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PRIMER EDIFICIO CON AISLACION SiISMICA EN CHILE

Maria Ofelia Moroni Yadlin, Mauricio Sarrazin Arell ano

Departamento de Ingenieria Civil
Facultad de Ciencias Fisicas y Matematicas
Universidad de Chile

RESUMEN

El primer edificio construido en Chile con aisladores de base, se encuentra ubicada en
la comunidad Andalucia, Santiago. En efecto en 1991, se construyé un edificio de 4 pisos sobre
aisladores elastoméricos, ademas de uno gemelo con fundaciones convencionales. Los edificios
tienen una planta rectangular de 10 x 6 mts. Estan estructurados con muros de hormigén armado
en el primer piso y albafiileria confinada en los tres pisos superiores. Los aisladores son circulares,
de 31.5 cm de diametro y 32.6 cm. de altura.

En los edificios se ha instalado una red local de cuatro acelerégrafos triaxiales digitales
ubicandose dos en los cuartos pisos de ambos edificios, uno a nivel del primer piso del edificio
aislado y el cuarto a nivel de fundacion en el edificio aislado. Este (ltimo representa la condicion de
"campo libre". El 27 de Febrero de 2010 ocurrié un sismo magnitud de Richter 8.8 con epicentro
frente a Cobquecura a unos 400 km de la ciudad de Santiago. Los registros obtenidos en el
edificio aislado de la Comunidad Andalucia representan la primera prueba instrumental sobre el
buen comportamiento de estructuras aisladas, ante un sismo de esa magnitud.

ABSTRACT

The first base isolated building in Chile is located at the Comunidad Andalucia,
Santiago. It was built in 1991, with an identical twin but with conventional foundation. Both have
a rectangular 10 x 6 m plan, 4 story, concrete shear walls at the first floor and confined shear
walls in the top 3 floors. Rubber bearings are 31.5 cm in diameter and 32.6 cm high.

A local network that consists of 2 accelerometer at both 4™ floors, one at the first floor of
the isolated building and one at “free field conditions” had been installed. On February 27, 2010
a M,, = 8.8 earthquake hit central part of Chile. The records obtained at the Comunidad
Andalucia represent the first quantitative proof of the good behaviour of a base isolated building
for such severe earthquake.

1 INTRODUCCION

El primer edificio construido en Chile con aisladores de base, se encuentra ubicada en
la comunidad Andalucia. En efecto en 1991, en Santiago de Chile, se construyé un edificio de 4
pisos sobre aisladores elastoméricos sin nicleo de plomo, ademas de uno gemelo con
fundaciones convencionales. Los edificios, sin y con aisladores de base, tienen una planta
rectangular de 10 x 6 mts. Estan estructurados con muros de hormigdén armado en el primer piso y
albafiileria confinada en los tres pisos superiores. Los aisladores son circulares, de 31.5 cm de
diametro y 32.6 cm. de altura.
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En todos los niveles tienen losa de hormigon armado de 10 cm. de espesor. El peso total
mas 25% de sobrecarga es de 163 T. El edificio aislado esta montado sobre ocho aisladores de
goma laminada de alto amortiguamiento, los que se apoyan sobre zapatas aisladas conectadas
por vigas de fundacion. Los aisladores estan apernados a placas de anclaje en ambos extremos;
los cuales tienen varillas de anclaje. En la figura 1, que corresponde a los aisladores centrales se
aprecia las varillas de la parte superior. El suelo de fundacién corresponde a una grava densa.

El corte basal, de acuerdo a la norma NCh433.0f72 vigente al momento de la construccion
del edificio, en el edificio convencional fue de 0.086g. En el edificio aislado no se considerd
reducciéon de fuerzas sismicas con el fin de comparar el comportamiento de dos estructuras
similares salvo la condicion de apoyo. Ademas siendo un edificio de viviendas de tipo "social" de
bajo costo, la estructura posee elementos y dimensiones minimos; por este motivo el incremento
de costo producto del sistema de aislacion alcanzo alrededor del 25% del costo total.

Pernes de anclaje
Figura 1 Aisladores centrales con pernos y varillas de anclaje.

En la figura 2 se aprecian tres de los ocho aisladores colocados; cuatro fueron colocados
en los extremos de la planta rectangular, dos en la parte central del tramo de 10 m., son los
indicados en la figura 1 y los otros dos en la parte opuesta. Muy cerca de los aisladores se
construyeron unos pilares de hormigén armado que estan separados de las vigas del sistema de
aislacion, como medida de seguridad en caso de que llegaran a fallar los aisladores; en los
aisladores esquineros se tienen dos pilares y en los aisladores centrales se tienen tres pilares.

Los aisladores de base se van a desplazar lateralmente; en consecuencia, se debe
dejar un espacio libre alrededor del aislador para que este pueda moverse, como se observa en
la figura 3 que corresponde a un aislador ubicado en un extremo, de paso en la figura se
aprecia también la armadura de los muros de hormigén armado construidos en la primera
planta.
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Losay vigas de sistema de aislacién

A -

-
- - .
Figura 2 Aisladores de base y losa de sistema de aislacion.

e
Figura 3 Espacio libre alrededor de aislador.

En la figura 4 se muestra el edificio terminado con aisladores de base, al lado derecho,
no aparece en la fotografia, se tiene un edificio similar pero sin aisladores de base.
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Figura 4 Edificio Andalucia con aisladores de base elastoméricos.

2 RIGIDEZ DE LOS AISLADORES

Antes de presentar las curvas de los ensayos realizados tanto en Chile como en la
Universidad de California, Berkeley, se debe mencionar que a 1997, seis afios después de su
construccion los aisladores habian disminuido su altura en 1.4 mm., en promedio, debido a las
cargas estaticas verticales.

Las principales variables de disefio de los aisladores fueron: carga vertical de 35 T.,
desplazamiento horizontal de 20 cm vy rigidez horizontal de 21.6 T/cm. El mddulo de corte de la
goma varia entre 32 kg/cm2 para pequefias deformaciones y 6.5 kg/cm2 para 50% de deformacién
de corte. Fueron fabricados en Chile por la compafiia VULCO y sometidos a ensayos estaticos de
carga vertical y horizontal y a ensayos dinamicos de carga horizontal con cargas verticales
constantes. En la figura 5 se muestra la variacion de la rigidez lateral en funcién de la deformacion
para diferentes cargas verticales.

En la figura 5 se aprecia que ha medida que la carga vertical se incrementa, la rigidez
vertical disminuye y que a medida que aumenta la deformacion al corte también disminuye la
rigidez vertical. La rigidez lateral de los aisladores se obtiene con la siguiente ecuacion.

_G, A

K, H

(1)

Siendo G, el mddulo de corte de la goma; A es el area de la seccion transversal del

aislador y Hla altura de goma del aislador. Para un valor de G, igual a 6.5 kg/cm2 y
considerando que el aislador no tiene orificio central, se tiene:
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Figura 5 Rigidez lateral de los aisladores vs deformacion de corte para diferentes cargas verticales

El valor obtenido es referencial y sirve para ver cémo se calcula analiticamente.

3 ENSAYO ESTATICO Y PULL BACK

Siendo la construccion de este edificio una experiencia pionera se preparé un plan de
experimentacion y seguimiento de su respuesta sismica. En 1993 y en 1997 se realizaron ensayos
de microvibraciones, obteniéndose en ambas ocasiones las siguientes frecuencias en la direccion
longitudinal y transversal: 5.8 y 6.6 hz en el edificio aislado y 7.5 y 9.2 hz en el edificio no aislado.
Por otra parte, las frecuencias predominantes en la direccién vertical son 15y 20.4 hz en el edificio
aislado y no aislado respectivamente.

