2 ESTADO DEL ARTE

En esta parte se presentan conceptos basicos, teoria fundamental y metodologia
actual de disefio sismico. Las referencias claras mas empleadas son (Barbat, 1994) en
la parte de sismologia, y en la parte de métodos de analisis y evaluacion (Moreno,

2007)

2.1 Terremotos y zonas sismicas

Los terremotos pueden definirse como movimientos cadticos en la corteza terrestre,
caracterizados por una variacion en el tiempo de sus amplitudes y frecuencias. Un
terremoto se produce debido a un choque ocurrido a una cierta profundidad bajo la
superficie terrestre, en un punto denominado foco o hipocentro (figura 2.1).

La proyeccion del foco en la superficie se llama epicentro. En la figura 1.1 se muestran
algunas distancias relacionadas con el fendbmeno sismico, tales como la distancia

epicentral D, o D,, la distancia focal R y la profundidad focal # .

_— Sismografo

Figura 2.1
Las principales zonas sismicas en el mundo coinciden con los contornos de las placas
tectdnicas y con la posicion de los volcanes activos de la Tierra, tal como se muestran
en la figura 2.2. Esto se debe al hecho de que las causas de los terremotos y de las

erupciones volcanicas estan fuertemente relacionadas con el proceso tecténico del



planeta. Los tres principales cinturones sismicos del mundo son: el cinturdn
Circumpacifico, el cinturén Transasiatico (Himalaya-lIran-Turquia-Mar Mediterraneo-

Sur de Espafia) y el cinturdn situado en el centro de Océano Atlantico.
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Figura 2.2

La intensidad sismica es la medida de los efectos de los terremotos en el medio y
principalmente en las estructuras. La sismicidad es la frecuencia de ocurrencia del

fendmeno sismico.

2.2 Dindmica estructural

Se dice que una accién tiene caracter dinamico si su variacion con el tiempo es rapida
y da origen a fuerzas de inercia en las estructuras, de magnitud comparable a la de las
fuerzas estaticas.

Entre las cargas pueden distinguirse entre las deterministas y las no deterministas.
Una carga dindmica tiene caracteristicas deterministas cuando su variacion temporal
es completamente conocida en cada instante de tiempo. Por el contrario, una carga
dindmica es no determinista si algunos de sus parametros o su variacion con el tiempo
han sido definidos estadisticamente.

Se define como respuesta dindmica cualquier cantidad que pueda caracterizar el

efecto de las cargas dindmicas en una estructura. En la figura 2.3 se ilustra que la
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respuesta sismica de una estructura es la respuesta dindmica producida por un
movimiento del terreno en su base y puede consistir en desplazamientos,

aceleraciones, tensiones, deformaciones, etc.

BRESPULSTA
SISMICA:

Aceleracionss
Velocidades
Desplazamisntos
[ Ensiimes
Dformaciones

(L)
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Figura 2.3

La evaluacion del comportamiento requiere solucionar numéricamente las ecuaciones
diferenciales que describen dichas vibraciones, una vez definidas las acciones
dinamicas de una manera adecuada al calculo numérico.

La definicion de un modelo dinAmico depende del tipo de estructura analizado y
pretende no sélo proporcionar una descripcion realista del comportamiento estructural,
sino también el permitir desarrollar una serie de relaciones simples entre las acciones

y las respuestas.

2.3 Estructuras y modelos Estructurales

Cuando una estructura estd sometida a la accién sismica, su respuesta es el resultado
de “filtrar” el movimiento sismico del terreno a través de la estructura. En
consecuencia, el analisis sismico implica la definicién previa tanto del movimiento del
terreno como de las caracteristicas estructurales. Como en otras ramas de la
mecanica aplicada, el sujeto de andlisis no es la propia estructura, sino un modelo
mecanico de la misma que, en este caso, es un modelo dinamico, tal como puede

verse esquematizado en el diagrama de la figura 2.4

Arccidon Caracteristicas Respuesta
sismica del modelo dindmico sismica

Figura 2.4
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La relacion entre acciones y respuestas se expresa cuantitativamente por medio de un
modelo matematico. Las caracteristicas fisicas a tener en cuenta en la definicion del

modelo matematico son la masa, el amortiguamiento y la rigidez de una estructura.

2.4 Métodos de andlisis sismico

La mayoria de los actuales codigos sismicos y disefios sismicos estdn basados en el
analisis elastico de estructuras. Estos que incluyen el andlisis estatico y dinamico
emplean la fuerza lateral equivalente de alli que a estos se les denomina como método
basados en fuerzas. Para tener en cuenta la inclusion de la estructura en el rango no
lineal, los codigos sismicos incluyen un factor de reduccion o de comportamiento para
reducir el espectro elastico equivalente, el cual depende del tipo de estructura. Estos
métodos estan bien documentados en la literatura de la ingenieria sismica y son
extensamente usados. Cuando la respuesta ineldstica o no lineal es importante, el
andlisis elastico debe usarse con precaucion. (SEAOC, 1995).

En el analisis lineal, las propiedades estructurales, tales como la rigidez y el
amortiguamiento, son constantes, no varian con el tiempo. Todos los desplazamientos,
esfuerzos, reacciones, son directamente proporcionales a la magnitud de las cargas
aplicadas. En el analisis no lineal, las propiedades estructurales pueden variar con el
tiempo, la deformacion y la carga. La respuesta suele no ser proporcional a las cargas,
ya que las propiedades estructurales suelen variar.

La metodologia de disefio basada en desplazamiento, utiliza como punto de partida
del disefio sismico, el desplazamiento en vez de la fuerza, suponiendo que el control
de desplazamientos o deriva, es la clave para controlar la capacidad por demanda y el
dafo de la estructura. En el disefio sismico tradicional basado en fuerzas, la estructura
es disefiada elasticamente para una respuesta de aceleracion reducida y entonces, el
desplazamiento es revisado como parte del criterio de aceptabilidad. En la
metodologia basada den desplazamiento, el proceso de disefio es inverso, se disefia

el edificio con control de desplazamientos y entonces se revisa para las fuerzas.
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2.4.1 Analisis lineal estatico

La estructura es modelada como un sistema equivalente de uno o varios grados de
libertad (gdl) con una rigidez elastica lineal y un amortiguamiento viscoso equivalente.
La accion sismica de entrada es modelada por una fuerza lateral equivalente, con el
objetivo de producir los mismos esfuerzos y deformaciones que el terremoto que ésta
representa. Basados en el primer modo de vibracion del edificio (modo predominante),
la fuerza lateral es distribuida en la altura del edificio y las correspondientes fuerzas y

desplazamientos internos son calculados usando el andlisis elastico lineal.

2.4.2 Analisis lineal dinamico

La estructura es modelada como un sistema de uno o varios grados de libertad, con
una matriz de rigidez elastica lineal y una matriz de amortiguamiento viscoso
equivalente. La accién sismica de entrada es modelada usando un analisis modal o
bien un analisis historico-temporal (time-history). El analisis modal supone que la
respuesta dinamica de un edificio puede ser estimada a partir de la respuesta
independiente de cada modo natural de vibracion usando el espectro de respuesta
elastico lineal. Solamente se consideran los modos que contribuyen de forma
significativa a la respuesta de la estructura. La mayoria de los cdédigos sismicos
requieren que se incluyan suficientes modos de vibracion como para movilizar un 90%
de la masa efectiva. El andlisis histdrico-temporal implica una evaluacién paso a paso
en el tiempo de la respuesta del edificio, usando registros reales o acelerogramas
artificiales como movimientos de entrada. En ambos casos, tanto las correspondientes
fuerzas como los desplazamientos internos se calculan usando un analisis lineal

elastico.

2.4.3 Analisis estatico no lineal
Se basa en el andlisis estatico considerando la respuesta no lineal de los materiales.

Existen muchos métodos para efectuar este tipo de andlisis (ver por ejemplo ATC-40,



13

FEMA-273) pero todos ellos tienen en comln que las caracteristicas no lineales
(fuerza deformacion) de la estructura, son representadas por una curva de capacidad
(pushover).

El maximo desplazamiento que probablemente, puede ser experimentado durante el
sismo dado, es determinado usando espectros de respuesta inelasticos. La gran
ventaja de este método con respecto al andlisis lineal es que directamente tiene en
cuenta los efectos de la respuesta no lineal del material (mientas que en el analisis
lineal esto se debe tener en cuenta de forma aproximada, mediante el factor de
comportamiento o de reduccion del espectro) y, por lo tanto, el célculo de las fuerzas
internas y desplazamientos seran mas representativos de los esperados durante un

sismo.

2.4.4 Analisis dindmico no lineal

Con este método la estructura es modelada de manera similar al analisis dindmico
lineal, pero incorporando directamente la respuesta inelastica del material. La principal
diferencia es que el sismo de entrada so6lo puede ser modelado usando una funcién
histérica-temporal, en cual implica una evaluacidon paso a paso en el tiempo de la
respuesta del edificio. Es la técnica de andlisis mas sofisticada disponible. Es posible
incluir la participacion de los componentes no estructurales y, ademas, se puede incluir
la interaccion suelo-estructura.

Esta técnica requiere el uso de programas computacionales sofisticados 2D o 3D y los
resultados deben ser utilizados cuidadosamente, debido a las posibles incertidumbres
existentes en el modelo, asi como también, en la representacion de la accion sismica.
La respuesta puede ser muy sensible a las caracteristicas del sismo de entrada, por lo
tanto, se requieren varios analisis historico temporal usando diferentes registros de
acelerogramas. Este tipo de andlisis para predecir las fuerzas y desplazamientos bajo
un movimiento sismico es muy costoso. El principal valor de un andlisis dinamico no

lineal es que constituye una potente herramienta de investigacion, que permite simular
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el comportamiento de una estructura en detalle, es decir, para describir los
desplazamientos esperados asi como la distribucion y propagacion del dafio, la

distribucion de esfuerzos verticales y de cortante y la forma de la curva histerética.

