico. Seguidamente, fue necesario definir las masas por niveles, las cuales se
concentraron en los nodos pertenecientes a la junta de vigas y columnas.
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Tabla 3. Intensidades sismicas aplicadas en el analisis no lineal dindmico

. _ Periodo de retorno Probabilidad de excedencia
Sismo Estado Limite ~ o
(afios) en 50 afos
Frecuente Servicio 95 50%
Raro Reparable 475 10%
Muy raro Colapso 2475 2%

Cada sismo se ha escalado con la finalidad de reproducir tres eventos de diferente
magnitud [17], quedando definidos los siguientes terremotos:

Terremoto frecuente (Tr =95 afos): Posee una amplificacion de 0,4 y una probabilidad
de excedencia del 50% en 50 afios. La respuesta de la estructura ante un terremoto de esta
magnitud permite verificar el estado limite de servicio (ELS) de la misma mediante las
derivas obtenidas tanto globales como de entrepiso. Las mismas deben estar por debajo de
0.5%.

Terremoto raro (Tr =475 afios): Presenta una amplificacion de 1, y una probabilidad de
excedencia del 10% en 50 afios. Mediante la aplicacién de este acelerograma se verifica el
Estado Limite de dafio reparable (ELDR), en funcion de los desplazamientos obtenidos
(derivas globales y de entrepiso), los cuales no deben superar el 1,5% de acuerdo a la
norma mencionada.

Terremoto muy raro (Tr =2475 afios): Finalmente, este terremoto presenta una
amplificacion de 2 y una probabilidad de excedencia del 2% en 50 afios. La evaluacion de
la estructura bajo este sismo, permite verificar el estado limite de prevencion de colapso
(ELPC), en donde, los desplazamientos maximos alcanzados por las derivas globales deben
ser menores 3% para cumplir con este requerimiento [18].

En la Figura 6 se muestra un acelerograma sintético compatible con el espectro de
disefio elastico de la estructura y el registro modificado del terremoto de Tucacas del afo
2009, cuyo registro basico fue suministrado por Funvisis.
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Figura 6. Acelerograma sintético compatible con el espectro de disefio elastico y registro modificado del

terremoto de Tucacas
3 RESULTADOS

Los resultados dindmicos son especialmente importantes, primero porque representan la
respuesta de las estructuras frente a acciones similares a los terremotos que las pudiesen
afectar y segundo porque el efecto de la accion dinamica suele ser mas severo que el efecto
de la accién del tipo pseudo-estéatica, puesto que se producen desplazamientos de diferente
signo, lo que origina distorsiones angulares en los elementos mas elevadas.

Mediante el analisis no lineal dindmico plano se determinaron los desplazamientos
maximos inelasticos alcanzados en cada uno de los porticos de cada modulo definido, con
la finalidad de determinar los valores de las derivas globales y de entrepiso, mediante las
expresiones
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5 _ DcubiertaxlOO
global =™~

(1)

Htotal

donde &4i0pq €S la deriva global, Deypierq €5 €l desplazamiento del nodo de control de la
planta de cubierta y H,,:q €S la altura total de la edificacion. La deriva de entrepiso
Oentrepiso S€ Calcula mediante:

_ Dyiver X 100

Sentrepiso—

()

Hentrepiso

siendo Dy el desplazamiento de la planta y Hengrepiso 12 altura de entrepiso.

En la Figura 9 se muestra la evolucién de las derivas globales respecto al tiempo, para el
edificio de 8 niveles. En esta figura se han representado las derivas globales obtenidas al
aplicar tres acelerogramas sintéticos escalados a una intensidad correspondiente a un
evento muy raro y el acelerograma obtenido del registro del terremoto de Tucacas del
2009. Es importante notar que la respuesta dinamica es satisfactoria, ya que para ninguno
de los acelerogramas se ha sobrepasado el umbral de la deriva global que marcaria el
colapso inminente (2,5%). Similar comportamiento se ha obtenido para el resto de los
modulos, llegandose a la conclusion de que el disefio sismo resistente es capaz de producir
estructuras que no alcanzaran el colapso inclusive frente a terremotos de muy rara
ocurrencia. Estos resultados se corresponden con los obtenidos al aplicar el mismo
procedimiento a diversa tipologias de edificios [19, 20, 21, 22]

25 , .

o Acelerograma ]
— R1 .33 Tucacas

—— R2.33
151 —— R3 R 7]

l_ —

05 ‘ ‘ ’\ ‘ Nl A \ I ‘ 7
ol iM ‘ TGRSR

(1 "‘! W | ”” ' ‘”' %'HW‘ "” LLiei
il WH V \\ LA d

151+ —

o

0.