Posteriormente, el edificio fue ensayado en forma estéatica y con un ensayo tipo "pull back”
durante los cuales se midio la fuerza ejercida por un gato y el desplazamiento en el primer piso.
Para el ensayo estatico el edificio se tird desde el centro de la losa del primer piso en la direccién
transversal de manera de provocar una deformacion lateral en los aisladores; un muro del edificio
convencional se utilizd como elemento de apoyo. La deformacion lateral impuesta alcanzé a 4.8
cm., en los aisladores, que representa una deformacion al corte de los aisladores del 21%. En la
figura 6 se aprecia que cuando se llego a los 4.8 cm., el aislador ya estéa trabajando en el rango no
lineal con una fuerza que esta alrededor de los 130 KN., aproximadamente 13 T., en la descarga
presenta el comportamiento indicado con linea continua; el area encerrada en la curva es la
energia disipada. En esta figura se muestra también la relacion fuerza deformacion encontrada en
los ensayos de los aisladores (bearing test) para una carga vertical de 300 KN. (30 T.). Se nota
buena correlacion entre los dos ensayos y es interesante notar que cada aislador puede soportar
fuerzas laterales del orden de las 30 T., con deformaciones laterales que estan alrededor de los 14
cm.
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Luego, en el mismo punto en que se realizaron las mediciones anteriores, se colocd una
barra de seccion calibrada a una cierta carga Ultima que actiio como fusible, ver figura 7, se tiré de
nuevo hasta que se rompiera el fusible provocando vibraciones libres en el edificio aislado. Se
utilizaron barras de diferentes diametros para producir distintos desplazamientos hasta un maximo
de 4.5 cm. En la figura 8 se muestra la historia de desplazamientos en el primer piso para un
desplazamiento inicial que esta alrededor de los 4.1 cm., es impresionante observar en esta figura
que la estructura practicamente no oscila debido al gran amortiguamiento que tiene; como el
aislador se encuentra en el rango no lineal la vibracién no se produce alrededor del eje 0. Para
hallar el factor de amortiguamiento se puede utilizar la definicion de decremento logaritmico en la

respuesta de la figura 8.

450 =
4001
-
3507
g 300 i
= (
E 2504 I;
| 2001 | ™ bearing test
g i,' . __ statictest
150+ I} -~ equivalent linear model
1004
[}
501 =
0+ ! - -
0 50 100 150 200 250
displacement (mm)

Figura 6 Ensayo estéatico. Relacion fuerza desplazamiento.
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En la figura 9 se muestra el amortiguamiento equivalente medido de los ciclos de
histéresis de los aisladores y por decremento logaritmico de la sefial de desplazamiento y
aceleracion en el edificio, Moroni et al. (1998). Se aprecia que en el ensayo del edificio al utilizar el
decremento logaritmico en la respuesta de desplazamientos se obtienen mayores factores de
amortiguamiento que en la respuesta de aceleraciones y estos a su vez son mayores a los
hallados al trabajar con las curvas de histéresis en los aisladores (bearing test). Es l6gico que esto
sea asi ya que el amortiguamiento de la estructura con aisladores es igual al amortiguamiento de
los aisladores mas el amortiguamiento de la estructura. En los ensayos de los aisladores (bearing
test) se aprecia que el factor de amortiguamiento practicamente es constante para diferentes
deformaciones de la goma, existe variacién pero no significativa.
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Figura 9 Amortiguamientos obtenidos en ensayos aislados y en la estructura.

4 REGISTROS SiISMICOS OBTENIDOS

En los edificios se ha instalado una red local de cuatro acelerdgrafos digitales ubicandose
dos en los cuartos pisos de ambos edificios, uno a nivel del primer piso del edificio aislado y el
cuarto a nivel de fundacion en el edificio aislado. Este (ltimo representa la condicion de "campo
libre". Se ha preparado una base de datos con los registros obtenidos que incluye fecha y
magnitud del evento, profundidad, y aceleraciones maximas e Intensidades de Arias, tanto de
los registros en direccion horizontal como en vertical. A la fecha se han registrado del orden de
80 sismos moderados con aceleraciones maximas en el suelo entre 0.65 y 59.88 Cm/seg2 y
frecuencias dominantes entre 2 y 20 hz.

En la figura 10 se muestran las aceleraciones maximas registradas en el suelo y en el
edificio aislado a nivel de primer y cuarto piso, durante el sismo del 22 de febrero de 1996 que tuvo
una magnitud Richter de 5.9. En la direccién longitudinal, las aceleraciones en el primer y cuarto
piso se redujeron a 0.6 y 0.95 de las obtenidas en la fundacién y en la direccién transversal, éstas
se redujeron a 0.73 y 0.91 respectivamente. Sin embargo, en la direccién vertical ha ocurrido una
considerable amplificacion entre la fundacién y el primer y cuarto nivel debido a la flexibilidad de
los aisladores y a las caracteristicas dinamicas de la estructura. Este efecto también se ha
observado en los edificios aislados sometidos al terremoto de Great Hanshin-Awaji (Fujita, 1994).

4.5 -

3.5 1

2.5 A

Piso

1.5 ~

0.5 A

80 100

Aceleracion maxima (cm/seg? )

Figura 10 Aceleraciones maximas registrada el 22/2/1996

En la figura 11 se muestra la razén entre las maximas aceleraciones registradas en los
cuartos pisos de ambos edificios en funcion de la aceleracion maxima registrada en la fundacion.
Los valores representados, corresponden al promedio de las direcciones horizontales. En la
misma figura se muestra la razén entre la maxima aceleracién en el cuarto piso y en la fundacion.
A medida que la intensidad del movimiento aumenta, el efecto de la aislacion es mas eficaz.
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Figura 11 Razon entre aceleraciones maximas horizontales

La Intensidad de Arias representa la energia del movimiento; por lo tanto un buen
indicador de la eficiencia del sistema de aislacién es la relacion entre la Intensidad de Arias del
registro en el cuarto piso del edificio aislado y la fundacién o en ambos cuartos pisos. La figura 12
muestra dichas relaciones; para tener un Unico valor se ha trabajado con la raiz de la suma de los
cuadrados de las Intensidades obtenidas en ambas direcciones. Nuevamente se ve que la
eficiencia del sistema aumenta con la intensidad del movimiento.
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Figura 12 Razon entre Intensidades de Arias, direccion horizontal

En la figura 13 se muestra las razones entre las aceleraciones verticales maximas del
4° piso aislado respecto del suelo, del 4° piso aislado respecto del 4° piso convencional y del 1°
piso aislado respecto del suelo en funcién de la aceleracién méaxima vertical del suelo. La
amplificacion entre el suelo y la losa del primer piso es cercana a dos, mientras que entre ese
piso y el cuarto es del orden de 1.5; algo similar a lo que ocurre entre el suelo y el 4° piso
convencional. En la figura 14 se grafica las razones de las Intensidades de Arias entre el 4° piso
aislado y 4° piso convencional respecto del suelo en funcion de la Intensidad de Arias del
registro del suelo. En ambos edificios ocurren amplificaciones, apreciandose una leve tendencia
a disminuir en el caso del edificio aislado a medida que aumenta la Intensidad de Arias del
registro del suelo. Para representar estos efectos analiticamente, hay que utilizar modelos que
incluyan grados de libertad verticales, lo que se aleja de los procedimientos Standard en analisis
sismico de edificios,
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Figura 13 Razon entre aceleraciones maximas verticales
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Figura 14 Razon entre Intensidades de Avrias, direccion vertical

4.1 Registros 27/2/2010

El 27 de Febrero de 2010 ocurrié un sismo magnitud de Richter 8.8 con epicentro frente
a Cobquecura a unos 400 km de la ciudad de Santiago. Dicho sismo provocd dafios
importantes en Santiago especialmente en varios edificios altos y medianos de hormigén
armado, en casas de adobe y albafiileria sin reforzar y estructuras viales como pasarelas
peatonales y pasos sobre nivel. Los edificios de vivienda social de tres o cuatro pisos tuvieron
en general buen comportamiento, al igual que todos los edificios de la Comunidad Andalucia.
En Santiago se ha estimado una Intensidad MSK de 6.5 (Astroza et al, 2010)

Los registros obtenidos en el edificio aislado de la Comunidad Andalucia son la Unica
prueba instrumental existente a la fecha sobre el comportamiento de estructuras aisladas, ante
un sismo de esa magnitud, construidas en Santiago. En efecto, en la Figura 15 se muestran los
registros obtenidos en las direcciones longitudinal, transversal y vertical en el cuarto piso del
edificio aislado y sin aislar. Las reducciones en la direcciéon horizontal son evidentes. En la
direccion vertical persiste un aumento menor en el edificio aislado respecto del sin aislar. Las
frecuencias predominantes en los registros horizontales varian entre 0.6 a 0.8 Hz.
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Figura 15. Registros obtenidos en Comunidad Andalucia el 27/2/2010