2.4.5 Ingenieria sismica basada en prestaciones
El disefio sismorresistente tiene como objetivo garantizar unas prestaciones o
funciones del edificio en caso de un sismo. Los primeros procedimientos de disefio
consideraban un Unico objetivo: evitar el colapso estructural. Hasta hace poco los
codigos de disefio no consideraban necesario disefiar para niveles de servicio bajo
cargas sismicas. El uso explicito de multiples objetivos de prestaciones se introdujo
en los afios 90.
La ingenieria basada en prestaciones (PEB) fue creada por el comité Vision 2000
(SEAOC, 1995) comienza con la concepcion de un proyecto y dura toda la vida del
edificio, es decir, comienza con la seleccion de los objetivos de prestaciones y con la
identificacion del peligro simico.
Los objetivos de las prestaciones se seleccionan y expresan en términos de los niveles
esperados de dafio.
La ingenieria sismica basada en prestaciones, involucra el disefio completo y permite
que el edificio sea construido para resistir sismos de diferentes magnitudes,
permitiendo ciertos limites de dafo. La limitacion de los estados de dafio se refiere al
término de niveles de prestaciones. El comité Vision 2000, define cuatro niveles de
prestaciones:

* Nivel completamente operacional: Las instalaciones continlan en operacion

con dafios despreciables
* Nivel operacional: Las instalaciones continlan en operacion con dafios
menores
« Nivel de seguridad para la vida: La seguridad es protegida, el dafio es de

moderado a severo.
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* Nivel cerca al colapso: La seguridad esta en riesgo, el dafio es severo, pero el
colapso estructural esta prevenido.

Dentro de la ingenieria basada en prestaciones existen varias metodologias
disponibles para el disefio (basado en prestaciones) entre estas: La del disefio global,
la del disefio basado en desplazamientos, la basada en energia y la metodologia
general fuerza — resistencia.
En la ingenieria basada en prestaciones, la clave para la verificar el disefio sismico
adecuado es el analisis de aceptabilidad. Los valores limite de los diferentes
parametros de respuesta estructural completan los criterios de aceptabilidad del
disefio. Los parametros de respuesta son medidas de la respuesta estructural que
pueden estar correlacionados con los niveles de dafio y con los objetivos de las
prestaciones. Los pardmetros mas criticos son la deriva, el desplazamiento, la

ductilidad de demanda, la energia de demanda y la aceleracion.

2.5 Respuesta Dindmica de estructuras

La respuesta dindmica se suele caracterizar principalmente por medio de la
aceleracion y del desplazamiento de respuesta de un sistema estructural sujeto a
movimientos sismicos. Las propiedades de una estructura, tales como la rigidez, la
masa, la resistencia y el amortiguamiento, influyen en la respuesta dinamica y en el

desemperfio esperado.

251 Sistema de un grado de libertad
El sistema més sencillo y fundamental es el de un oscilador simple, el cual esti

representado por una masa soportada por un elemento estructural vertical (columna).
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Figura 2.5
Este sistema se utiliza para estudiar la respuesta de un sistema de un grado de
libertada (SDOF: single degree of fredom). En el sistema idealizado, la masa (m)
representa el peso del sistema dividido por la aceleracion de la gravedad, y el pilar
representa la rigidez (k).
La segunda ley de Newton establece que la fuerza de inercia desarrollada en la masa
durante un instante de tiempo, es proporcional al producto de la masa (m) por su
aceleracién (x).
La amplitud de vibracién libre, en ausencia de fuerzas externas, decae con el tiempo,
indicando que existe un mecanismo que disipa la energia. La disipacion de energia
puede ser explicada por la fricciobn de los miembros en movimiento, la viscosidad de
los materiales, la disipacion de la energia histerética durante la respuesta ineléstica,
pero realmente, aun hoy en dia, la fuente real no esta claramente identificada. En
cualquier caso, la disipacion de la energia dentro de una estructura causa una
vibracién libre amortiguada y una cantidad de amortiguamiento viscoso equivalente (c)
que englobe los anteriores efectos.
La ecuacion dinamica de equilibrio se escribe como:
m(u)+ () + ku = -m(x,) 2.1
Donde (x) es la aceleracion del terreno correspondiente al registro obtenido por un
acelerometro durante un terremoto (i), (u), (u), son los vectores de aceleracion,

velocidad y desplazamiento relativos al movimiento del terreno. La ecuacién 2.1 indica
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gue el sistema que es excitado en su base por un movimiento sismico, es equivalente
a un sistema fijado en la base que tiene unas cargas dindmicas aplicadas en su masa.

La frecuencia angular propia (« ) de este sistema viene dada como:
w=|— 2.2

Suponiendo una respuesta elastica lineal, la aceleracion pico absoluta y el
desplazamiento de respuesta relativo para un movimiento sismico, puede ser

calculado en funcién del periodo de vibracion (7 =2n/w) y del amortiguamiento

VISCO0SO0.

25.2 Sistema de varios grados de libertad

La formulacion de equilibrio dinamico para un sistema SDOF (ecuacion 2.1) puede ser
extendida a un sistema con mdltiples grados de libertad (MDOF). Las estructuras
tipicas en la ingenieria civil no son siempre esquematizadas como SDOF, sino que se
necesitan modelar como MDOF. Por ejemplo, los edificios de varios pisos son

analizados como sistemas MDOF.

Posicidn inicial
g

=
[

Figura 2.6

La ecuacion dindmica de equilibrio del sistema MDOF se escribe como:

)+ [clw)+ [K]e) = -[m]ie,) 23
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Donde [M], [c] y [K] son, respectivamente, las matrices de masa, amortiguamiento y

rigidez del sistema.

x, es el vector que contiene la aceleracion sismica en la base de la estructura y [y] es

una matriz auxiliar usada para distribuir la aceleracion basal en los grados de libertad
correspondientes.

En el caso de edificios de varios pisos, con forjados rigidos, es posible esquematizar la
estructura considerando una sola masa concentrada en cada piso, obteniendo asi el
mismo numero de grados de libertad. En este caso hipotético, un edificio de n plantas,
con diafragma horizontal, infinitamente rigido en su plano, y columnas infinitamente
rigidas axilmente, pueden ser descritas con solo tres grados de libertad por piso (2

traslaciones y 1 rotacional).

2.6 Comportamiento no lineal de estructuras

Clough (1995) Para desarrollar una vision de la conducta sismica de sistemas de
cedencia no lineales, considere un sistema SDOF, como se muestran en la figura 2.7
sujeto a una base rigida y a un movimiento sismico; sin embargo, en este caso,
asumimos que los pilares responden de manera elasto-plastica tal que la combinacién
de la fuerza de cortante basal permita mostrar la relacion fuerza desplazamiento

mostrada en la figura 2.8

3|
-~
“

Figura 2.7
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La ecuacion que describe el movimiento no lineal del sistema es:

U+2&7+M=—0g (1) 2.4

m

Ly

Figura 2.8

Donde w=./k/m y é&=c¢/2mw son la frecuencia natural y el amortiguamiento,

respectivamente, en el rango lineal. Esta ecuacion puede ser resuelta para algin
conocido conjunto de pardmetros y movimiento sismico usando procedimientos de
integracion paso a paso. En el grafico fuerza desplazamiento veamos el valor maximo
de desplazamiento relativo

El valor mé&ximo del desplazamiento asi obtenido es expresado en términos de un

factor de ductilidad de desplazamiento u definido por:

o)., .

Donde v, es el desplazamiento en el cual la cedencia inicia. Claramente por definicion
la respuesta tiempo-historia entera es elastica si u<1; sin embargo, si u>1, el
sistema tendra respuestas en el rango inelastico dentro de cierto intervalo durante la

respuesta tiempo-historia. En el Ultimo caso la méaxima fuerza desarrollada en el

sistema sera igual a la fuerza de cedencia f, , consistente con la relacion que muestra

sy

la figura 2.7.
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Idealizacion bi-lineal de la curva Momento Curvatura del hormigén armado:

Para propésitos de disefio, generalmente es de suficiente precisibn usar una
aproximacion bi-lineal de la respuesta momento curvatura, esto consiste en un tramo
elastico y un tramo post-cedencia plastico. Para hormigén reforzado y secciones de
masoneria, es importante que el tramo elastico no esté basado en rigideces de
secciones iniciales o no fisuradas, pues este valor es solamente apropiado para
niveles muy bajos de respuesta sismica. El procedimiento normal es usar la rigidez
secante que parte del origen hacia la primera cedencia y es entonces la rigidez
elastica efectiva. La primera cedencia es definida como el punto sobre la curva de
respuesta momento curvatura donde la tension extrema del refuerzo (barras de
refuerzo mas alejadas del eje neutro) logren primero la deformacién de cedencia, o
cuando las fibras extremas de hormigdn a compresion (a la distancia mas alejada del
eje neutro) logren la deformacion de 0.002, cualquiera de ellos que ocurra primero. El

momento y curvatura de primera cedencia seran denotados M y ¢ respectivamente.

Esta linea definida como la rigidez elastica es extrapolada sobre el momento de
capacidad nominal, la cual es definida por una deformacion de 0.0035 en la fibra
extrema a compresion o una deformacion de 0.01 en una barra de refuerzo extrema, la
que ocurra primero. La correspondiente curvatura es denominada curvatura de

cedencia ¢, .
El rango plastico es definido por la union entre el punto de cedencia nominal (M ,¢,)
hasta el punto de resistencia ultima o rotura: M, @ .