Deriva global (%)
($2]

25 | | | | |
0 10 20 30 40 50 60
Tiempo (s)

Figura 9. Evolucion de las derivas globales del edificio de 8 niveles, para diferentes acelerogramas

En la Figura 10 se muestran los resultados de la evolucion de las derivas de entrepiso
respecto del tiempo, obtenidas de la respuesta dinamica del modulo lateral.
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sismo raro y €) sismo muy raro

En la Figura 11 se muestran las derivas de entrepiso para el médulo central del edificio.
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Figura 11. Evolucion de las maximas derivas de entrepiso del modulo central, para a) sismo frecuente, b)
sismo raro y €) sismo muy raro

Notese que ninguno de los edificios llega a sobrepasar los umbrales que sefialan los
estados limite de la Tabla 4 [23], por lo que se puede considerar satisfactorio el disefio
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sismo resistente de estos edificios.

Tabla 4. Estados Limite y derivas de plantas asociadas para evaluar la respuesta sismo resistente
Estado Limite | Deriva de entrepiso & (en %)

Servicio 0,50
Reparable 1,50
Colapso 3,00

3.1 Curvas de fragilidad

Las curvas de fragilidad permiten estimar la probabilidad de exceder un determinado
estado limite de dafio cuando se produce una determinada accion sismica, definida
mediante desplazamientos, velocidades o aceleraciones, si bien la definicion en
velocidades es menos frecuente Independientemente del método aplicado es fundamental
definir un conjunto de umbrales para el célculo de los estados de dafio [24, 25]. En este

capitulo se propone un nuevo procedimiento basado en la evolucion de la relacion derivas
respecto a la aceleracion.

Este procedimiento consiste en la determinacion de los valores de las aceleraciones
(PGA) que corresponden a valores especificos de derivas correspondientes a 0,5%, 1%,
1,5%, 2,25% y 3%, calculados a partir del analisis incremental dindmica (IDA). Este
analisis se realiz6 usando un conjunto de tres acelerogramas sintéticos compatibles con el
espectro de disefio. Este conjunto se obtuvo a partir del espectro elastico mostrado en la
Figura 4 utilizando el programa PACED [26].
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Figura 11. Espectros de respuesta compatibles con el espectro elastico de disefio

En la Figura 11 se puede observar el espectro elastico y los espectros de respuesta
resultante del analisis dindmico de un solo grado de libertad del sistema estructural.

Los valores de aceleraciones (PGA) correspondientes a cada umbral se obtienen de la
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interseccion de la deriva con la curva, independientemente del nivel en el que se produce.
Una representacion tipica de los resultados se muestra en la Figura 12. Se debe tomar en
cuenta que hay cinco umbrales de dafio correspondientes a los estados limites: ligero,
reparable, irreparables, extensivo y colapso.
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Figura 12. Curva de evolucion de derivas del Edificio |

Las curvas de fragilidad se obtienen utilizando los desplazamientos espectrales
determinados para los umbrales de dafio y considerando una funcion de densidad de
probabilidad de los parametros de demanda que definen los estados de dafio
correspondiente a la distribucion lognormal [27]

S S (6 LT ?
F(Sq) = Biss meXp[ 2(Bds ln§d,ds> l

donde §d,d5, es el valor medio del desplazamiento espectral para la cual el edificio llega al
umbral del estado de dafio ds, Bds es la desviacion estandar del logaritmo natural del
desplazamiento espectral para el estado de dafio ds. La probabilidad condicional P (Sd) de
alcanzar o sobrepasar un estado de dafio particular ds, dado el desplazamiento espectral Sd,
(u otro parametro de demanda sismica) se define como la integral de 0 y Sd de su funcion
de densidad F(Sq) [28, 29, 30]

Sa

P6a=f F(S0)d(Sa) (4)

0

Finalmente se grafican las curvas de fragilidad para cada estado de dafio como se
muestra en la Figura 13.
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Figura 13. Curvas de fragilidad de los pdrticos en la direccion X, a) Médulo Lateral Original, b) Médulo
Lateral Redimensionado

La Figura 13 muestra las curvas de fragilidad calculados a partir de los resultados
obtenidos mediante el procedimiento explicado anteriormente, para los porticos orientados
en la direccidn x, tanto para el mddulo lateral original y modulo lateral redisefiado, en estas
graficas se pueden observar la presencia de seis zonas de dafios.