De acuerdo a testimonios de los ocupantes del edificio aislado, todo se mantuvo en su
sitio. Distinto fue la experiencia en las estructuras sin aislar, tal como se observa en la Figura
16, donde, hubo caida de elementos y una pequefia fisura a nivel del 2° piso.
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Figura 16. Efectos del sismo en edificio no aislado
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5 CONCLUSIONES

Se ha descrito la experiencia acumulada respecto del disefio, construcciéon, ensayo y
comportamiento del edificio aislado de la Comunidad Andalucia en Santiago, Chile. Gracias a la
instrumentacion existente se ha podido comparar las aceleraciones registradas en campo libre y
en los 4° pisos del edificio aislado y convencional durante un sinnimero de sismos moderados y
especialmente durante el sismo del 27/02/2010. En este Ultimo caso, en direccion horizontal en
el edificio aislado se registra del orden de un quinto de la aceleracion del edificio convencional.
En la direccion vertical, aunque existe amplificacidn, ésta no sobrepasa limites peligrosos. Hay
gue notar eso si, que siendo viviendas sociales no se ha podido economizar en estructuras o
elementos no-estructurales, por lo que incluir aisladores tiene un costo muy significativo, mayor
gue otras soluciones que podrian dar el mismo tipo de seguridad.
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VIVIENDAS ECONOMICAS DE CONCRETO CON MALLAS
ELECTROSOLDADAS

Adolfo Guillermo Galvez Villacorta

ADGAVI y Asociados
SAC. PERU.

RESUMEN

La idea fuerza en este tipo de edificaciones es la siguiente: “Se pueden desarrollar
viviendas seguras y econémicas en concreto armado, si usamos sistemas estructurales en
base a muros y estos elementos presentan una densidad adecuada en planta, por ello puede
usarse malla electro soldada y concreto de resistencia moderada, sin detalles de refuerzos que
encarecen la estructura, podemos también extrapolar estos principios basicos a viviendas
econdémicas y seguras para sectores sociales algo mas favorecidos”.

Dadas las caracteristicas mencionadas, son ideales para la solucion del tema de
viviendas de interés social, al aplicarlo en forma masiva. Existen experiencias en varias partes
del mundo que confirman lo anterior.

Se inicié la Investigacion determinando espesores y resistencia del concreto, se
continuo determinando cuantias de refuerzo en los muros e incidencia en la respuesta
histerética de los vanos, posteriormente se ha continuado apreciando la sensibilidad de la
respuesta a la curva esfuerzo deformacion del refuerzo, el umbral de corte en funcién de la
densidad de muros y el nimero de pisos o y finalmente se ha concluido determinando el valor
de los Factores de Modificacibn de Respuesta Sismica para edificaciones de cinco, ocho y
doce niveles.

El trabajo de Investigacion abarca desde 1998 hasta el 2008 y concluye con la
obtencién del Premio Grafia y Montero a la mejor Investigacién en Ingenieria del Pert del 2010.

ABSTRACT

The main idea in this type of buildings is as follows: “Safe and economic housings are
developed in reinforced concrete, if we use structural systems based on walls and these
elements present a correct density on surface, that's why electro welded mesh and concrete of
moderated resistance can be used, without details of reinforcements that make the structure to
become expensive, we can also extrapolate these basic principles to safe and economic
housings for some selected social sectors.”

According to the mentioned characteristics, they are ideal to solve the issue of housing
of social interest, applied in massive form. There are experiences in many parts of the world
which confirm the previous arguments.

The research begins in 1998 finding strength and wall thickness, after that went over
reinforcement amount and the incidence of wall openings on displacement response, also the
sensitive to stress strain properties of constitutive materials and wall density, the final research
cover the topic of Seismic Response Modification Factors for five, eight and twelve story
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building.

Research spans from 1998 until 2008, and won the “Grafia y Montero — 2010” award for best
research in Peru.

1 INTRODUCCION

El Pert es un pais ubicado en el cinturén de fuego del Pacifico, por ello es afectado de
forma recurrente por eventos sismicos.

Esta investigacion busca que se desarrollen viviendas seguras, econdmicas orientadas
a ser industrializadas, parcial o totalmente, usando de preferencia insumos de origen nacional.

En el afio de 1998, luego del fendmeno del Nifio, en la ciudad de Ica debia de realizarse
un proceso de apoyo a la poblacion de menores recursos, para reemplazar las viviendas que
habian sido perdidas o dafiadas por las inundaciones. Teniendo en cuenta que el nivel de
pobreza de los beneficiados no les permitia comprar una vivienda, por lo que deberia recurrirse
a la autoconstruccién, con una supervision técnica minima y dado que el sistema constructivo
tradicional (Iéase albafiileria confinada), si bien cumplia con los niveles de seguridad esperados,
lamentablemente era muy sensible a la mala calidad de la mano de obra y los plazos de
ejecucion significaban una espera muy dolorosa para los damnificados. De acuerdo a esta
realidad se decidi6 realizar una investigacion para el desarrollo de viviendas sociales, cuyo
material fuera el concreto armado, estructuradas en base a muros, con una densidad que
garantizara una adecuada respuesta estructural.

Este trabajo de investigacion, se desarrollaria por etapas, iniciandose en viviendas
unifamiliares y de interés social, para extenderse posteriormente a viviendas multifamiliares.

Se planted entonces la siguiente hipotesis:
“Las viviendas de concreto armado estructuradas en base a muros y reforzadas con malla
electro soldada, implican procesos constructivos mas eficientes, que en el caso de las de
interés social unifamiliares permiten la autoconstruccién de refugios basicos o la oferta por el
sector privado de viviendas economicas y en las multifamiliares significa un ahorro sensible
generado por la velocidad del proceso constructivo, todo esto garantizando niveles adecuados
de seguridad estructural frente a los sismos que se presentan en nuestro pais.”

Las etapas han requerido de varios afios de trabajo, desde sus inicios en viviendas
unifamiliares con un nivel y de interés social entre 1998 y 1999, continuando con viviendas de
dos niveles entre 1999 y 2000, posteriormente su extension a multifamiliares entre el 2000 y
2001. En el 2002 se inician los llamados Sistemas de Muros de Ductilidad Limitada, que no son
otra cosa que la extension a viviendas para el mercado inmobiliario, de lo desarrollado hasta
ese momento.

Posteriormente la investigacion se concentra en la aplicacion para edificaciones
multifamiliares de mas de 05 niveles, buscando disipar inquietudes de su respuesta ante
demandas sismicas, culminando en el afio 2008 con la determinacion de los Pardmetros de
Modificacion de Respuesta Sismica, que seguia la metodologia del ATC — 63 de USA. (ATC-
63, 2004).

2 METODOLOGIA EMPLEADA

Dada la naturaleza de la investigacion, se decidié seguir el siguiente protocolo:



Revista Internacional de Ingenieria de Estructuras Vol. 15 N.- 2 de 2010 137

1. Usando procedimientos de Elementos Finitos, desarrollar prototipos virtuales, es decir
modelos matematicos que permitieran estimar la respuesta estructural ante demandas
sismicas.

2. Con el fin de validar los modelos virtuales, se construirian prototipos reales, para ser
ensayados en los Laboratorios de Ensayos de Estructuras del CISMID de la UNI.

3. Finalmente se deberia de seguir lineamientos usados en paises mas adelantados, para
la determinacién de los Parametros de Modificacion de la Respuesta Estructural que se
requieren, a fin de poder aplicar nuestra Norma E.030, que forma parte del Reglamento
Nacional de Edificaciones.

En el CISMID de la UNI se realizaron diversos ensayos, en varias etapas:

Carga Lateral vs. Desplazamiento
Muro AGV-02
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15
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-15 +

20
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Figural Sistema AGV: Ensayo Ciclico Muros.

El objetivo de era confirmar que un espesor de 10 centimetros era adecuado desde el
punto de vista de estabilidad y ademas apreciar las diferencias de las curvas histeréticas a
diferentes valores de la resistencia en compresion del concreto, la que se varié desde 5Okg/cm2
hasta 135 kg/cm®. Finalmente se opté por una resistencia de 100 kg/cm?.

Se ensayaron cuatro muros y una vivienda de un nivel a escala natural, (Galvez, 1998).
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Figura 2 Curvas de Comportamiento, Muros AGV
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Ensayo Monotonico- Modulo de Vivienda Ensayo Monotonico- Modulo de Vivienda
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Figura 3 Ensayo Monot6nico Médulo Vivienda a escala natural.