Este procedimiento es ilustrado para una seccion rectangular de un pilar en la figura
2.8, y la porcion inicial es mostrada en la figura 2.8.b para ampliar el rango elastico. En

la figura 2.8.b se observa la curvatura de cedencia nominar y define como:

g 2.6

"

=



La rigidez eldstica es la pendiente del tramo inicial. Que es:

_M}’ _MN

El,
4 o,

2.7

Y la rigidez del tamo plastico esta dado por:

—_ Mu _MN
b -9

El

pl

2.8
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El pilar representado en la figura 2.8 tenia una seccién cuadrada de 800 x 800 mm con

porcentaje de refuerzo longitudinal de 1.88 %, y un porcentaje en &rea de refuerzo

transversal de 0.436% (equivalente a 0.872%). Las propiedades de los materiales son

f!=30MPa, f =f, =425 MPa,y una carga axial de 2 MN.

En la figura 2.8.b el momento de fisuracion M, y la curvatura @, también se han

identificado. Notese que la rigidez elastica definida por la ecuacién 2.7 es solamente el

40% de la rigidez inicial de la seccion no fisurada.
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b.- Respuesta momento curvatura seccion inicial
Figura 2.9 Ejemplo de curva momento curvatura de un pilar de seccion 800x800mm

Respuesta Fuerza Desplazamiento del Momento Curvatura
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Figura 2.10 Obtencién de desplazamientos de la distribucion de curvatura

El desplazamiento en lo alto de un simple pilar de puente sujeto a una fuerza lateral
especifica F se ilustra en la figura 2.10 y hace posible perecer obvio el método para
obtenerlo desde de la relacion momento curvatura, y de la construccién de la
respuesta fuerza-desplazamiento

El procedimiento, aunque relaciona el pilar del puente para simplicidad, es general
para pilares y muros, y puede ser facilmente adaptado a la respuesta fuerza rotacion,
el cual puede ser mas general para vigas. Usando la nomenclatura de la figura 2.10 y
midiendo la distancia h bajando hasta la linea de aplicaciéon de la fuerza de inercia, el

momento en h, y en la base (h=H) estara dado por:
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M., =F; 'y M,=FH 29
La curvatura sobre toda la altura h podria entonces ser leida desde la relacién
momento curvatura para producir la distribucion de curvatura ¢,y mostrado en la figura
2.10.c, la cual puede ser integrada para dar el desplazamiento en lo alto, A, como:

8= [ ghian 2.10

0

Repitiendo el proceso para valores de 0<F<M,/H sera supuesto para dar toda la

respuesta fuerza desplazamiento.

Desafortunadamente este proceso no produce predicciones fuerza-desplazamiento
gue concuerden bien con los resultados experimentales. Hay una cantidad de razones
para esto:

La solucion a este problema es usar una simple aproximacion basada en el concepto

de “Rotula plastica”, de longitud L,, sobre la cual la deformacion y curvatura se

consideraron para ser igual al valor maximo en la base del pilar. La longitud de rétula

platica incorpora la longitud de penetracion de deformacion L,, que se muestra en la

figura 2.10. Adicionalmente, la distribucién de curvatura sobre lo alto de la columna se
asumioé lineal, en acuerdo con la aproximacion bi-lineal de la respuesta momento
curvatura. Esto tiende a compensar el incremento en desplazamiento resultante de la

tensién cambiante, y, por lo menos parcialmente, la deformacién cortante.

Lineal para
cedencia

Lsp

actual

Lp — - L === 1 1

Figura 2.11
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La longitud de penetracion de deformacion L, , puede tomarse como:

Ly, =0.022f d, (f. en MPa) 2.11

Donde f, y d, son el esfuerzo de cedencia y el diametro del refuerzo longitudinal y la
longitud de la rotula plastica, L, , para vigas y columnas, esta dada por:

L,=kL.+Ly, 22L,, 2.12

sp =

Donde: & =0.2(f“—1}50.08 2.13

y

Y donde L, es la longitud desde la seccion critica hasta el punto de contraflexion en el

miembro. La ecuacién 2.13 enfatiza la importancia del indice de ultima tension de
resistencia en relacién a la resistencia de cedencia del refuerzo a flexion. Si este valor
es alto, la deformacion plastica se extiende fuera de la seccidn critica como el refuerzo
sobre la deformacion de endurecimiento en la seccion critica, incrementado la longitud
de la rétula plastica. Si el acero de refuerzo tiene un indice bajo de resistencia ultima a
resistencia de cedencia, la plasticidad se concentra dentro de la seccién critica,
resultando una longitud de rotula plastica corta.

En las figuras 2.9y 2.10, L. =H . El limite bajo de L, =2L,, implica deformaciones de

penetracién bajo ambas direcciones en la base, y ademéas sobre la columna, y se

amplia cuando L. es corta. La respuesta fuerza desplazamiento, para un pilar

cantilever de la figura 2.9 puede entonces ser ensamblada desde la respuesta
momento curvatura usando las siguientes ecuaciones:

F=M/H 2.14
A =@(H+L,) /3 2.15

A, =0, +0, =0, +@ L H=A, +(p -@ )L H 2.16
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La ecuacion 2.16 implica que el centro de rotacion plastica ocurra al final del miembro.

Esto puede ser exacto cuando L, =2L_, y e€s una aproximacion aceptable en todos los

sp
casos. Sin embargo, cuando 0.08L.=L,, se obtiene una mejor estimacion del

desplazamiento plastico por reemplazo de H en la ecuacion 2.16 por la distancia
desde el centro de la rétula plastica hasta el punto de contraflexion para miembros en
flexiobn simple, y por el centro a la distancia central de la rétula plastica sobre el final
del miembro para miembros en doble flexion.
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Figura 2.12
La respuesta resultante fuerza desplazamiento bi-lineal se muestra como la linea de
punto y raya en la figura 2.12. Normalmente esta es adecuada para propésitos de
disefio. Sin embargo, una mayor precision en la representacion es posible, como
mostramos por la linea soélida en la figura 2.12. En esta “redefinida” aproximacion,
apropiada para la predicion de la respuesta experimental, la porcién elastica es
representada por una caracteristica bi-lineal, con la fuerza de fisuracién y el
desplazamiento sobre la esquina, unida a la fuerza y desplazamiento de primera

cedencia. Antes de la primera cedencia, el desplazamiento es basado en la curvatura
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plastica efectiva relacionada con la curvatura de primera cedencia, y tomando en

cuenta el incremento de fuerza, asi:

Fisuracion A, =¢ H/3, F =M_/H 217

Primera cedencia N =g (H+L,) /3 F,=M,/H 218
: . M M

Pasada la cedencia A=A v {qo—qoj, M}LPH F=M/H 2.19

Otra vez la precision puede ser mejorada por el reemplazo de H en la ecuacion 2.19
por la distancia desde el centro de la distancia de rotula plastica hasta el punto de
contraflexion.

En ambos casos, bi-lineal y la representacion fina, la capacidad de ductilidad de

desplazamiento es relacionada al desplazamiento de cedencia nominal (ecuacién

2.15)
U, =0, /4, 2.20
2.7 Rigidez elastica de secciones fisuradas de hormigén

Contrariamente a la comun asuncion hecha en el disefio sismico basado en fuerzas, la
rigidez elastica de una seccién fisurada de hormigén es esencialmente proporcional al
esfuerzo, y el concepto de una constante curvatura de cedencia independiente del
esfuerzo son ambos validos, y de importancia en términos del Método de disefio

directo basado en desplazamientos.

2.7.1 Pilares circulares de hormigon armado

Los pilares de hormigén armado son los elementos mas comunes que resisten fuerzas
laterales para puentes en zonas sismicas. Para investigar la rigidez efectiva de un pilar
circular, se lleva a cabo un pardmetro de andlisis variando el indice de carga axial y el

indice de refuerzo a flexidn para un pilar tipico de puentes.
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Se muestra en la figura 2.13 una seleccion de curvas momento curvatura resultantes
del analisis mediante programas para dos niveles de indice de refuerzo a flexion, y un
nivel de indice de carga axial. Solamente la parte inicial de la curva momento
curvatura ha sido incluida, para permitir que la regién elevada e inmediatamente
después de la cedencia también sea claramente diferente. Ademas en la figura 2.13 se
muestran las aproximaciones bi-lineales calculadas para cada curva. Note que la
aparente sobre estimacion por la representacion bi-lineal de la curva actual es
producto del restringido rango de curvaturas graficadas, y es resuelto cuando se
grafica toda la curva. Seré visto que el momento resistente es fuertemente influyente
por el indice de carga axial, y ademas por la cantidad refuerzo. Sin embargo, la
curvatura de cedencia de la representacion bi-lineal de la curva momento curvatura no
parece variar entre las curvas.

En la figura 2.13 se grafican datos del grupo total de andlisis para momento de
capacidad nominal, y equivalente bi-lineal curvatura de cedencia. EI momento de
capacidad nominal adimensional y adimensional curvatura de cedencia son

respectivamente definidos como:

M, =Ms 2.21
- f.D
9, =pDJe, 2.22

Donde ¢, =/, /E es la deformacion de cedencia en el acero de refuerzo a flexion.

La influencia de ambos indices de carga axial y indice de refuerzo en el momento de
capacidad nominal es, como se esperaba, sustancial en la figura 2.13.a, con ocho
partes entre maximo y minimo valor. En el otro lado, se ve que la curvatura de
cedencia adimensional es comparativamente insensible a la variacion de indice de

carga axial o de refuerzo.
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Figura 2.13. Seleccion de curvas momento curvatura de Pilares circulares de puentes.

0.20 25 Promedio +10%

0.08 p1=0.005

0.046—

Momento Adimensional (Mn/f'cD"3)
Curvatura adimensional (¢yD/ey)

0 I ‘ I ‘ I ‘ 0 T ‘ T ‘ T ‘
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0.4
Indice de Carga axial (Nu/fcAg) Indice de Carga axial (Nu/f'cAg)
Figura 2.14 Momento nominal adimensional y curvatura de cedencia para una pilar
circular de un puente.