De acuerdo con la Figura 13, los porticos orientados en la direccion X, pertenecientes al
Maodulo Lateral Original tienen una alta probabilidad de llegar a un estado de dafios ligeros
a moderados si se les somete a una aceleracion de 0,3g, que es la aceleracion prescrita por
cddigo para la ubicacion del edificio. Por otra parte se observa que el Mdédulo Lateral
Redimensionado alcanza un estado de dafio ligeros cuando son sometidos a una accién
sismica de 0.3 g. Esto indica que estos pérticos son propensos a sufrir dafios reparables que
indica que el disefio esta en la zona segura.

En la Figura 14 se muestran las curvas de fragilidad de los pérticos orientados en la
direccion Y, pertenecientes al Modulo Lateral Original y Redimensionado.
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Figura 14. Curvas de fragilidad de los pérticos en la direccion Y, a) Modulo Lateral Original, b) Mdédulo
Lateral Redimensionado

Las curvas de fragilidad de la Figura 14, presentan un comportamiento similar a los
porticos orientados en la direccion x.

3.2 Golpeteo

Los efectos del golpeteo son decisivos en la respuesta sismica de los edificios, pues es
fundamental guardar una separacion que sea suficiente entre ellos para evitar que los
distintos cuerpos se golpeen al vibrar fuera de fase durante un sismo. El dafio puede ser
particularmente grave cuando los pisos de los cuerpos adyacentes no coinciden en las
mismas alturas de manera que durante la vibracion las losas de piso de un edificio pueden
golpear a media altura las columnas del otro.

Ademaés, es importante resaltar que los codigos sismicos no reflejan la necesidad de
tener en cuenta este efecto de golpeteo, pues solo existen recomendaciones de divisiones de
las estructuras cuando se tratan de estructuras irregulares. Con el fin de evitar fallos
inesperados provocados no solamente por los dafios producidos por un evento sismico, sino
también cuantificar los dafios adicionales que se producen en la edificaciones por efecto del
golpeteo, se propone estudiar este efecto, graficando los desplazamientos en funcion del
tiempo obtenidos en el anélisis dindmico no lineal, donde una de las curva se desplazo a
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una distancia igual a la separacion entre modulos contemplado en el disefio original, para
verificar si existe alguna intercepcion entre ambas curvas y donde se demuestre el efecto
del golpeteo entre modulos.
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Figura 15. Desplazamientos obtenidos entre columnas colindantes entre el Modulo Central y el Mddulo

Lateral

En la Figura 15 se muestran los desplazamientos obtenidos del analisis dinamico no
lineal, entre columnas adyacentes, donde estos fueron graficados conjuntamente con la
separacién horizontal contemplada en el disefio original. En la figura se evidencia que
existe la posibilidad de que ocurra golpeteo entre ambos médulos del edificio, por lo que
los dafios sismicos en la estructura original se incrementarian por el efecto local, no
considerado en el disefio sismo-resistente del edificio.

4 CONCLUSIONES

El andlisis realizado permite estudiar la respuesta general de un tipo de estructura muy
comun en Venezuela. Mediante métodos de analisis avanzados se llevd a cabo el andlisis
estatico no lineal, el analisis dindmico no lineal y el analisis dinamico incremental. Los
resultados demostraron que el comportamiento que se espera de la estructura original
satisface los requisitos sismicos de la version actual de la norma sismo-resistente
venezolana. Sin embargo, se espera que la estructura pueda tener dafios reparables en los
miembros estructurales al ser sometida a la accion de un terremoto con un 10% de
probabilidad de excedencia en 50 afios, que es la ventana de tiempo para la que se
proyectan este tipo de edificaciones.