En esta etapa se pudo confirmar que cuantias menores a 0.0025 y concretos con
resistencias del orden de los 100 kg/cm? tenfan comportamientos SORPRENDENTES, que de
acuerdo a lo observado en el ensayo, significaba que el espécimen tenia una capacidad a las
fuerzas laterales, superior a 8.88 veces lo que el reglamento exigia en suelo rigido y 6.34 veces
en un suelo flexible, situacién muy comin en los asentamientos humanos de la costa peruana,
(Farrar, 1991, 1993 y Duffey, 1994 ).

La estabilidad estructural ante cargas verticales y la unién techo - muros delgados,
también fue evaluada, obteniéndose resultados satisfactorios:

Efecto del desplazamiento a lo largo del tiempo
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Figura 4 Efecto del desplazamiento a lo largo del tiempo.

Luego de un tiempo (1999), con apoyo del Banco de Materiales, se planificé una nueva
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etapa de ensayos, tanto en muros cuanto en una vivienda de interés social de dos niveles, a
escala natural.

Ensayos de Muros: Ciclico de 14 Muros con Aberturas y Cuantias Variables.
En este grupo de ensayos se estudiaron dos variables: La cuantia del muro y el area

efectiva del muro, a continuacion mostramos la geometria del espécimen y los resultados de las
curvas de capacidad por cuantia:
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Figura5 Geometriay curvas de capacidad por cuantia.

Mientras que los resultados por area efectiva estan en lo que sigue:
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Figura 6 Resultados por area efectiva.
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Modulo AGV Piso-1
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Figura 7 Ensayo de vivienda dos
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pisos, escala natural: Monotoénico.

Transcribimos una parte de las conclusiones del Dr. Zavala, del CISMID, en la
interpretacion de los resultados del ensayo que se le habia encargado:

“Si consideramos que el sistema es no convencional o0 no normado por las normas de
disefio sismorresistente E-030, se debe de proponer un valor maximo de distorsion basado en
los experimentos realizados. En la Figura 44 se grafica el nivel de cortante requerido por las
norma técnica E-030 del Reglamento Nacional de Construccién, para el disefio sismorresistente
de edificaciones. En el item 6.5 se presenta una estimacion del nivel de corte basal requerido
por la estructura considerando un factor R=5. Podemos leer que para el nivel requerido por a
norma, el médulo se encontraba dentro del rango elastico de comportamiento, tanto para el
caso de suelo flexible, como para el caso de suelo rigido, estado elastico que se mantiene
hasta una distorsién aproximada de 1/500. En conclusion el espécimen cumple con los niveles
requeridos por la norma. Sin embargo de la historia de agrietamientos puede interpretarse que
el agrietamiento en zonas las esquinas de los alféizares se inicia en los primeros pasos con
carga de 5tf, para una distorsién aproximada de 1/3500 y la concentracion de esfuerzos en los
talones esquineros del espécimen inician el deterioro de los mismos para un corte en la base de
7.82 Tf y una distorsion aproximada de 1/2700. Si comparamos el nivel de carga requerido
identificaremos que para un suelo rigido y bajo un sismo severo el modulo presentaria
agrietamientos en las esquinas de los alféizares, lo que puede ser evitado si estos se aislan.
Por otro lado en condiciones de suelo flexible existirian grietas en los talones no considerables.
En ambos casos el modulo cumple con la filosofia del disefio sismorresistente (NT-030, item
1.2).”

El siguiente paso, ante tan buen desempefio, son los multifamiliares.
Ensayo de Vivienda REPARADA de Dos Pisos Escala Nat  ural: Monotdnico.
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La vivienda de dos niveles, fue reparada con procedimientos de inyeccion epoxica y
nuevamente se realizé el ensayo, para evaluar su respuesta luego de la reparacién y asociar el
costo de reparacion al costo de la estructura.

Comportamiento Modulo BANMAT
Original (4/5/2000) vs Reparado(8/6/2000)
Nivel de Sismo Esperado: Lima 17/10/66
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Figura 8 Ensayo de vivienda reparada de dos pisos, escala natural.
Vivienda Multifamiliar.
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Se ha realizado el Modelaje por Elementos Finitos, Analisis y Disefio Estructural de 03
Médulos de Vivienda Tipo, Multifamiliares. La estructuracion se ha efectuado en base a placas
delgadas de concreto de baja resistencia, techos de losas y/o aligerados con ladrillos de
poliestireno expandido. Se ha estudiado el comportamiento estatico y dinamico, para diversos
tipos de suelos, abarcando desde suelos malos hasta suelos buenos, indicandose en cada caso
la cimentacién adecuada. La armadura determinada es la minima que los reglamentos
permiten, con algunas varillas adicionales alrededor de los vanos y en los extremos de las
placas. El concreto funcionaria adecuadamente hasta para una resistencia de 100 kg/cm®. Las
estructuras presentan una Confiabilidad, expresada en el indice de Confiabilidad B, superior a
las exigidas por las Normas del ACI. Las Estructuras presentan una fragilidad adecuada frente
al RIESGO de una solicitacion sismica severa. (Fintel, 1991).

Max Principal
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Figura 9 Modulos de vivienda tipo Multifamiliares.

Maodulo Vivienda Basico Espesores Reducidos de 0.05 metros:
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Acorde con los planes de asistencia de interés social, hemos desarrollado un Médulo
Minimo de Vivienda, compuesto por un solo ambiente de 15.5 m2 de area techada. Este
ambiente esta concebido a ser cobijo de las personas en extrema pobreza, cuando no puedan
tomar un crédito de mayor monto para construir un Modulo Basico de Vivienda. Se ha
desarrollado una optimizacion de costos en base a criterios estructurales ya probados
anteriormente en diversos Programas de Investigacion y Desarrollo que hemos efectuado.
Como resultado se ha estructurado un modulo en base a placas delgadas de concreto armado
de moderada resistencia, los techos son de losas macizas delgadas y las cimentaciones en
base a plateas armadas. Este Mddulo Minimo de Vivienda brindara cobijo y seguridad a sus
usuarios, mejorando su calidad de vida con respecto a las esteras y plasticos. La seguridad

frente a los sismos esta garantizada.
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Figura 9 Modulo minimo de vivienda.

SISTEMAS DE MUROS DE DUCTILIDAD LIMITADA:

Luego de un tiempo, entre el afio 2001 y 2004, se realizaron a lo largo y ancho del pais
presentaciones sobre las viviendas econdémicas y debido a nuestra actividad empresarial,
desarrollamos proyectos inmobiliarios, orientados a Mi Vivienda, que tuvieron gran éxito.
Diferentes actores del sector privado imitaron dichos desarrollos, aunque empezaron a
distorsionar su base fundamental, al disefiar edificios que ya no eran regulares en altura y
aparecio la denominada losa de transferencia, que implicaba un piso blando. (Galvez, 2006).

Esto origind que en el afio 2006 se hicieran adendas a las Normas E.030 y E.060, que a
nuestro entender metian en un solo saco a los edificios ideados por nosotros (regulares en
altura) con los que presentaban irregularidades estructurales. La mayor discrepancia se
centraba en si era 0 no posible el uso de malla electro soldada como refuerzo del muro, por las
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caracteristicas que poseia su curva esfuerzo - deformacién, en comparacion con las barras
comunes de acero de refuerzo. En esas circunstancias ante una convocatoria de la PUCP
(2007), se realiza una mesa redonda, en la que estuvo invitado el Profesor Klingner y en mesa
se plateé que la forma adecuada de tomar una decision, era mediante la metodologia del ATC —
63. (Gélvez y otros, 2006).

Como resultado de esto, nos embarcamos en un trabajo de investigacion, que es el
meollo del presente informe, que nos demord un afio, finalmente lo presentamos y difundimos
(también con el auspicio de la PUCP) e mediados del 2008, con una propuesta para los valores
de “R” y los factores de amplificacién de desplazamientos, para estos sistemas, cuyo contenido
en forma sucinta se expone a continuacion.

El Factor de Reduccion de Respuesta Sismica, “R”, es conceptualmente desarrollado
como un medio para tomar en cuenta dos aspectos de la respuesta estructural ante demandas
sismicas: Primeramente su capacidad para disipar energia, al incursionar en el rango inelastico
y en segundo termino la sobre resistencia inherente de los sistemas estructurales y sus
materiales constitutivos. (Varela, 2003).