Asi la curvatura de cedencia es insensible al momento capacidad. El valor promedio

de la curvatura adimensional de ¢, =2.25 es graficado en la figura 2.14.b junto con

lineas 10% superior y 10% inferior al promedio. Se ve que todos los datos excepto
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aquellos que tienen cuantia baja de refuerzo concuerdan muy bien con el indice muy
alto de carga axial cayendo dentro de los limites de +10% .

Se debe notar que aunque los datos han sido generados para un pilar de dimensiones
y esfuerzos del material especificos, los resultados adimensionales pueden ser
aplicados a otras dimensiones de pilares y resistencia de materiales dentro del rango
normal esperado para un disefio estandar. El resultado no puede, sin embargo aplicar

a materiales de alta resistencia (como f'>50 MPa o f >600 MPa, debido a

variaciones en la caracterizacion esfuerzo deformacionales)

Los datos en la figura 2.13 y 2.14 pueden ser usados para determinar la rigidez
efectiva de los pilares como una funcién del indice de carga axial y la cuantia de
refuerzo, usando la ecuacion 2.7. El indice de rigidez efectiva para la rigidez de la
seccion no fisurada inicial es asi dado por:

EI, M,
g =N 2.23
EI @.El

itotal total

Los resultados son mostrados en la figura 2.15 para los rangos de la carga axial y
cuantia de refuerzo considerados. Sera visto que el indice de rigidez elastica efectiva
varia entre 0.13 y 0.91. Para el valor mas comun de las variables, sin embargo, el

indice estara entre 0.3y 0.7

1

Indice de rigidez (El/Eltotar)

01 0.2 0.3 0.4
Indice de Carga axial (Nu/f'cAg)

Figura 2.15 indice de rigidez efectiva para un pilar circular de puentes.
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Se debe notar que por conveniencia en el calculo de los indices de rigidez de la figura
2.15, la rigidez bruta de la seccién no fisurada tiene que calcularse sin la inclusion de
los efectos de rigidizacion del acero de refuerzo de flexion. Esto es:

7D4

I = 2.24
64

Desde que el refuerzo incrementa el momento de inercia de la seccion no fisurada
como mucho con 60% para la cuantia de acero maximo 4%, los indices de rigidez
relacionados para una verdadera seccion no fisurada sera baja, particularmente para
las cuantias de refuerzo altas. El valor del médulo de elasticidad de hormigén usado

en el calculo de la figura 2.15. fue:

E=5000./f MPa 2.25

2.7.2 Pilares Rectangulares de hormigoén
Pilares rectangulares ductiles pueden utilizarse en el disefio de puentes y en los
niveles bajos de edificios de multiples plantas. Para propdsitos de estudios el caso
especial de pilares rectangulares tendra refuerzo a flexion uniformemente distribuidos
alrededor del perimetro
Los datos del grupo total de analisis para el momento de capacidad nominal y
curvatura de cedencia bi-lineal equivalente son graficados adimensionalmente en la
figura 2.16. El momento capacidad nominal adimensional, y la curvatura de cedencia
adimensional son respectivamente definidos como:
M,y = MNz 2.26

f.bh -

@, =@hle, 2.27
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Figura 2.16 Momento nominal adimensional y curvatura de cedencia para pilares
rectangulares largos.

Donde b y h son la base y el canto del pilar respectivamente

Las tendencias para el pilar rectangular, se evidencia en la figura 2.16, son similares a
las mostradas en la figura 2.14 para pilares circulares. EI momento de capacidad
nominal es fuertemente dependiente de ambos indices de carga axial y de la cuantia
de refuerzo, con aproximadamente un incremento de un octavo en el momento
capacidad desde el indice minimo de carga axial y cuantia al los indices maximos de
carga axial y cuantia. La curvatura de cedencia adimensional es solamente débilmente
dependiente del indice de carga axial y cuantia de refuerzo, asi en consecuencia la
curvatura de cendencia es insensible al momento de capacidad nominal. El valor

medio de la curvatura adimensional de ¢, =2.10 es graficado en la figura 2.16.b, junto

con las lineas 10% mayores y 10% menores al valor medio. Se ve que todos los datos

excepto aquellos de p, =0.005 para ambos bajo y alto indice de carga axial caen

dentro del limite de +10% del valor medio.
Como con los pilares circulares, los resultados adimensionales de la figura 2.16
pueden ser esperados para aplicar a otros pilares de distintas dimensiones y

materiales resistentes dentro del rango normal de materiales resistentes. Pueden
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esperarse pequefios errores para pilares de dimensiones pequefias, donde los indices
de recubrimiento a las dimensiones internas seran significativamente grandes que
para los datos presentados aqui. Como con los datos del pilar circular, los resultados
no se aplicaran a pilares rectangulares con alta resistencia de concreto o alta
resistencia del acero de refuerzo.

Los datos de la figura 2.16. se han usado para desarrollar las curvas del indice de
rigidez efectiva de la seccion , basados en la ecuacion 2.23. Para facilidad de
aplicacion de resultados, la rigidez de la seccion bruta no fisurada fue calculada

ignorando los efectos de rigidizacion del refuerzo a flexion como: 1, =bk’/12, con los

bruta

modulos de elasticidad mostrados en la ecuacion 2.27

p1=0.005
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Figura 2.17 indice de rigidez efectiva para un pilar rectangular largo.

El rango de rigidez efectiva calculado en acuerdo con la ecuacién 2.23 es desde 0.12
hasta 0.86 veces la rigidez bruta de la seccion, indicando que la rigidez efectiva tiene
fuerte dependencia del indice de carga axial y del cuantia de refuerzo. Claramente la
comun asuncion de rigidez de la seccién constante independiente del esfuerzo a
flexion es enteramente inapropiada.

Los resultados de la figura 2.16 pueden ser aplicados a otros pilares de dimensiones
diferentes que como los usados para generar el grafico por sustitucion apropiada de

las dimensiones de la seccién dentro de la ecuacion 2.23.
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2.8 Deriva de plantas de edificios conformada de elementos

La invariabilidad comparativa de la curvatura de cedencia adimensional de vigas y
pilares indica que la deriva de cedencia de plantas conformadas de elementos puede
similarmente ser esencialmente independientes de la cuantia de refuerzo y de la
resistencia. La Figura 2.27 muestra un nudo de hormigén de encuentro viga/pilar
extendida media longitud de vano de ancho a cada lado del nudo, y media altura de
planta arriba y abajo del nudo. Esto puede ser considerado un elemento caracteristico
de un edificio de compuesto de elementos. Desde que el ancho de vano sea
normalmente superior a la altura de planta, y la curvatura del pilar tipicamente sea
menor que la curvatura de la viga como una consecuencia del procedimiento de
disefio por capacidad, la flexibilidad de la viga es probable a ser el mayor
contribuyente de la deformacion.

En la figura 2.18.b se muestra la forma de la deflexion. La deriva de cedencia 6,

puede ser expresado como

0,=6,+68, +2A /L +2A /L 2.28

Donde 6, y 6, son la rotacion del centro del punto debido a la flexion de la viga y la
deformacion a cortante del punto respectivamente, A  es la deformacion a flexion de
lo alto del pilar relativo a la tangente rotacional del centro del nudo, y A es la

deformacién adicional de lo alto del pilar debido a la deformacion cortante de vigas y
pilares. Para permitir la penetracion del refuerzo longitudinal dentro de la regién del
nudo, se asumid que la curvatura de cedencia en la viga desarrolla en el centroide del
nudo, y se reduce linealmente a cero en la mitad del la viga, como se muestra en la
figura 2.18.c

La deriva de cedencia debida a la flexion de la viga es asi:

_® (0.5L,) _olL,
3 6

2.29

Para los elementos de hormigon, ignorando el endurecimiento de la deformacion:
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6, =083, {” 2.30

b

Calculos tipicos basados en un indice de longitud altura/vano de 0.533 (altura de pisos

3.2 m, longitud de vano 6 m) y una curvatura de pilar maxima de 0.75¢, indica un
desplazamiento del pilar de A  que adicionara alrededor de 40% de la deriva de

cedencia en la ecuacion 2.28. Adicionalmente se asumio, basado en la experiencia,
gue la deformacion del nudo y la deformacion cortante de los miembros aumentan
25% y 10% de curvatura de cedencia respectivamente. Como consecuencia, la deriva

de cedencia de un elemento de hormigén armado puede ser estimado como:

6, =(1.0+0.4+0.25+0.1)x0.283¢, B”} =0.5¢, Bb} 2.31

b b

i

i he

Lb

a).- Dimensiones y cargas en un nudo de encuentro

b).- Componentes de la deriva
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c).- Distribucion asumida de la curvatura de la viga
Figura 2.18 Componentes de deformacion elastica para derivas de un encuentro viga
pilar.
Sumario
Las siguientes curvaturas de cedencia son aplicables para la aproximacién bi-lineal
equivalente de la respuesta fuerza/deformacion:

@, =225¢,/D 2.32
@ =2.10¢, /h, 2.33

Para hormigon armado la deriva de cedencia puede ser expresada con adecuada

aproximacién como:

y

6, =05, " 2.34

b

2.9 Analisis relacionados a los requerimientos de disefio de capacidad

La filosofia basica del DDBD es usada como un medio para determinar el esfuerzo
requerido de sectores donde se planea la rotacion ineldstica (rotulas plasticas). Para
asegurar que las rétulas plasticas no ocurran en otras partes de la estructura, y para
asegurar que modos indeseables de deformacion inelastica, tales como fallas por
cortante no se desarrollen, el esfuerzo fiable de estos sectores y acciones es puesta
para ser mas grande que los niveles de fuerza en estas ubicaciones, correspondientes

al esfuerzo maximo viable siendo desarrollado en las rétulas plasticas. Esto es en
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reconocimiento que en el disefio ductil el esfuerzo actual, mas que el esfuerzo de
disefio conservador, sera desarrollado en los terremotos de nivel de disefio.