Se propuso una estructura redisefiada, analizada con el fin de comparar el
comportamiento de la misma con la estructura actual, disefiada de acuerdo con la
normativa vigente. La respuesta de esta estructura satisface los objetivos globales de disefio
con base en prestaciones.

Las curvas de fragilidad se calcularon mediante el uso de un procedimiento innovador
basado en el andlisis dinamico incremental, donde se observa claramente que para una
aceleracion pico efectiva del suelo de 0,25g el edificio original probablemente llegue a
tener estados de dafio reparables, que son mas significativos en comparacion con el edificio
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redisefado.

Por ultimo, los resultados de los desplazamientos indican que la separacion usada entre
los mddulos puede resultar insuficiente para evitar problemas asociados al golpeteo entre
los modulos colindantes.
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1 INTRODUCCION

El proceso de evaluacion de la vulnerabilidad sismica de estructuras debe considerar
aspectos relativos a la amenaza del sitio de emplazamiento de la misma y aspectos propios
de la estructura. En primer término, la respuesta de la estructura depende
fundamentalmente de la ductilidad global, la reserva de resistencia, la regularidad tanto en
planta como en elevacion, entre otros.

Los aspectos relativos a la amenaza presentan una alta variabilidad, razén por la cual es
necesario aplicar enfoques probabilistas en la definicion de la accion sismica. Estos
métodos probabilistas son aplicados de forma combinada con métodos de corte
determinista, que son usualmente aplicados para determinar la respuesta estructural. Uno
de los procedimientos que combinan ambos enfoques es el que permite calcular las curvas
de fragilidad [1, 2].

Las curvas de fragilidad permiten estimar la probabilidad de exceder un determinado
estado limite de dafio cuando se produce una determinada accion sismica, definida
mediante desplazamientos, velocidades o aceleraciones, si bien la definicion en
velocidades es menos frecuente [3]. Este método tiene una amplia aceptacion dentro de la
comunicad de investigadores, ya que permite obtener las probabilidades de dafio en funcion
de los valores medios de los umbrales de dafio [4].

En un caso proximo a la ingenieria sismica, la frecuencia media anual de que la deriva
de entrepiso maxima (6,,,4,) €xceda un cierto valor y, se obtiene como:


mailto:jcvielma@ucla.edu.ve
mailto:jcvielma@espe.edu.ec

Determinacion de curvas de fragilidad mediante analisis incremental dindmico

y 1)
199>y = fp(emax = /M[ = x)ldAMI(x)l

Donde 9y, es la rata de 6,4, que excede el valor y. A,,;(x) es la frecuencia media
anual de la medida de intensidad elegida que excede a x. Por tanto A,,,(x) es la curva de
amenaza y dA,,;(x) es su pendiente (en valor absoluto).

Shinozuka y coautores [5] asumieron que las curvas de fragilidad se podian expresar en
funcion de dos pardmetros: la media (u) y la desviacién estandar (8) aplicando funciones
lognormales de distribucion. De esta forma la fragilidad sismica se expresa como:

] . (2)
In (SA/ Mk)

Fr(S4) =0 B

Donde @ es la funcion normal estandarizada de distribucion u; y S se calculan para
k =1,2,...,n, siendo n el nUmero de estados limite obtenidos o aplicados.

En un reciente trabajo [6] se ha propuesto curvas de fragilidad usando como medida de
intensidad (M) la aceleracion horizontal maxima del terreno (PGA) Esto permite modelar
la accion del suelo conforme se ha considerado en la etapa de disefio. La PGA fue
seleccionada como MI sobre otras alternativas mas eficientes e informativas
(desplazamiento espectral para el periodo fundamental para modos ductiles de falla o la
aceleracion espectral para los casos fréagiles).

Contemplaron dos estados de dafio: uno para el cual se producia la plastificacion y otro
para el estado limite dltimo a flexion. La medida de dafio seleccionada (MD) es la rotacion
de la cuerda en los extremos de los miembros estructurales. De esta manera se obtienen
resultados determinados de las medidas de dafio (MD) para valores especificos de las
medidas de intensidad. Estas relaciones se obtuvieron aplicando analisis estaticos bajo un
conjunto de fuerzas laterales invariantes.