El mencionado Factor ha venido siendo determinado en base a tres fuentes: La
observacién del desempefio estructural ante sismos pasados; por procedimientos técnicos en
base a ciertos principios y por criterios planteados por experimentados investigadores en el
tema. Los Sistemas Estructurales con Muros de Ductilidad Limitada (SMDL), toman importancia
en nuestro medio, como una consecuencia del gran crecimiento del sector inmobiliario, a
principios de la presente década. Su uso extensivo ha generado inquietudes en las autoridades
pertinentes, quienes han legislado limitando el uso de ciertos materiales constitutivos (mallas
electro soldadas) a un cierto nidmero de niveles, a ciertas regiones de la estructura y
condicionando la necesidad de usar confinamientos en los bordes de los muros estructurales a
criterios derivados de respuestas controladas por desplazamientos. El presente informe tiene
por objetivo, siguiendo la metodologia planteada por el ATC 63, determinar que valor del Factor
R podria ser usado cuando las estructuras de muros portantes cumplan con ciertas
condiciones: continuidad de los muros, densidades de muros adecuadas, uso de refuerzo en
base a barras corrugadas en los extremos y de malla electro soldada en el alma, tanto vertical
como horizontal. El procedimiento usado se sustenta en evaluar la demanda de la deformacion
global de las estructuras, como una funcién del valor de R. Las capacidades de los muros de
SMDL se sustentan en ensayos casi estaticos con ciclos alternos de desplazamiento.
Simulaciones de respuesta no lineales se han llevado a cabo, con comportamientos histeréticos
de carga — desplazamiento desarrollados a partir de los ensayos antes mencionados, usando
ademas las curvas esfuerzo deformacion de los materiales constitutivos; la demanda sismica
se obtiene de un grupo de registros sismicos, para suelos duros, que incluyen entre otros, a los
que se usaron para desarrollar el Espectro de Disefio de nuestra Norma E.030. Este estudio ha
sido financiado por la empresa PRODAC SA y se enmarca dentro de un esfuerzo continuo en la
Investigacion y el Desarrollo de Sistemas Estructurales reforzados con mallas electro soldadas,
aplicados a viviendas econdmicas, que se inicio en el afio 1998. Centros de Investigacion en el
CISMID de la UNI y en la PUCP, con destacados profesionales, han contribuido en forma
directa o indirecta a generar una parte importante de la informacion que ha permitido desarrollar
el presente informe al llevar adelante los ensayos encargados y proporcionar las
interpretaciones sobre los temas solicitados que han permitido ratificar la hipotesis planteada en
1998. (Galvez, 2007).

El presente trabajo es aplicable a sistemas estructurales que usan los denominados
muros de ductilidad limitada, de acuerdo a lo indicado en el articulo 12 de la Norma E.030 y en
la adenda respectiva.

Las estructuras consideradas tienen las siguientes caracteristicas:

* Su sistema estructural es el de muros portantes.
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» Un alto porcentaje de los muros son continuos en toda la elevacion de la estructura, de
acuerdo a lo planteado por Galvez y otros (2006).

« La densidad de muros en el eje débil, es mayor o igual a 2.5% para edificaciones de cinco
hasta ocho niveles y de 3% o0 mayor para edificaciones hasta doce niveles.

» Los muros tienen espesores de 100 mm o superiores.

« El refuerzo se distribuye del siguiente modo: Barras corrugadas (ASTM A615, ASTM
A706) se usan en los extremos; malla electro soldada (ASTM A497) se usa como
refuerzo vertical y horizontal en el alma del muro.

« El criterio seguido para el confinamiento en los bordes del muro es el de resistencia (se
confina si los esfuerzos en compresion ultima exceden el 0.2fc), pues el criterio en
base a desplazamientos de la adenda en la Norma E.060, presenta incongruencias,
San Bartolomé (agosto 2006).

« La altura de entrepiso es aproximadamente 2500 mm.

« Las luces en los diafragmas rigidos que generan los techos, son no mayores a los 4500
mm.

« Los muros tienen un débil acoplamiento entre ellos, aportado por las losas de piso.

El desarrollo inmobiliario del pais, puede interpretarse como una consecuencia directa
del uso de estas edificaciones, tal como se apreciara posteriormente de la estadistica de
viviendas en concreto armado que tiene el INEI.

En el 2006, a consecuencia de un cambio en la Norma E.060, se realizo un trabajo, por
un grupo de colegas en el CISMID, que tuvo como principal aporte reconocer los niveles de
capacidad al corte en los SMDL.(Greinfenhagen, 2006):

Comparacion de Resultados de Ensayos
en Muros de Ductilidad Limitada
Relacion distorsion - esfuerzo de corte

(ltg;lcmz)

onz Qs

Esfuerzo de corte

T

M FORSA FRODICCEMD ILRC

UNCONFORSHPRODIZCSMDMUROS  —— UNCON FORSA PRCDAC CSWD LROS

Figura 10 Niveles de capacidad al corte en los SMDL. Galvez et al. (2006)

3 ANALISIS DE LOS RESULTADOS

Materiales constitutivos, Concreto y Acero de refu erzo:
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Los modelos matematicos usaran las siguientes curvas esfuerzo - deformacion:

CURVA ESFUERZO DEFORMACION
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Figura 11 Curvas Esfuerzo Deformacion.

Respuesta por Flexion y Corte:

El modelo considera dos secciones criticas, en la base y en la corona del muro, la
flexibilidad del elemento se considera que sigue una distribucion lineal entre estas dos
secciones a lo largo de la altura del elemento, tal como se muestra en la figura que sigue
(Kangning, 2007):
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Figura 12 Respuesta por flexion y corte.

Los modelos histeréticos a usarse, tienen una envolvente que se muestra a continuacion:

Tipui: Ale &)
o=k K,
e =K%k,

EM
BKe
FY f——---r3
xlr fl
Fey J,’; T K (Secant stiffness)
~ Ke

=

F e

(Secant stiffress)

&
el

[ 4t

BKe

--{F'¢ O, fpus: aloe e’
v f
=Ky K,
F'y '
. o = K'i ’{IK‘.,

Fig. 6-1 Trilinear Skeleton Curve of Hysteresis Model

Figura 13 Modelos histeréticos.

PARAMETROS DE MODIFICACION DE RESPUESTA SISMICA

De acuerdo a la metodologia del ATC — 63 debemos de evaluar la probabilidad de
colapso (distorsion de entrepiso 0,01 o superior), de las estructuras arquetipicas que se estan

considerando:
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Estructura arquetipica de 5 niveles

A continuacion se muestra la relacion entre el Factor de Modificacion de
Respuesta Sismica, R, y la Distorsién Global. Un valor de 4 es adecuado.

Distorsi6n Global vs. R
Estructura Arquetipica de 05 Niveles
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Figura 14 Estructura arquetipica de 5 niveles.

Estructura arquetipica de 8 niveles

A continuacion se muestra la relacion entre el Factor de Modificacion de
Respuesta Sismica, R, y la Distorsion Global. Un valor de 4 es adecuado.

Distorsién Global vs. R
Estructura Arquetipica de 08 Niveles
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Figura 15 Estructura arquetipica de 8 niveles.

Estructura arquetipica de 12 niveles

A continuacion se muestra la relacion entre el Factor de Modificacion de
Respuesta Sismica, R, yla Distorsién Global. Un valor de 4 es adecuado.

Distorsion Global vs. R
Estructura Arquetipica de 12 Niveles
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Figura 16 Estructura arquetipica de 12 niveles.
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Validacion del Valor Propuesto Validacion del Valor Propuesto

Disbré6n Entepio vs. Niveles
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Figura 17 Validacion del valor propuesto.

Parametros de Modificacion de Respuesta Por

Analisis No Lineales Tiempo Historia
+ Actualmente la tendencia es a considerar que el valor de = es el

producto de dos factores. El primero debido a la ductilidad, Ru y el
segundo debido a la sobre resistencia estructural, R, :

CONCEPTO DER

v Procesando a un nivel correspondiente al
v Elasiico Sismo de Disefio, de las respuestas de las
€ 7 Estructuras Arquetipicas, podemos apreciar
Ry que los Parametros de Modificacion de
Vu q@ 9 =% Respuesta Sismica, podrian ser los
2 R, siguientes:
/ veVe N° Pisos R, R, R
v / Norma - RR
/ 5 Pisos 3.22 1.55 5.00
8 Pisos 3.94 112 4.41
D, D, D 12 Pisos 3.05 1.51 461

Figura 18 Parametros de modificacion de respuesta por Andlisis no lineales tiempo historia.
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EJEMPLO DE APLICACION

04/11/2005

Figura 19.a. Ejemplo de aplicacion.
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Figura 19.b. Andlisis Dindmico incremental y Curva de Fragilidad.