Esta premisa es graficada en la figura 2.19, que examina la respuesta fuerza
desplazamiento de un pilar simple bajo la respuesta sismica lateral. Si el pilar tenia
esfuerzos muy elevados, este puede responder eladsticamente a las fuerzas de inercia,
y tener el desplazamiento méaximo y fuerza correspondiente al punto A en la figura
2.19.c. Sin embargo el esfuerzo de disefio es muy bajo, y si el esfuerzo actual iguala
exactamente el esfuerzo requerido, la respuesta maxima esperada es definida por el
punto B. Si el esfuerzo actual excede el esfuerzo de disefio, entonces sera este
esfuerzo el que es desarrollado, a menos que el esfuerzo actual exceda el que
corresponde al punto A. La respuesta correspondiente al esfuerzo actual es definida

por el punto C. Note que los diferentes esfuerzos de A y B implican diferentes

rigideces.
F I
elastico
h
sobre esforzado C
H
B
disefio
| A
a) Estructura b) Perfil de deflexion c) Respuesta fuerza desplazamiento

gura 2.19 Esfuerzo desarrollado en el terremoto de disefio por un pilar simple SDOF

Existen muchas razones por la que el esfuerzo de flexion actual puede exceder el
esfuerzo de disefio:

* Los esfuerzos de los materiales (esfuerzo de compresion del hormigon,

esfuerzo de cedencia del acero) pueden exceder los valores nominales o

caracteristicos usados en el disefo.
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» El esfuerzo de flexion dependiente puede incorporarse un factor de reduccion
de esfuerzos. (o factor parcial de los materiales)

+ Deformaciones que endurecen de refuerzo o acero estructural no pueden
haber sido consideradas en la determinacién de la capacidad de flexién de la
seccion.

» Las dimensiones de la seccion o el contenido de refuerzo pueden exceder los
valores exactos requeridos para igualar el esfuerzo requerido.

Una seccion o accién que son protegidos por capacidad necesitaran tener en cuenta
estos posibles incrementos de esfuerzo a flexion de las rétulas plasticas, y ser
disefiadas para la accién apropiada en equilibrio con el esfuerzo realzado de las
rétulas plasticas. En suma a esto, el disefio basico para las rétulas plasticas puede ser
basado en un sistema de un grado de libertad SDOF estimando la respuesta, como en
el caso con DDBD. Las amplificaciones de la accion requieren proteccion de la
capacidad debido a los efectos de los modos altos que también pueden tenerse en
cuenta.

El requerimiento general para proteccion de la capacidad es definido por:

oS,2S5, =¢af, 2.35

Donde S, es el valor de la accion de disefio a proteger, correspondiente a la

distribucion de fuerzas laterales de disefio hallada del proceso de DDBD, ¢’ es el
indice de sobre esfuerzo de capacidad de momento que requiere la capacidad de las
rétulas plasticas, « es la amplificacion de la accion a ser considerada, debido a los
efectos de los modos altos. S, es el esfuerzo de disefio de la accion a proteger la
capacidad, y ¢, es un factor de reduccion del esfuerzo relacionando el esfuerzo fiable
y el esfuerzos de disefio de la accion.

Con el disefio convencional, el valor del factor de sobre esfuerzo ¢’ puede ser largo,

por las razones mostradas en los cuatro puntos anteriores. Desde que DDBD es

basado en el requerimiento de esfuerzo en la demanda de desplazamiento méximo,



38

con menores asunciones conservadoras sobre la esfuerzos de los materiales y
factores de reduccion de esfuerzos, son apropiados factores de sobre esfuerzos bajos,

reduciendo los costos de implementacion de disefio de capacidad.

29.1 Factores de sobre esfuerzo actuales

Para algunas estructuras simples el gasto de disefio complica la determinacién del
indice de sobre esfuerzo a flexion para disefio de capacidad tal vez excesivo. En estos
casos es permitido usar valores actuales conservadores de indice de sobre esfuerzo

¢’ . Asumido que el disefio es basado en un modelo de endurecimiento por
deformacién para el refuerzo a flexion se recomienda que el valor actual sea ¢’ =1.25.

Si el endurecimiento por deformacion es ignorado en la determinacion requerida de las

propiedades de la seccion, es recomendado que ¢’ =1.6 sea asumido.

2.9.2 Amplificacién dinamica (Efectos de modos altos)
La amplificacion dindmica debido a la respuesta de los modos altos es dependiente del
tipo de estructura a ser disefiada. Como tal, es separadamente acordada para los tipos

estructurales diferentes.

2.10 Consideraciones de equilibrio en el disefio de capacidad

El equilibrio debe ser satisfecho en todos los estados de disefio, si el nivel de disefio 0
sobre esfuerzo es considerado. Esto se ilustra en la figura 2.20 para un portal de
elementos de una planta dedicado a ambas cargas, gravedad y sismicas, en niveles
de disefio y sobre esfuerzo. Se asume que los pilares son ddctiles, y llegan a su
capacidad en ambos casos de disefio y respuesta de sobre esfuerzo. Para simplicidad
los momentos de capacidad en lo alto y bajo de los pilares son asumidos como

iguales.
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a).- Momentos y fuerzas de disefio b).- Momentos y fuerzas de sobre esfuerzo

Figura 2.20 Equilibrio de fuerzas y momentos en un portal de elementos (momentos

dibujados relativos a la linea de centro del miembro en la cara de tension del miembro

a).- Respuesta a nivel de disefio: La fuerza lateral de disefio F, esta en equilibrio con

la suma de las cortantes en los dos pilares. Los momentos de disefio en los pilares se
forman en la base del pilar y en la cara baja de la viga. Desde que el cortante en el
pilar es la pendiente de momento de flexion, la siguiente ecuacion de equilibrio se
aplica:

F - 2MDL +2MI)R

. 2.36
H

Donde H es la altura del claro de la cara baja de la viga, y mM,, y M,, son los

momento de capacidad de disefio en los pilares izquierdo y derecho respectivamente.

Note que M, #M,,, desde que la fuerza axial en los dos pilares son distintos. Note

también los momentos de gravedad no influyen en la ecuacién 2.36, desde que la
capacidad del pilar es desarrollada indiferente de todo del indice de sismicidad y de los
momentos de gravedad en los pilares.

Para determinar los momentos de capacidad de los dos pilares, es asi necesario
determinar la fuerza axial en los pilares.

El equilibrio de fuerzas verticales requiere que la fuerza axial en los pilares deba ser

igual a los cortantes de vigas en el punto centroide de viga/pilar. Para encontrar los
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cortantes de vigas se presta atencion primero que los momentos de vigas y columnas
pueden también estar en equilibrio en los puntos centroides, y que los momentos de

columnas en los puntos centroides excedan los momentos en las caras bajas de las

vigas:

M, =M, (o0t +0%,) =M, (H+h,)H 2.37.a
0.5H

M, =M, (H+h)H 2.37.b

Note que los momentos de carga de gravedad resultantes de las cargas W otra vez no
tiene influencia en los momentos de los nudos, que son totalmente definidos por los
momentos de capacidad de los pilares. El cortante en las vigas puede ser

descompuesto en las de cargas de gravedad y las de fuerzas simicas.

Gravedad V,=W/2 2.38.a
Sismicas v, =(M“ZMB”) 2.38.b

El signo del cortante de carga de gravedad cambia en los dos extremos de la viga,
mientras que el cortante sismico es constante. La reaccion en la base del pilar
(despreciando el peso del pilar) sera asi:

_K_(MBL-'-MBR)- _w (MBL+MBR)
=2 Ry = s 2.39

R

DL

Los momentos de capacidad de las rétulas de pilares deben ser calculados con un
valor apropiado de la fuerza axial dada por la ecuacién 2.41. Esto puede involucrar
iteraciones, aunque normalmente uno o dos ciclos son suficientes. En la fase de

disefio inicial, cuando la fuerza de disefio F, es conocida, y los momentos de disefio

de la columna son requeridos, es Util renombrar que la relacion momento fuerza axial
es probable que sea linealmente cercano sobre el rango de la fuerza axial esperada, y
consecuentemente el contenido de refuerzo a flexién requerido (para un disefio de

hormigon reforzado), puede ser encontrada de la combinacién aproximada:
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M, OF, H/4; N, =R, =W/2 2.40

med

Esto debe entonces ser revisado con un analisis detallado, usando la relacion de la

ecuacion 2.37 'y 2.39

b).- Respuesta de sobre esfuerzo: Los principios empleados en las secciones
anteriores indican que cuando el momento de capacidad sobre esforzado es estimado
en los lugares de las rétulas plasticas, la fuerza axial debe ser ajustada para reflejar el
aumento del cortante sismico en las vigas resultante del incremento de la capacidad
del momento de las rotulas plasticas. Con respecto a la figura 2.20 .b las siguientes
relaciones se aplican para la fuerza de respuesta sismica y cortante de vigas sismico
respectivamente:

F° :M 2.41
H

po o MM ) i+, 1)

g 2.42
L

Las capacidades de momentos de sobre esfuerzo sismicos, y la demanda de cortante
en pilares de sobre esfuerzo para un disefio de capacidad asi necesita ser
determinado junto con las fuerzas axiales de pilares revisadas:

R =W/2-V!; R =W/2+V) 2.43

El esfuerzo de cortante requerido para los pilares es dado directamente de la
distribucion de momentos de sobre esfuerzos como:

Vi=2M'/H ; Ve=2M./H 2.44

Y el esfuerzo de cortante maximo en vigas requerido, en la derecha final de la viga es:
Ve =V +Ww/2 2.45

Los principios aplicados en esta seccion son requisitos de equilibrio sencillos
fundamentales, y deben ser sensibles y visibles para todo disefador.
Desafortunadamente nosotros encontramos que ese equilibrio no tiene el mismo

énfasis como (por decir) el método de analisis matricial en el curriculo ingenieril.
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2.11 Esfuerzos dependientes de las acciones de proteccion de la capacidad
La discusién en la proteccion de la capacidad se ha concentrado asi lejos de la
demanda. La ecuacién 2.35 requiere que la capacidad dependiente de la accién de

proteccion de la capacidad, ¢S, sea menor e igual a la demanda. Note que en este
caso el uso de indice de reduccion de esfuerzo, ¢, es justificado, desde que las

consecuencias del esfuerzo de las acciones requeridas son menores que las de la
demanda puede ser catastrofico. Un ejemplo es el esfuerzo cortante de un edificio o
pilar de puente. Esfuerzo de cortante insuficiente para poder con cortantes asociados
con flexion de sobre esfuerzo en las rétulas plasticas pueden resultar en fallas de
cortante esperadas por reduccion en la capacidad al soportar cargas de gravedad

hasta el punto que la falla ocurra

2.11.1 Esfuerzos de flexion

Miembros donde las rétulas plasticas no son prescritas deben tener adecuados
esfuerzos de flexion para asegurar que la rétula plastica no esperada no ocurra. Esto
es asegurar los indeseables modos de deformacion, como mecanismos de piso
blando, en los elementos del edificio no desarrollados.