El enfoque utilizado en el analisis de fragilidad que no aplica simulacién de Monte
Carlo es el siguiente:

e Encontrar la medida de intensidad para la cual la media de la medida de la demanda
se iguala con la media de la medida del dafio disponible.

e Establecer con este valor la media de la Distribucion Lognormal de la medida de
intensidad describiendo la curva de fragilidad,

e suplementar de ser necesario con un coeficiente de variacion (f=0,6)

La definicion de los umbrales de dafio suele hacerse sobre la base de resultados
experimentales y/o simulaciones numéricas aplicadas a modelos con comportamiento no
lineal. A través de la respuesta de la estructura se plantean parametros ingenieriles que
permiten establecer estados asociados de dafio.

En otro trabajo [7], se resume el procedimiento para determinar las curvas de fragilidad
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considerando como hipétesis: primero, que en los desplazamientos espectrales de los
umbrales de cada estado de dafio, la probabilidad de que se alcance o que se exceda ese
estado de dafio sea del 50% y segundo que las curvas de fragilidad siguen una funcién de
distribucion de probabilidad lognormal cumulativa.

El analisis incremental dinamico (también conocido como IDA por sus siglas en inglés)
fue propuesto en [8]. Su principal objetivo es definir una curva mediante la relacion del
nivel de intensidad con la respuesta sismica maxima de la estructura. La implementacion se
logra siguiendo los pasos siguientes [9]:

e Simular la estructura con un programa de elementos finitos capaz de predecir la
respuesta no lineal

e Seleccionar un conjunto de acelerogramas.
e Seleccionar una medida de intensidad (MI) y de dafio (MD) apropiados.

e Aplicar un algoritmo que realice el escalado de los registros con la finalidad de
optimizar la cantidad de andlisis a realizar.

e Utilizar una técnica de procesamiento de datos para procesar los mdultiples
resultados que produce el analisis

Actualmente el analisis incremental dindmico es aplicado para evaluar la respuesta
sismorresistente de edificios existentes [10, 11] e incluso con la finalidad de evaluar la
seguridad sismica de edificios proyectados conforme a normas actuales [12,13].

En este Capitulo se propone un nuevo procedimiento para determinar curvas de
fragilidad aplicando umbrales de dafio formulados mediante aceleraciones. En el
procedimiento se aplican derivas de entrepiso como medida de dafio para establecer
relaciones con el dafio.

El procedimiento formulado ha sido probado con dos edificios de concreto armado el
primero disefiado conforme a las normas antiguas de Venezuela y el segundo disefiado
siguiendo las normas actuales. Los resultados muestran que el método se puede adaptar
facilmente a la evaluacién de la vulnerabilidad combinado convenientemente con la
definicion normativa de la accion sismica.

2 PROCEDIMIENTO PARA LA DETERMINACION DE LAS CURVAS DE
FRAGILIDAD

En primer lugar es necesario establecer un modelo que contenga las principales
caracteristicas de la estructura que se pretende estudiar. Estos modelos deben permitir
considerar aspectos de la respuesta no lineal tanto geométrica como constitutiva. Entre los
modelos mas usuales se tienen los modelos de plasticidad y dafio concentrado y los
modelos de plasticidad y dafio distribuido. En este Capitulo se utilizan estos Gltimos.

El modelado puede realizarse tanto en dos dimensiones (analisis de porticos) o en tres
dimensiones (analisis de edificios). Este Gltimo tipo de analisis es el preferido por que
incorpora los efectos de la torsion. Dentro del modelado es importante considerar una
adecuada discretizacion. Usualmente en edificios porticados se asume un elemento por
cada miembro (columna o viga). Sin embargo, en estructuras sometidas a acciones sismicas
las partes de los miembros préximas a las juntas viga-columna suelen presentar la mayor
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concentracion de dafio, por este motivo resulta conveniente definir elementos en las
proximidades de las mismas a fin de capturar las distorsiones angulares y relacionarlas con
estados de dafio.

Una vez que se ha definido el modelo mecanico del edificio o portico, es necesario
definir las cargas. Estas deberan transformarse en masas que se concentraran en los nodos
que corresponden a las juntas viga-columna [14].