SIGUIENDO PROCEDIMIENTOS DEL ATC - 63

COEFICIENTE DE MODIFICACION DE RESPUESTA, R
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Figura 19.c. Procedimientos del ATC -63.
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Figura 19.d. Respuesta a sismos directos.

RESULTADOS

Para viviendas unifamiliares econémicas de hasta tres pisos, con estructuras en base
a muros de concreto armado, regulares, sin piso blando, seria aplicable lo siguiente:

(0]

Muros con espesores desde 0.05 metros hasta 0.10 metros. Densidades de
muros iguales o superiores a 2%.

Concreto de 100 kg/cm?, con asentamientos superiores a 10" y que podria ser
conveniente que usen fibras de polipropileno como refuerzo para disminuir las
grietas por contraccion.

Acero de refuerzo, en base a una sola capa de malla electrosoldada, con
cuantias inferiores a 0.0012; no se requiere confinamiento en los bordes de los
muros.

La cimentacion, sobre suelos arenosos, puede darse por medio de una platea
de espesor de 0.10 metros, requiriéndose en casos excepcionales una platea
de 0.15 metros de espesor.

En nuevos soles del afio 2000, los costos por m? de casco habitable con
instalaciones eléctricas y sanitarias minimas, estaban en el orden siguiente:

= Modulo Refugio de 15.5 m? S/. 130.
» Vivienda de 30 m?, con proyeccion a segundo piso: S/. 200.
*  Vivienda de 45 m?, preparada para tres pisos: S/. 225

= La reparacién luego de un sismo severo estaria en el rango de 6 a 8%
del valor del casco.

Para viviendas multifamiliares economicas, de hasta cinco pisos, con sistemas
estructurales similares a las unifamiliares, seria aplicable lo siguiente:
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Muros con espesores entre 0.08 y 0.10 metros. Densidades de muros iguales o
superiores a 0.5% veces el nimero de niveles.

Concreto de 150 kg/cm?, con asentamientos superiores a 10” y que podria ser
conveniente que usen fibras de polipropileno como refuerzo para disminuir las
grietas por contraccion.

Acero de refuerzo, en base a una sola capa de malla electrosoldada, con
cuantias inferiores a 0.0012; no se requiere confinamiento en los bordes de los
muros. Concentracion de barras dictiles, en los extremos de ciertos muros, en
las intersecciones de muros y alrededor de vanos que no se hayan aislado por
temas arquitecténicos.

La cimentacién, sobre suelos arenosos, puede darse por medio de una platea
de espesor de 0.12 metros, requiriéndose en casos excepcionales una platea
de 0.17 metros de espesor.

En soles del afio 2000, los costos por m® de acabados normales con
instalaciones eléctricas y sanitarias comunes, estaban en el orden de S/. 350.

Para viviendas multifamiliares normales, de hasta 12 pisos seria aplicable lo siguiente:

(0]

0

Su sistema estructural es el de muros portantes.

Un alto porcentaje de los muros son continuos en toda la elevacion de la
estructura, de acuerdo a lo planteado por Galvez y otros (2006).

La densidad de muros en el eje débil, es mayor o igual a 2.5% para
edificaciones de cinco hasta ocho niveles y de 3% o mayor para edificaciones
hasta doce niveles.

Los muros tienen espesores de 100 mm o superiores.

El refuerzo se distribuye del siguiente modo: Barras corrugadas (ASTM A615,
ASTM A706) se usan en los extremos; malla electro soldada (ASTM A497) se
usa como refuerzo vertical y horizontal en el alma del muro.

El criterio seguido para el confinamiento en los bordes del muro es el de
resistencia (se confina si los esfuerzos en compresion dltima exceden el 0.2f'c),
pues el criterio en base a desplazamientos de la adenda en la Norma E.060,
presenta incongruencias, San Bartolomé (agosto 2006).

La altura de entrepiso es aproximadamente 2500 mm.

Las luces en los diafragmas rigidos que generan los techos, son no mayores a
los 4500 mm.

Los muros tienen un débil acoplamiento entre ellos, aportado por las losas de
piso.

Podria concluirse los siguiente, de su comportamiento estructural y de los
Parametros de Modificacion de Respuesta Sismica:

= Se ha seguido un procedimiento racional, que puede ser replicado para
otros tipos de sistemas estructurales y otros materiales, para obtener
de manera sistematica el Coeficiente de Reduccién de Fuerza Sismica,
R, que es usado en el articulo 12, tabla 6, de la Norma E.030 del
Reglamento Nacional de Edificaciones.
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= Elvalor propuesto es de 4.0

= El valor propuesto es aplicable si las estructuras cumplen con las
limitaciones indicadas en el presente trabajo: Densidad de muros,
regularidad en altura, uso en viviendas y otras descritas en los
capitulos pertinentes.

= Los valores de R son dependientes del periodo de las estructuras.

= Si bien los ensayos demuestran claramente que la distorsion global
Gltima de 0.005 refleja el comportamiento de los muros, una
investigacion en la literatura disponible y la simulacion respectiva por
medio de procedimientos no lineales que pretenden reflejar la incursion
en el rango inelastico de las edificaciones, permiten considerar que
valores superiores a este podrian ser alcanzados. En este trabajo se
considera que distorsiones globales del orden de 1.00% pueden
alcanzarse sin que se produzcan colapsos estructurales.

» Los mecanismos de disipacibn de energia en estos sistemas
estructurales, no implican necesariamente ductilidades apreciables ni la
formacion de rotulas plasticas o mecanismos de plasticidad
concentrada. La energia se disiparia por friccibn en las grietas,
aplastamiento del concreto y otros medios que se han descrito en el
capitulo respectivo.

*» La media geométrica de las maximas distorsiones globales no es muy
sensible al tipo de material usado como armadura en el concreto; pese
a las diferencias en las curvas esfuerzo — deformacion de las mallas
electro soldadas y las barras ductiles, en todos los casos se cumple
con la Norma E.030.

= La ductilidad por desplazamiento, i, es dependiente del periodo y
presenta valores de 1.56, 1.54 y 2.22 para las estructuras de 05, 08 y
12 niveles respectivamente. Sin embargo para un indice representado
por la relacion con la densidad de muros es casi constante,
evidenciando que la densidad de muros es el parametro mas influyente
en este tipo de respuesta estructural.

= Usando el criterio de que el factor R = R, R,, los valores encontrados
serfan los siguientes: R, valdria 3.22, 3.94 y 3.05 para 05, 08 y 12
niveles; similarmente R, valdria 1.55, 1.12 y 1.50 y finalmente R tendria
valores teoricos de 5.00, 4.41 y 4.61 para edificaciones de 05, 08 y 12
niveles. Por lo tanto un valor de 4.00, tal como el planteado, seria
conservador.

= Los niveles de peligro sismico considerados para las estructuras
arquetipicas se han obtenido de un conjunto de registros de nuestro
medio. Evidentemente un conjunto distinto implicaria diferencias en los
resultados y por ello en las recomendaciones hacemos sugerencias
que atenuarian esta fuente de incertidumbre.

Como recomendaciones finales, proponemos lo siguiente:

(0]

La base de datos de registros sismicos debe de ampliarse, a fin de contar con
grupos diferentes que reflejen la realidad de las fuentes sismogénicas de
nuestro pais, para ello las Instituciones que cuentan con dichos registros deben
de ponerlos a disposicién de la comunidad cientifica a fin de hacer uso de ellos.

Seria conveniente crear una base de datos de los ensayos ciclicos para cargas
laterales, poniendo los archivos de resultados a disposicién de los
investigadores, para que la metodologia usada se difunda. Esto seria para cada
sistema estructural y cada tipo de material, a fin de ir creando una base global
gue permitiria calibrar los modelos estructurales a fin de difundir los
procedimientos no lineales de analisis estructural y convertirlos en herramientas
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de uso rutinario en las oficinas de disefio. Para ello los investigadores de
nuestras universidades deberian compartir sus resultados con el publico, no ha
nivel de gréficos, sino a nivel de archivos de resultados de los pasos de los
ensayos.