Es conveniente y béasico para todos los aspectos del disefio estructural la

determinacion del esfuerzo a flexion nominal A ,, se recomienda incluir en el disefio

N
andlisis de secciones avanzadas, basadas en analisis momento curvatura, y la adicion
de los efectos del esfuerzo de endurecimiento por deformacion del refuerzo. La
capacidad puede ser basada en esfuerzos nominales, o esfuerzos caracteristicos de
los materiales, mas que los realzados valores usados (mencionados anteriormente)
para determinar los esfuerzos de las rétulas plasticas. Para secciones de hormigén, la
capacidad nominal debe ser determinada en una deformacion de fibra extrema de
compresion de 0.004, o una deformacion del refuerzo de 0.015, cualquiera que ocurra

primero. Un factor de re reduccion de esfuerzo de flexion de ¢, =0.9 debe ser



43

adecuado para poder adecuarse al material bajo de esfuerzos, aunque el valor
dependa de los requerimientos del cédigo local para esfuerzos de materiales, y calidad

de construccion esperada.

2.11.2 Esfuerzo cortante en el nudo entre viga/pilar

La integridad de los nudos entre vigas/pilares es esencial para el éxito de la actuacion
de edificios, puentes, embarcaderos y elementos industriales, y requiere
consideraciones de cuidado de la fuerza de transferencia a través de la regién del

nudo.

2.11.3 Esfuerzos de cortante de miembros de hormigén: Modelo UCSD modificada
Existe también un gran nimero de informacion relacionada con el esfuerzo de cortante
de miembros de hormigdn en la literatura de investigacion. Con un significando diverso
entre métodos de disefio y ecuaciones de disefio requeridas para cédigos nacionales
diferentes. Muchas de estas no reconocen la ductilidad de la flexion afectada por los
esfuerzos de cortante en las regiones plasticas de las rétulas, ni la influencia de las
fuerzas axiales resultantes de la gravedad y del pretensado, es a menudo tratado
bastante diferentemente. Aqui se resume un nuevo método para determinar los
esfuerzos cortantes de pilares de hormigdn, generalmente referido como el modelo
UCSD modificado, Independientes estudios han indicado que este método proporciona
un mejor acuerdo con los resultados experimentales que otros métodos.

En el modelo UCSD modificado, los esfuerzos cortantes en las secciones de hormigén
se hallan de la ecuacion aditiva:

Vie =@V, =@V +V+7,) 2.46

Donde 7., 7, y v, son los esfuerzos cortantes provistos por los mecanismos de

hormigon, mecanismo de atadura de refuerzo transversal, y mecanismo de fuerza axial

respectivamente. Estos son descritos a continuacion:
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a).- Mecanismo resistente de cortante del hormigén, V.: El componente clave del

esfuerzo del mecanismo resistente a cortante del hormigobn en miembros flectados y
fisurados es proporcionado por el engranaje agregado en las abruptas grietas de
flexiébn y cortante. En las regiones de rotulas plasticas, los esfuerzos de los engranajes
agregados se reducen a las grietas flexion cortante ensanchada bajo la ductilidad. El
esfuerzo es ademas dependiente del indice de aspecto del elemento definido como la
distancia desde la seccion critica al punto de contra flexién, dividido por el canto de la

seccion, (ejemplo M/(vD), donde My V son el momento y cortante en la seccion critica

y D es el canto total de la seccidn) y de la cuantia volumétrica de refuerzo longitudinal

p, =4,/A4, . El esfuerzo es asi dado por:
=k [fo = apy[f f0.84,) 2.47
M
Donde 1.0sa=3--—-<15 2.47.a
VD

B=05+20p,<1.0 2.47.b
Y y es dado en la figura 2.21 para pilares de hormigén. Note que en la figura 2.21, la

primera variable es la demanda de ductilidad de curvatura, la cual es directamente
relacionada con el ancho de la fisura a flexion y cortante en las regiones de las rotulas
plasticas. Una variable secundaria es el modo de ductilidad, ha sido hallado que el
esfuerzo del mecanismo resistente a cortante del hormigon de miembros sujetos a la
demanda de ductilidad en dos direcciones ortogonales (ductilidad biaxial) se degrada
mas rapidamente que las secciones sujetas a la ductilidad uniaxial. Esto se ve en la

figura 2.21
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Figura 2.21 Componentes de la ductilidad en el mecanismo resistente de cortante de
pilares (Modelo UCSD modificado)

La figura 2.21 también distingue entre disefio de miembros nuevos, y evaluaciones de
miembros existentes. Un método menos conservador es apropiado para el dltimo,
desde que las consecuencias del excesivo conservasionismo es evaluado tal vez
forzadamente innecesario.

Para secciones de vigas de hormigon, se sugiere que el esfuerzo dado por la ecuacién
2.47 se reduzca por 20% a compensar para las condiciones de hormigén confinado
cuando son menos satisfactorios que para los pilares, y esa tensién, mas que la

seccion de refuerzo total al ser usada para determinar g

Note que la reduccion del esfuerzo cortante con ductilidad solo aplica a las regiones de
rétulas plasticas de miembros designados para ductilidad. En partes de los miembros
entre las rétulas plasticas, y en miembros protegidos contra el rotulamiento plastico por

un método de disefio de capacidad, el valor de y usado en la ecuacién 2.48 serd el

valor en la ductilidad de curvatura de 1.0

b).- Componentes de carga axial, ¥,, En algunas ecuaciones de disefio para esfuerzos

cortantes en hormigén la carga axial en la seccibn es combinada en una ecuacién

compuesta con el mecanismo resistente al cortante del hormigén. Esto puede implicar
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que el buen conocimiento del esfuerzo cortante realzado con incremento del de
compresion axial reduzca con la ductilidad de flexion. Esto no es sustentado por la
experimentaciéon. En el modelo UCSD, el esfuerzo cortante realzado resultante de la
compresion axial es considerado como una componente independiente (ver ecuacion
2.46), resultante de una compresion diagonal de puntal, como se ilustra en la figura
2.22 para pilares, y en la figura 2.23 para vigas de un portal de elementos (la extension
a las otras vigas con momento reverso sismico a lo largo de la longitud es obvia). Se
notard que la fuerza axial en las vigas a menudo serdn bajas, y es tradicional ignorar
sus influencias en el esfuerzo cortante. Sin embargo, en algunas estructuras,
particularmente en puentes curvos, la influencia puede ser substancial. Esto sera

particularmente el caso si la viga es pretensada.

7 J PJ (Carga Axial) J PJ (Carga Axial)
- -
c/2
P/cos(¢)
P/cos(¢)
c/2 Fisuras c/2 Fisuras
Vp Vp
o Z Z
a) Flexion Doble b) Flexién simple

Figura 2.22 Contribucion de la fuerza axial al esfuerzo cortante del pilar
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Fuerzas de inercia Fisuras

(pretensado)| (pretensado)

Fisuras

Vel Vc2

Figura 2.23 Contribucién de la fuerza axial al esfuerzo cortante de un poértico de
elementos
En las figuras 2.22 y 2.23 la inclinacién media de la envolvente de puntal de la fuerza

axial es mostrada con un angulo ¢ al eje del miembro. Para el pilar de la figura 2.22.a

que es impedido a la rotacién en lo alto y bajo, la fuerza axial es efectivamente
aplicada al pilar a lo largo del centro de la zona compresién de flexion en lo alto y sale
a lo largo del centro de compresion a flexion en la base. La componente horizontal de
puntal actia para resistir la fuerza cortante aplicada, asi engrandeciendo el esfuerzo
cortante del pilar. Para el pilar en cantilever de la figura 2.22.b, la carga axial es
aplicada en el centro del pilar en lo alto, pero otra vez sale a lo largo del centro del
compresion a flexion en la base. El angulo del puntal con el eje del pilar es menor que
en la figura 2.22.a y consecuentemente la resistencia de la cortante lateral es menor.
En la figura 2.23 debido a la fuerza de inercia uniformemente distribuida, la fuerza axial
varia en todo lo largo de la viga, la cual sera sometida a tension axial en un cabo, y
compresion axial en el otro, a no ser pretensada, como sugiere la figura 2.23. La
componente vertical de cualquier puntal inclinado adiciona a, o resiste la fuerza
cortante aplicada, dependiendo en si de la fuerza axial es de compresién o tension.

En evaluaciones de estructuras existentes la componente de fuerza axial debe ser

relacionada. Para estructuras nuevas un método mas conservador, donde la
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componente de fuerza axial es reducida por un 15% ha sido propuesto. La siguiente
ecuacion asi aplica para v, :

Disefo V, =0.85Pan { 2.48.a

Evaluacion V,=P.tan{ 2.48.b

Donde ¢ es el angulo entre la biela y el eje del miembro.