Seguidamente se definen las acciones sismicas. En el caso presente se requiere una
accion de historia-tiempo, que permita aplicar el método de analisis incremental dinamico.
En la definicion de historia-tiempo suelen utilizarse acelerogramas obtenidos mediante
registros instrumentales debidamente corregidos. También se utilizan acelerogramas
sintéticos generados siguiendo determinados objetivos en la investigacion. En esta caso se
utilizaran acelerogramas sintéticos compatibles con el espectro elastico de disefio, ya que
uno de los principales objetivos que se persiguen es el de evaluar la vulnerabilidad usando
los datos geotécnicos del emplazamiento de la estructura analizada.

Definicion del modelo L
estructural Definicion de los
umbrales de dafio
L asociados a las derivas

Definicion de la accion
sismica

L

L

Realizar el andlisis

Obtencion de las
aceleraciones para los
umbrales de dafio

L

incremental dinamico Caélculo de los valores

medios y desviacion
L estandar
Célculo de las derivas L

inelasticas de piso
Calculo de las curvas de

L fragilidad

Curvas IDA (aceleracion L
vs. deriva de piso)

Estado de dafio para una
‘ aceleracion especifica

Figural Flujograma para la determinacion de curvas de fragilidad con base en los
resultados del anélisis incremental dindmico

En el andlisis dinamico incremental se aplican al modelo previamente definido, los
acelerogramas sintéticos. Estos se aplican en la base de los edificios (nodos empotrados)
liberando el grado de libertad traslacional correspondiente a la direccion a ser analizada.
Como es bien sabido, los valores de las ordenadas de los acelerogramas son
progresivamente amplificados hasta lograr que se produzca el fallo global de la estructura,
también conocido como colapso. Los valores de la medida de intensidad se obtienen a
partir de los maximos alcanzados en cada amplificacion del acelerograma.
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Tabla 1. Estados Limite y los parametros utilizados en su caracterizacion
Estado Limite Deriva de entrepiso (%0)
Sin dafio 0%<6<0,5%
De servicio 0,5%=<6<1,5%
Dafios irreparables 1,5%=<6<2,5%
Dafios extensos 2,5%<06<3,0%
Prevencion de colapso 3,0%<96; ID<95%

En diversos trabajos se ha propuesto utilizar las derivas de entrepiso para cuantificar el
dafio sismico [15, 16, 17, 18, 19]. En el presente Capitulo se han seleccionado
convenientemente los valores de las derivas de entrepiso como medida de dafio
asociandolas convenientemente con un grupo de estados de dafio especificos. En la Tabla 1
se muestran los valores de las derivas de entrepiso y su correspondiente estado de dafo
[20]. Puede apreciarse que el umbral del estado limite de Prevencién de colapso viene dado
por una deriva de entrepiso de 3% o cuando se alcanza un 95% del indice de dafio objetivo
formulado en [21].

Una vez que se han graficado las curvas IDA con las aceleraciones en el eje de las
abcisas y las derivas en el eje de las ordenadas, se procede a intersectar los valores de los
estados de dafio contra cada una de las curvas. Como es de esperar, existiran tantas curvas
como numero de niveles tenga la estructura.

6 T T T T T

Deriva de entrepiso
Niveles 0-1

i — — Niveles 1-2 T

''''' Niveles 2-3 PN

Niveles 3-4 /

4 Niveles 4-5 / L e T

Derivas de entrepiso (en %)

0.75 1 1.25 1.5
PGA (g)

Figura 2 Determinacion de los umbrales de dafio a partir de las curvas IDA

La aceleracion para la cual se alcanza un determinado estado de dafio correspondera a la
interseccion del valor de la deriva de entrepiso que define ese valor de estado de dafio con
la primera curva IDA. Es de hacer notar que la interseccion no necesariamente ha de
producirse siempre con la misma curva IDA, ya estas no siempre tienen patrones uniformes
[8]. De esta manera se obtiene un conjunto de valores de aceleraciones para el conjunto de
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acelerogramas sintéticos aplicados. Sobre este conjunto de valores se calcula el valor
medio y la desviacion estandar.

Para la determinacion de las curvas de fragilidad se utilizan las aceleraciones
determinadas para los estados de dafio, los resultados obtenidos se procesan calculando los
valores medios de las aceleraciones para cada estado de dafio y las correspondientes
desviaciones estandar. Se aplica una funcién de densidad de probabilidad de los parametros
de demanda que definen los estados de dafio corresponde a la distribucion lognormal, Pinto
et al. 2006 [22]:

3)

S 1 1 ( L, Sa )2
= X —= | —n—=
d BasSaV2m P172 Bas  Saas

Donde S, 45 es el valor medio del desplazamiento espectral en el cual el edificio
alcanza el umbral del estado de dafio ds, B4 es la desviacion estandar del logaritmo natural
del desplazamiento espectral para el estado de dafio ds.