5 APLICACIONES

Se muestra a continuacién, imagenes que expresan las diversa aplicaciones ya
efectuadas del trabajo de investigacion realizado.
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Figura 22 Mddulos, Vivienda Refugio Arequipa.

Se presentan algunas fotos de edificios orientados al mercado de Mi Vivienda, que se
han desarrollado como una extension logica de la investigaciéon. Hay un gran nimero de
inmuebles, construidos en todo el pais que se han construido en base a Sistemas de Muros de
Ductilidad Limitada.
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1

Figura 22 Multifamiliares, LIMA Actividad Empresarial del Investigador

6 COMENTARIOS Y CONCLUSIONES

Del trabajo realizado, se desprenden las siguientes conclusiones:

Al desarrollar viviendas econémicas y seguras, tanto para estratos deprimidos como
medios, se ha colaborado para que la comunidad de peruanos que no contaban con
una vivienda (sea de interés social 0 para sectores socio econémicos mas altos)
mejoren su calidad de vida al poder adquirirla.

La investigacion ha demostrado que a la tecnologia desarrollada es posible darle un
uso practico, la construccion en viviendas de concreto tenia un indice de 100 en 1994,
presenta una dindmica muy grande si la comparamos con las viviendas de otros
materiales:
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VIVIENDAS NUEVAS CONSTRUIDAS
Fuente: INEI - Sector Construccion
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« Lo anteriormente expuesto sustenta que la creatividad de la investigacién ha sido capaz
de colaborar a que se materialice una capacidad de generar resultados concretos,
cuando el entorno econdmico (estabilidad) y financiero (créditos hipotecarios al alcance
del usuario) redne condiciones adecuadas.

» El enfoque técnico es profundo: con modelamientos matematicos en base a elementos
finitos; procedimientos de anadlisis no lineal, inelasticos, tiempo historia; ensayos
monotonicos y ciclicos; ensayos en viviendas de uno y dos pisos a escala natural; con
evaluaciones de vulnerabilidad y riesgo al reparar y volver a ensayar las viviendas
ensayadas, dando por lo tanto resultados concretos y fiables. La mejor muestra la han
dado las mas de mil casas que se edificaron por autoconstruccién en Ica en 1999 y que
en el terremoto del 2007 no sufrieron el menor dafio.

« Se ha demostrado fehacientemente que el sector privado puede invertir, que las
universidades mas representativas del pais pueden colaborar y que la sociedad en su
conjunto puede beneficiarse, de programas de investigacion ideados por peruanos,
desarrollados por peruanos y que han beneficiado de manera tangible a un nimero muy
grande de compatriotas al permitirles tener una vivienda a su alcance y segura.
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RESUMEN

El articulo presenta un estudio comparativo de las previsiones para el analisis y disefio
sismico de edificios estructurados con marcos de acero estructural conforme a los reglamentos
mexicanos (RCDF-04 y MOC-CFE-08), el reglamento europeo (EuroCode 3 y EuroCode 8,
2005), el reglamento canadiense (CNBC-05 y CAN/CSA-06), los reglamentos norteamericanos
(LRFD-97, UBC-97, ASCE-05 y ATC-08) y el reglamento japonés (BCJ-06).

ABSTRACT

In this paper a comparison is presented of recommendations for the analysis and
seismic design of buildings structured with steel frames according to Mexican codes (RCDF-04
and MOC-CFE-08), the European Code (EC-3 and ECB8-5), the Canadian Code (CNBC-05 and
CAN/CSA-06), U.S. Codes (LRFD-97, UBC-97, ASCE-05 and ATC-08) and the Japanese Code
(BCJ-06).

1 INTRODUCCION

En las Ultimas décadas, edificios estructurados con acero de baja y mediana altura han
sufrido dafio de consideracién y hasta colapso durante sismos intensos (Kobe, Northridge,
México, etc.). EI comportamiento observado atrajo la atenciéon de la comunidad ingenieril
internacional, la cual concluyd en la imperiosa necesidad de revisar y estudiar los criterios de
analisis y disefio de este sistema estructural con fin de evitar, prevenir o predecir el dafio (Tapia
y Tena 2001).

El proceso de actualizacion de los reglamentos a partir de esas investigaciones puede
ser en algunos casos muy efectivo, pero puede tardar varios afios en algunos otros casos. El
objetivo central de este estudio es proporcionar un comparativo de las previsiones sismicas de
reglamentos internacionales, particularizando el caso de sistemas estructurales con base en



160 Revista Internacional de Ingenieria de Estructuras Vol. 15 N.- 2 de 2010

marcos de acero.
1.1 Reglamentos comparados

Todos los reglamentos comparados presentan un apartado donde se enuncian las
recomendaciones de disefio sismico, que es independiente, pero esta interrelacionado con los
criterios de disefio, andlisis y construccion de estructuras metélicas.

En el caso de México, no existe un reglamento que opere en todo el pais, sino que los
municipios tienen la facultad de establecer reglamentos locales, que en ocasiones se basan en
el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, cuya mas reciente version es del
2004 (RCDF-04) y en muchas otras ocasiones en el Manual de Obras Civiles de Comisién
Federal de Electricidad, cuya version mas actualizada es de 2008 (MOC-CFE-08). Estos
reglamentos hacen referencia de las particularidades técnicas a Normas Complementarias. En
este estudio se compararon las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio por Sismo
(NTCS-04) donde se establecen los criterios de analisis sismico y Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio y Construccion de Estructuras Metélicas (NTCM-04) que
presenta los criterios de analisis y disefio de marcos de acero.

De igual forma, se comentaran los criterios establecidos en la mas reciente version del
Capitulo de Disefio por Sismo del Manual de Obras Civiles de la Comision Federal de
Electricidad (MOC-CFE-08). Este es un reglamento que inicialmente fue concebido para obras
relacionadas con la industria eléctrica, pero que ahora es ampliamente utilizado por los
disefiadores de todo el pais para la determinacion de fuerzas sismicas y edlicas.

En los Estados Unidos de Norteamérica se ha desarrollado el uso de un solo cédigo
aplicable a todo el pais llamado Reglamento Internacional de Edificios (International Building
Code, IBC-06) que pretende sustituir a los tres reglamentos de caracter nacional que operaban
de manera regional, de los cuales el mas conocido a nivel mundial es el Reglamento Uniforme
de Edificios (Uniform Building Code, UBC-97). Las disposiciones de disefio de estructuras
metalicas se comentara del Manual de Construccién en Acero (Load and Resistance Factor
Design, LRFD-94) del Instituto Americano para la Construccién en Acero (American Institute of
Steel Construction, AISC) y sus Provisiones Sismicas para el Disefio de Edificios de Acero
(Seismic provisions for structural steel buildings, ASCE-05).

Asimismo, desde septiembre del 2004, la Agencia Federal para el Manejo de
Emergencias (Federal Emergency Management Agency, FEMA) comisioné al Consejo de
Tecnologia Aplicada (Applied Technology Council, ATC) para llevar a cabo una variedad de
tareas mediante las que se establece y documenta una metodologia para cuantificar de forma
fiable parametros de respuesta en el disefio simico contenidos en el reporte Cuantificacion de
los Factores de Comportamiento Sismico de Edificios (Quantification of Building Seismic
Performance Factor, ATC-08) que seréa igualmente comentado.

En Canada, un solo reglamento rige a todo pais: el Reglamento Nacional de Edificios de
Canada (Code National du Batiment du Canada, CNBC-05), que contiene las previsiones de
disefio, incluyendo los criterios de disefio sismico. Las particularidades de disefio de estructuras
metalicas estan contenidas en el Manual de Estados Limite de Disefio de Estructuras Metalicas
de la Asociacion de Estandares Canadiense cuya version mas reciente es del 2006 (Handbook
of Steel Construction del Canadian Institute of Steel Construction, CAN/CSA-06).