¢) Mecanismo de resistencia al cortante por refuerzo transversal de confinamiento: El
esfuerzo de refuerzo transversal de confinamiento es ilustrado en la figura 2.24 para
pilares rectangulares y circulares. La ilustracion del pilar rectangular en la figura 2.24.a
es también importante para vigas de seccién rectangular o seccion en T. La fisura de
flexion y cortante critica cruza la seccion en un angulo promedio de & al eje vertical.
Para transferir algo de esfuerzo cortante las capas de refuerzo transversal cruzan la

fisura. La fuerza maxima que puede ser transferida por una capa de area 4, depende

de los esfuerzos de cedencia del refuerzo transversal, y de la orientacion de las barras
de la capa con respecto al eje a lo largo del cual el cortante es aplicado. Por ejemplo,
en la seccion vertical denominada 1 en la figura 2.25.a, el estribo octogonal, el cual
forma parte de la capa que proveera resistencia en 45° en la direccion de aplicacion

del cortante, y el area efectiva de este estribo en esta seccion sera 4,/-/2 donde 4,

es el area de la barra de estribo, mientras que el estribo rectangular exterior sera
completamente efectivo en ambas secciones 1y 2. Se puede ver que para el caso de

un estribo perimetral o uno octogonal, el area media efectiva es 4, =3.614,. Si sin

embargo, el refuerzo transversal consiste de un estribo perimetral y dos sobrelapados

estribos internos (ver la figura 2.25.a) el area media efectiva es 4, =4.674, .
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Figura 2.24 La efectividad del refuerzo transversal de resistencia al cortante de pilares
Con un pilar circular (figura 2.25.b), la orientacion de las fuerzas resistentes de los
estribos a las fisuras de cortante flexion depende de la posicién del estribo individual

donde la fisura intersecta a esta. En la linea central del pilar, la fuerza del estribo 4, 1,

es paralela a la fuerza cortante aplicada, pero como la distancia desde la linea central
del pilar incrementa, la inclinacién a a la direccién de aplicacion de la fuerza también

incrementa, y la fuerza efectiva que restringe la fisuracion, 4, f, tana decrece. Dado

vh
aquello hay dos fuerzas contenedoras de la fisura, 2.25.b la media restringe la fuerza,
tomando todas las posibles ubicaciones de los estribos o espirales con respecto a la

fisura intersectada, puede verse ser:

F=—4 2.49
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Si el &ngulo de fisura a flexion cortante con el eje del miembro es &, para cualquiera
pilar rectangular o circular, el canto desde el la fibora a compresion extrema al eje

neutral es C, y el recubrimiento al centro del estribo perimetral es ¢,, entonces el

namero de capas de estribos cruzados por la ruptura inclinada es

w=P7ema) 5 0) 2.50

S
Donde s es el espaciamiento entre estribos o espirales alo largo del eje del miembro.
La resistencia total a cortante proporcionada por el refuerzo transversal para el pilar
rectangular puede asi ser estimada como:

y AL (D=c=c,)Rot(6)

s

2.51.a

N

Donde 4, es el area efectiva de los estribos en una sola capa, como se discutié

anteriormente, y para un pilar circular con estribos o espirales

ey (D-c-c,)ot(6)
2 s

2.51b

La ecuacion 2.51.a puede ser considerada “exacta”, pero la ecuacién 2.51.b es
aproximada desde que la fuerza efectiva promedio esta dada por la ecuacion 2.49 es
exacta solamente si la ruptura penetra el total del ancho del pilar. Sin embargo, se ha
mostrado que el error es pequefio, y conservador. Aunque practicas normales en los
Estados Unidos adoptan un éangulo de 6=45°, esto se ha encontrado ser
inecesariamente conservador, con tal que el refuerzo longitudinal no se termine
prematuramente. La practica Europea es basada en la Teoria de la Plasticidad y un
angulo variable 8. Se ha hallado que disefios suficientemente conservadores pueden
ser obtenidos tomando 6=35°. Para evaluaciones de estructuras existentes el valor
menos conservador de 6=30° es apropiado. Los principios y ecuaciones en resumen

de esta seccion pueden también ser aplicadas a secciones de vigas de hormigon.
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d).- Factor de reduccion de esfuerzo para capacidad de cortante: Para disefios es
apropiado incluir un factor de reduccién de esfuerzos en suma a la conservacion
aplicada en las ecuaciones para las componentes individuales de resistencia al

cortante descritas anteriormente. Se recomienda que este sea tomado como ¢, =0.85

(ver ecuacion 2.46). Para evaluaciones de estructuras existentes, donde el esfuerzo a
cortante requerido sea determinado en acuerdo con las medidas de proteccién de
capacidad, no es necesario la aplicacion del factor de reduccion de esfuerzo cortante,

desde que una “buena estimacion” de actuacion serd requerido.

e).- Comparacion de ecuaciones de evaluacién con datos de pruebas de pilares
circulares: La figura 2.26 compara las predicciones de esfuerzos cortantes de la
ecuacion 2.46 usando los valores evaluados de los componentes del esfuerzo, y un

factor de reduccion de esfuerzo ¢, =1.0, con datos experimentales para un amplio

rango de pilares circulares. Fallas de cortante fragil y ductiles son aquellas para que el
esfuerzo cortante inicial (ductilidad de curvatura =1) era menor que o0 mayor que,
respectivamente, el cortante correspondiente al esfuerzo de flexién. Las propiedades
de los materiales medidas, mas que nominales e indiferente de cual variable es usada
para organizar las pruebas resultantes, son usadas en la predicciébn que son muy
satisfactorias,. Note que el pilar fallara en flexién teniendo esfuerzos bajo los esfuerzos
cortantes previstos. Esto no indica un actuacion insatisfactoria, desde que el esfuerzo
estaba dictado por la capacidad a flexion que era menor que el esfuerzo cortante. El

esfuerzo cortante de disefio, incluyendo factor ¢ =0.85, es mostrado por la linea

discontinua, y es un menor destino para todas fallas a cortante.

2.12 Metodologia para la evaluacion del riesgo sismico
A continuacion se describe una metodologia para la evaluacién de la vulnerabilidad y

el riesgo sismico de edificios, por medio de curvas de fragilidad. Las curvas de
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fragilidad describen la probabilidad de alcanzar o exceder diferentes estados de dafio.
Para construir estas curvas es necesario definir unas medidas objetivas que indiquen,
cuando el dafio de una estructura pasa de un estado a otro; estas medidas se conocen
como umbrales de dafio o estados limite de dafio.

Para realizar una evaluacion de la integridad estructural, en términos de estados limite
de dano, se relaciona el dafio con la capacidad estructural del edificio. La capacidad
estructural se representa por una curva de capacidad, la cual se obtiene mediante un
andlisis estatico no lineal.

Con los espectros de demanda, los cuales dependen de la accion sismica
considerada y la curva de capacidad, se determina la respuesta pico del edificio, la
cual representa la respuesta maxima de la estructura ante la accién sismica a la que
estd sometida. Esta respuesta se conoce como punto de desempefio.

A partir de las curvas de fragilidad y el punto de desempefio se obtienen matrices de
probabilidad de dafio. Las matrices de probabilidad de dafio permiten construir
escenarios de dafio que, a su vez, permiten estimar las pérdidas esperadas, como por
ejemplo, las victimas y costes econdémicos. Finalmente, los escenarios de riesgo

sismico son utiles para la prevencion y el desarrollo de planes de emergencia.

2.12.1 Curvas de capacidad

Una curva de capacidad se define como la relacion que existe entre la resistencia a la
carga lateral de una estructura y su desplazamiento lateral caracteristico. Tipicamente
se obtiene por medio de un andlisis estatico no lineal. Este andlisis se puede llevar a
cabo aplicando un patron de cargas laterales a la estructura, que representen las
fuerzas sismicas, patron que se va incrementando monoténicamente hasta alcanzar la
capacidad ultima de la estructura o el colapso. El objetivo de este procedimiento es
cuantificar la capacidad de la estructura para absorber una accion lateral como, en

este caso, la de un sismo.
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Durante el analisis, el cortante en la base va incrementando progresivamente
manteniendo constante el patrén de fuerzas sismicas distribuido en la altura del
edificio. Para conseguir una representacion realista de esfuerzos sismicos, se emplea
una distribuciéon de las fuerzas sismicas laterales ,similar a la de las fuerzas sismicas
estéticas equivalentes, las cuales siguen la forma del modo fundamental de vibracion o
una distribucion més sencilla, como puede ser triangular invertida, parabdlica o

uniforme (ver figura 2.26)

Triangular Parabolico Uniforme Estructura

Figura 2.26: Patrones de distribucion de cargas laterales para un analisis Pushover
La forma de distribucion de las fuerzas laterales (triangular, parabdlica, uniforme)
aplicadas a una estructura, influyen en la determinacién de las curvas de capacidad.
No existe un unico patrén de fuerzas que sea universalmente aceptado. Una solucién
practica es utilizar el menos dos distribuciones diferentes y definir la curva de
capacidad mediante la envolvente de los resultados obtenidos (Fajfar, 2000)

En la figura 2.27 se muestra una represtacion tipica de una curva de capacidad, con el
cortante en la base en el eje de las ordenadas, mientras que en el eje de abscisas se

representa el desplazamiento lateral en el ultimo piso del edificio.
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Cortante en la base

Desplazamiento en la ultima planta

Figura 2.27: Curva de capacidad
Para facilitar una comparacion directa con el espectro de demanda (el cual se utiliza
para encontrar el desplazamiento de demanda en un sistema en el rango inelastico,
utilizando el espectro de respuesta del movimiento sismico), la curva de capacidad se
convierte a un espectro de capacidad mediante un cambio de variable, de forma que el
cortante en la base se transforma a aceleracion espectral y el desplazamiento en el
altimo piso a desplazamiento espectral. Esto se hace utilizando las propiedades

modales, como se describen en la siguiente seccion.