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

; 4)
P(Sq) = f F(S2)d(Sa)

0

Una vez graficadas las curvas de fragilidad, se determina a partir del valor de la
aceleracién correspondiente al emplazamiento de la estructura la probabilidad de
excedencia de un estado limite de dafio especifico. Estos valores permitiran la toma de
decisiones en cuanto a la necesidad de reforzar la estructura para reducir la probabilidad de
que esta alcance estados avanzados de dafio.

3 CASOS DE ESTUDIO

El método de determinacion de curvas de fragilidad a partir del analisis incremental
dinamico se ha aplicado a dos casos de estudio correspondientes a dos edificios de concreto
armado existentes en Venezuela.
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Figura 3 Vista isométrica de edificio de 5 niveles con maltiples entrantes
3.1 Primer caso de estudio

El primer caso estudiado consiste en un edificio residencial multifamiliar de cinco
niveles, construido conforme a las normas antiguas de Venezuela. El uso del edificio es
residencial, tiene una estructura porticada de concreto armado con losas nervadas
unidireccionales, presentando ademas la particularidad de que las vigas de arriostramiento
son planas (se encuentran embebidas dentro de la losa nervada). La forma general en planta
es de H, teniendo importantes entrantes que dan cabida a pasillos de circulacion.

Este caso representa una construccion tipica destinada a viviendas multifamiliares en
Venezuela. Este tipo de estructuras se encuentran diseminadas en las principales ciudades
del pais, de alli el especial interés por evaluar su vulnerabilidad. Segundo caso de estudio

El segundo caso de estudio consiste en una edificacion hotelera. La estructura es
porticada de concreto armado, alcanzando nueve niveles. La planta es de forma asimilable
a un rectangulo, pero se ha dividido en tres cuerpos independientes con juntas sismicas con
la finalidad de evitar problemas asociados con la relacion ancho/largo de la planta, que
pudiese haber producido problemas torsionales en las columnas del perimetro. De esta
forma se originan tres cuerpos, dos laterales y uno central, siendo los dos laterales
perfectamente simétricos respecto de este Gltimo. En la Figura 4 se aprecia una isometria
parcial del edificio (s6lo se muestran el modulo central y el lateral izquierdo).
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Figura 4 Vista isométrica de edificio de nueve niveles en la que se aprecian el
modulo central y el modulo lateral izquierdo

3.2 Accidn de historia-tiempo

Las acciones dinamicas aplicadas han sido tres acelerogramas sintéticos compatibles
con el espectro elastico de disefio para las caracteristicas geotécnicas propias del
emplazamiento de la edificacion. En la Figura 5 se muestran el espectro elastico de disefio
del caso 1 conjuntamente con los espectros de respuesta obtenidos de los tres
acelerogramas sintéticos obtenidos mediante el programa PACED [23].
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Figura s Espectro de disefio correspondiente a un suelo S2 (duro) con una
aceleracion de 0,3g con los espectros de respuesta obtenidos con los acelerogramas
sintéticos

Adicionalmente para el caso del edificio de nueve plantas se aplico el acelerograma
correspondiente al terremoto de Tucacas ocurrido en septiembre de 2009 con una Mw de
6,4 a 15 km de la costa de los Estados Carabobo y Falcén. A pesar de la magnitud del
terremoto y de la proximidad con centros poblados en la costa del mar Caribe, origind
dafos estructurales y no estructurales en edificios de siete a diez niveles, sin llegar a afectar
edificios de menor altura. Esta caracteristica se puede explicar al analizar el espectro de
respuesta en velocidades generado con el registro del terremoto. En la Figura 6 puede
apreciarse que los picos del espectro se ubican entre 0,8 y 1,1 s, que es precisamente el
rango de los periodos correspondiente a los edificios méas afectados.
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Figura 6 Espectro de respuesta en velocidades obtenido del registro del terremoto de
Tucacas

Ademas se ha modificado el registro original con la finalidad de hacerlo compatible con
el espectro elastico de disefio correspondiente al emplazamiento del edificio del caso 2. En
la Figura 7 se puede apreciar el acelerograma resultante del proceso de compatibilizacién
con el espectro elastico de disefio.
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Figura 7 Acelerograma modificado del registro del terremoto de Tucacas (2009)

4 RESULTADOS

Seguidamente se muestran los resultados de las curvas de fragilidad calculadas
aplicando el procedimiento propuesto.

En primer lugar se muestran los resultados del primer caso de estudio. Las curvas de
fragilidad reflejan el comportamiento notablemente diferente de los pdrticos en direccion X
(direccidn de arriostarmiento) que contienen vigas planas, con respecto de los porticos en
direccion Y, que al tener que soportar cargas de gravedad se disefian con vigas profundas.
De esta manera, el edificio presenta una probabilidad total de alcanzar un estado de dafos
irreparables si fuese sometido a la accidn de un terremoto en la direccion X, mientras que si
el terremoto actuase en direccidon de los porticos de carga la probabilidad de alcanzar un
estado de dafios irreparables disminuye notablemente, teniéndose una mayor probabilidad
de que este alcance estados de dafio reparables desde un punto de vista econémico y
tecnoldgico.
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Figura 2 Curvas de fragilidad del edificio en direccion Y

En las Figuras 8 y 9 se observan las curvas de fragilidad del edificio en direcciones X e
Y respectivamente. Las curvas de fragilidad resultantes son consistentes con las curvas
obtenidas en trabajos recientes [24, 25, 26] aplicando procedimientos convencionales con
la deriva global como medida de intensidad.

En las Figuras 10 y 11 se puede observar las curvas de fragilidad calculadas para el
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maodulo central en direccion X e Y, respectivamente. NOtese que en la direccidn de carga
existe mayor probabilidad de alcanzar mayores dafios en comparacion con la direccion de
los porticos de arriostramiento, sin embargo los dafios alcanzados para la aceleracién
espectral de disefio correspondiente al lugar de emplazamiento del edificio, se alcanzarian
solo dafos ligeros.
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En las Figuras 12 y 13 se pueden apreciar las curvas de fragilidad del modulo lateral
calculadas tanto para la direccion X como la Y, respectivamente. Aqui puede notarse que el
modulo lateral tiene una alta probabilidad de alcanzar un estado de dafios reparables si el
sismo actla en direccion de los porticos de carga, mientras que si lo hace en direccion de
los porticos de arriostramiento los dafios que se presentan son ligeros.
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Es de hacer notar que la mayoria de los dafios observados en el edificio luego de que

183



Determinacion de curvas de fragilidad mediante analisis incremental dindmico

ocurriera el terremoto de 2009 fueron de tipo no estructural, apreciandose dafio
principalmente en la mamposteria y los cristales, pero sin apreciarse dafios evidentes en la
estructura de concreto armado de losas y porticos. Justamente el tipo de dafios que es
recogido dentro de las probabilidades que se extraen de las curvas de fragilidad.

5 CONCLUSIONES

En este Capitulo se presenta un procedimiento innovador para obtener curvas de
fragilidad a partir de los resultados del andlisis incremental dinamico.

Se han aplicado una serie de umbrales de dafio correlacionandolos con la aceleracion
maxima del terreno, obtenida del proceso de escalado de los acelerogramas sintéticos
utilizados en la investigacion.

También se ha utilizado un registro instrumental de un sismo fuerte (Tucacas, 2009) que
ha sido modificado para hacerlo compatible con el espectro de disefio elastico del sitio
afectado.

Se aplico el procedimiento a la obtencion de curvas de fragilidad de dos edificios de
concreto armado de diferentes alturas y diferentes irregularidades. Los resultados muestran
que el método propuesto permite obtener curvas de fragilidad que reflejan adecuadamente
la vulnerabilidad de los casos estudiados. Esto se ha podido verificar especialmente por el
edificio que sufrio dafos durante el terremoto de Tucacas (2009), los resultados muestran
que el edificio alcanzaria estados de dafios entre ligeros y reparables al contemplar una
accion sismica similar a la ocurrida durante el terremoto, comparables a los dafios no
estructurales registrados luego del evento.
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