2.12.2 Espectro de capacidad

Para obtener el espectro de capacidad de una estructura se necesita transformar
(punto a punto) la curva de capacidad a coordenadas espectrales. Es espectro de
capacidad es la representacion de la curva de capacidad a un espacio de coordenadas
espectrales conocido como ADRS (Acceleration displacement response spectra) o
como curva AD (aceleracion — desplazamiento). Esta curva relaciona la aceleracion

espectral con el desplazamiento espectral (figura 2.28)
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Aceleracion espectral, Sa

Desplazamienfto espectral, Sd

Figura 2.28: Espectro de capacidad
Para llevar a cabo esta transformacion se necesita conocer las propiedades dindmicas
de la estructura: modos de vibracion y el factor de participacion modal. Por lo que el
primer paso es hacer un andlisis modal de la estructura.
Una forma de transformar la curva de capacidad a espectro de capacidad es por

medio de las ecuaciones 2.52 y 2.53:

s = 252
al
S, =B 2.53
PE*@ 0,

Donde §,, S, son la aceleracion y el desplazamiento espectral, respectivamente, V es
el cortante en la base, W es la masa total, a, es la masa efectiva del primer modo de

vibracion, A, es el desplazamiento en el ultimo piso, PF, es el factor de participacion

techo
modal y ¢, es el desplazamiento modal en la ultima planta del edificio. En estas
ecuaciones, S, representa la aceleracion que sufre la masa desplazada segun el

modo fundamental, de igual forma, S, es el desplazamiento generalizado del primer

modo cuando el desplazamiento del techo es A

techo
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2.12.3 Espectro de capacidad bilineal

Con la finalidad de tener parametros objetivos y cuantificable respecto al
comportamiento de la estructura, el espectro de capacidad se representa por medio
de una curva bilineal simplificada definida por dos puntos de control: capacidad de
cedencia (D,, 4,) y capacidad ultima (D, , 4,)

| Du, Au
Dy, Ay

Aceleracion espectral

Desplazamiento espectral

Figura 2.29: Representacion bilineal de la curva de capacidad.
El punto de cedencia representa el desplazamiento en el que la respuesta del edificio

empieza a ser fundamentalmente no lineal. Este punto viene definido por (D, , 4,),

donde D se refiere al desplazamiento, A a la aceleracion y el subindice y se refiere a la
cedencia.

El punto de capacidad ultima representa el desplazamiento en el que el sistema
estructural global ha alcanzado el mecanismo de colapso. Este punto viene definido

por (D,, 4,), donde el subindice se refiere a la capacidad ultima.

u?

Los puntos de de capacidad de cedencia y capacidad ultima son fundamentales ya
que se relacionan con la ductilidad global de la estructura.

En esta metodologia, la representacion bi-lineal de la curva del espectro de capacidad
se determiné con un criterio de balance de energia. Asi, se busca una curva bi-lineal
gque pueda absorber la misma energia que la curva de capacidad real (area bajo la

curva) y que tenga el mismo punto de colapso. Partiendo de la rigidez elastica, el
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punto de cedencia se define de forma que el &rea bajo la curva de capacidad y el &rea
bajo su aproximacion bilineal coincidan. En otras palabras, se igualan las areas que,
comprendidas entre ambas curvas, quedan por encima y por debajo de la curva de
capacidad.

El punto de deplazamiento Ultimo se obtiene cuando la estructura alcanza su

capacidad ultima o cuando alcanza su maxima ductilidad de desplazamiento (y,),

definida como:

D
== 2.54
H, D

y

Una estructura tiene ductilidad, cuando es capaz de responder ineldsticamente a una
accion sismica prevista en su disefio, sin una degradacion significante de la

resistencia.

2.12.4 Espectro de demanda

El punto clave de la estimacion del dafio esperado en un edificio sometido a una
accion sismica es la determinacion del maximo desplazamiento espectral que éste va
a experimentar. El método del espectro de capacidad permite la obtencion de esta
respuesta maxima.

El espectro de demanda es la representacion de la accion sismica y se basa en el
espectro de respuesta de disefio, de la zona de estudio, con 5% de amortiguamiento,
reducido para niveles mayores de amortiguamiento efectivo. El espectro es reducido
para simular la energia disipada por la respuesta inelastica de la estructura mediante
un amortiguamiento efectivo adicional. Cuando una estructura es conducida al rango
inelastico debido a un movimiento del suelo, el amortiguamiento efectivo puede ser
visto como una combinacion de amortiguamiento viscoso e histerético.

La energia disipada por los ciclos de histéresis puede ser representada como

amortiguamiento viscoso equivalente, y donde ¢, asociado a un desplazamiento

maximo:
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£, =6,+¢, 2.55
Donde ¢, es el amortiguamiento histérico representado como amortiguamiento
viscoso equivalente, y donde ¢ es el amortiguamiento viscoso inherente de la

estructura en el rango elastico, el cual, para estructuras de hormigdn armado y
mamposteria, usualmente, se asume 0.05 (5%)

Cuando un edificio cede en respuesta a la demanda sismica, éste disipa energia con
el amortiguamiento histerético. Aquellos edificios que tienen una curva de histéresis
estable durante su cedencia ciclica, tienen capacidad de disipar mas energia que
aquellos con curvas de histéresis con estrechamientos en el origen (efecto pinching)
causada por la degradacion de la resistencia y rigidez. Para considerar este tipo de
respuestas menos ductiles, se introduce un factor de modificacion (k) para definir el

amortiguamiento viscoso efectivo (¢,

). De esta forma, el amortiguamiento viscoso
equivalente definido en la ecuacién 2.55 se maodifica para tener en cuenta esta

degradacioén. Asi pues, el amortiguamiento viscoso efectivo dado por la ecuacion 2.56:
Sy =&, +4, 2.56

El valor de &, puede ser obtenido a partir de:

g=1 50 2.57

N

Donde E, es la energia disipada por el amortiguamiento histerético, que corresponde

al area del paralelogramo de la figura 2.30.

E,=4S,S, =S,S,) 2.58

dpi

E,, Corresponde a la maxima energia de deformacion absorbida por la estructura, que

es el area triangular sombreada de la figura 2.30.

E, = % (s.,s..) 2.59
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Representacion bilineal del

espectro capacidad -
Kinicial 3
" Kefectiva
Sdy, Say
””””” Sdpi, Sapi
Eso

Ep
Area=Energia
maxima de
deformacion

Aceleracion espectral

e Desplazamienfo espectral
Area=Energia disipada por

amortiguamiento histeretic

Figura 2.30 Energia disipada

Como se dijo anteriormente, el factor k depende del comportamiento global de los
ciclos de histéresis del edificio. EI ATC-40 (1996) ofrece tres categorias para definir el
comportamiento de edificacion, éstas son:

« Tipo A: Edificios con, razonablemente, una curva de histéresis completa

» Tipo B: Edificios con reduccion moderada del area de la curva de histéresis

« Tipo C: Edificios que presentan un comportamiento histerético pobre con una

reduccion substancial del lazo de histéresis.

La siguiente tabla muestra los valores para el factor de modificacion del

amortiguamiento dependiendo del comportamiento estructural:

Tabla 2.1: Valores para el factor de modificaciéon del amortiguamiento (ATC-40)

Comportamiento é, k
Estructural (%)
<16.25 1.0
Tipo A
P >16.25 E, /4
1.13-0.51x—~
2)( SO
<25.0 0.67
Tipo B
>25.0 E, /4
0.845-0.446x 2><[
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Tipo C Cualquier valor 0.33

A partir de aqui se obtiene el espectro de demanda reducido mediante la derivacién
numérica de los factores de reduccion espectral, los cuales dependen del
amortiguamiento efectivo y estan definidos en la siguiente ecuacion:

. 3.21-0.68Ln(¢,,) @ - 231-0.41Ln(&,)
‘ 2.12 1.65

2.60

Donde SR, y SR, son los factores de reduccion en el dominio de aceleracion constante

y velocidad constante, respectivamente (figura 2.31)
Se deben comprobar que los valores resultantes de la derivacion numérica de los
factores de reduccion espectral, sean mayores o iguales que los de la tabla

Tabla 2.2 Valores minimos permitidos SR, y SR, (ATC-40)

Comportamiento SR, SR,
Estructural
Tipo A 0.33 0.50
Tipo B 0.44 0.56
Tipo C 0.56 0.67

A partir de aqui se calcula el espectro de demanda reducido mediante la derivaciéon
numérica de los factores de reduccion espectral, los cuales dependen del
amortiguamiento efectivo y estan definidos en la siguiente ecuacion:

2 - 3.21-0.68In(,,) s = 231-0.41In(¢,, )
2.12 1.65

Donde SR, y SR, son los factores de reduccion en el dominio de aceleracion y

velocidad constante, respectivamente figura 2.31.

2.12.5 Punto de capacidad por demanda

Superponiendo el espectro de capacidad y el de demanda se obtiene la respuesta
méxima del edificio, en el punto de interseccion de ambos espectros. Este punto es
conocido como punto de capacidad por demanda o punto de desempefio, en la

literatura inglesa como Performance Point. El punto de desempefio (PD) representa el
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méximo desplazamiento estructural esperado para el terremoto de demanda, figura

2.31

Sa

Espectro de capacidad

Sapp

Espectro elastico
|
Representacion bilineal !

Espectro demanda

Sdpp sd

Figura 2.31: Espectros de capacidad y demanda y punto de desempefio

Obsérvense que los factores de reduccidén del espectro dependen del nivel de no
linealidad a la que la estructura esta trabajando, el cual, a su vez, depende de la
interseccién del mismo espectro de demanda con el espectro de capacidad. Lo que
significa que el calculo de PD es un proceso iterativo.

Existen varios métodos para calcular el PD, como el procedimiento A del ATC-40
(1996). ElI método de obtencién del punto de desempefio se basa en un proceso

iterativo que puede ser programado.