En 1989, una Comisién de la Comunidad Europea publicé un solo reglamento aplicable
a Austria, Bélgica, Chipre, Republica Checa, Dinamarca, Estonia, Finlandia, Francia, Alemania,
Grecia, Hungria, Islandia, Irlanda, Italia, Letonia, Lituania, Luxemburgo, Malta, Holanda,
Noruega, Polonia, Portugal, Eslovaquia, Eslovenia, Espafia, Suecia, Suiza y Reino Unido. Asi, el
Eurocode 3 define el Disefio de Estructuras Metalicas (Design of Steel Structures, EC03-05),
gue sera incluido en la comparacion junto con las recomendaciones para el Disefio de
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Estructuras por Sismo estan publicadas en el EuroCode 8 (Design of Structures for Earthquake
Resistance, EC08-05).

Por su parte, el Centro de Edificios de Jap6n con sede en Tokio emite un reglamento
gue aplica a todo el pais llamado Provisiones Estructurales para Edificios (Provisions for
Building Structures, BCJ-06) que contiene los criterios de disefio sismico y que incluye un
apartado para cada sistema estructural.

En general, los criterios de disefio de los elementos por tensién, compresion, flexion y
cortante son bastante similares entre los reglamentos comparados. Todos hacen referencia a la
resistencia requerida R, determinada mediante analisis estructural basado en las cargas
estipuladas en cada reglamento y en la resistencia de disefio, ¢R,, proporcionada por el
miembro estructural. Para ejemplificar lo anterior, en la figura 1 se presenta el comportamiento
del esfuerzo resistente por compresion normalizado con el esfuerzo de fluencia F/F, en funcion
de la relacion de esbeltez KL/r.
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Figura 1 Comparativa del criterio de la carga resistente a compresion

2 CRITERIOS PARA LA DETERMINACION DE LAS FUERZAS
SISMICAS

En este apartado se comentaran los criterios para la determinacién de las cargas
laterales de los reglamentos comparados que daran pauta a posteriores sefialamientos sobre
los razonamientos para establecer los factores de reduccién por sobrerresistencia y ductilidad,
mecanismos de colapso modelados y los limites de deformacién establecidos.

2.1 Reglamento de los Estados Unidos

En los Estados Unidos, el UBC estipula un cortante basal total mediante la aplicacion de
las siguientes ecuaciones, donde C, es el coeficiente sismico, | es el factor de importancia, W el
peso total por carga muerta, T es el periodo fundamental, p es un factor por redundanciay R es
un coeficiente que representa la capacidad de ductilidad y la sobrerresistencia del sistema.

yo KeWp /s (1)
[
K = ".’rj" (2)
2.2 Reglamento de Canada

El criterio del reglamento canadiense se rige por la ecuaciéon 3 (Ap. 4.1.8.11.2, CNBC-
05), donde S(T,) es la ordenada de aceleracion del espectro de disefio en el periodo
fundamental T,, W es el peso del edificio, Iz es un factor de importancia que varia en funcién de
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los efectos del sismo como baja Ig= 0.8, normal Ig= 1.0, alta Ig= 1.3 y post-desastre Ig= 1.5
(importancia extrema), M, es un factor que toma en cuenta el efecto de los modos superiores
en el cortante basal, Ry un factor por ductilidad y Ry un factor por sobrerresistencia que se
discutira posteriormente.

V= §(Ta) My IeWRy Ro (3)

Conforme a este reglamento, el periodo de la estructura puede ser determinado de
H — 3/4 .
manera aproximada como T,= 0.085(h,)™" cuando se tratan de marcos momento resistentes de
acero y T,= 0.025h,, cuando se trata de marcos momento resistentes de acero contraventeados.
En las ecuaciones anteriores, h, es la altura del edificio (Ap. 4.1.8.11.3, CNBC-05).

Por otra parte, como ya se definid, M, es un factor asociado a modos los superiores que
depende de un factor de reduccion que es funcion del momento de volteo. Para marcos de
acero momento-resistentes toma magnitudes entre 0.7< M, <1.2, y en marcos de acero con
contraventeo entre 0.8< M, <1.0.

2.3 Reglamento de Japén

En Japdn, el BCJ-06 estipula dos revisiones de cargas de disefio. Los esfuerzos en
cualquier parte de la estructura debe ser menor que el esfuerzo permisible en cargas a corto
plazo determinados mediante un primer tipo de revisién. Ademas, la resistencia horizontal de la
estructura calculada en un analisis plastico debe ser mas grande que las cargas determinadas
usando un segundo tipo de revision.

La primera revision se obtiene con las ecuaciones 4 y 5. En ellas, Q; es la carga
sismica en el entrepiso i del primer tipo de revisién solicitada; C; es un coeficiente de cortante
en el entrepiso i del primer tipo de revision, w; es la carga muerta en el entrepiso j, 9Z es un
factor de la zona sismica (coeficiente sismico), R; es un coeficiente de las caracteristicas de
vibracion, A; es el factor de distribucion del coeficiente C; en la altura y Cy es el coeficiente de
cortante estandar que para la primera revision tiene una magnitud de 0.20. R, y A; se definen
por ecuaciones contenidas en el reglamento, que son funcién del periodo fundamental de la
estructura T, la carga muerta w;, el periodo fundamental del suelo T, (igual a 0.4, 0.6 y 0.8 para
cada tipo de suelo I, Il y lll respectivamente).

Q= C:ZToiw; (4)

C="ZRAC, (5)

El segundo tipo de revision solicitada por el codigo japonés se determina mediante la
ecuacion 6. En ella, Q,, es la carga lateral actuante en el entrepiso i, Ds es un factor de
caracteristicas estructurales (coeficiente sismico de reduccion de carga por ductilidad y
sobrerresistencia) en el entrepiso i, F¢s es el factor de forma del entrepiso i conforme a la
distribucion de rigidez y excentricidad en planta, C; es un coeficiente con el mismo significado de
la segunda revision, C, es el coeficiente de cortante estdndar que para la segunda revision
toma el valorde 1.0y IZ,Rt, A, Q. se define conforme a la revision 1.

Qu= DFQ (6)
2.4 Reglamento de México

Los reglamentos mexicanos proponen tres tipos de revisiones en funcién del sistema
estructural: a) método simplificado aplicable a estructuras regulares y de baja altura con base
en muros de carga, de los cuales los mas comunes son los de mamposteria confinada, b) el
método estético aplicable a estructuras regulares de hasta 30 m de altura e irregulares de hasta
20 m en elevacion y, c) métodos dinamicos (modal espectral y paso a paso, Ap. 8.1, NTCS-04).
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El método estatico determina una distribucion triangular de cargas conforme a la
ecuacion 7, donde c es el coeficiente sismico definido de tablas en funcién de la ubicacién del
edificio, | es el factor de importancia, h; es la altura del entrepiso i, W; es el peso del entrepiso i y
Q’ es un factor de comportamiento sismico reducido.

Wi

'
R=IgWhiiot (7)

El factor Q' , definido como un factor de reduccién de las fuerzas sismicas con fines de
disefio, se determina en funcion del periodo fundamental de la estructura T, las caracteristicas
donde se desplantara la estructura para la definicion del espectro de respuesta del suelo T, y el
factor de comportamiento sismico Q, que toma en cuenta directamente la ductilidad o
capacidad de deformacién del sistema, y de manera indirecta la redundancia y
sobrerresistencia. Mas adelante se profundizara en las consideraciones y criterios que
establecen los reglamentos para la determinacién de este factor.

Los reglamentos de referencia establecen que cuando sea necesario determinar el
periodo fundamental de la estructura usando el método estatico, se podra hacerlo mediante el
cociente de Schwartz (NTCS-04, MOC-CFE-08).

2.5 Reglamento Europeo

Las cargas sismicas actuantes deben ser determinadas con la ecuacion 8, si los modos
superiores de la estructura analizada no tienen contribuciones significativas y si el periodo
fundamental de la estructura es menor a 4T.y a 2.0 s. T es el periodo caracteristico del limite
superior de la meseta de aceleraciones del espectro de disefio.

En la ecuacién planteada, z; y z;son las alturas del nivel de ubicacién de las masas m;y
m; medida desde la base. F, se define con la ecuacion 9, donde S,(T;) es la ordenada del
espectro de disefio para el periodo fundamental T;, m es la masa total del edificio y A es un
factor de correcciéon que toma en cuenta que un edificio con al menos tres niveles y grados de
libertad traslacional en cada direccion horizontal tiene una masa modal efectiva en el primer
modo menor del 15 por ciento en promedio que la masa total del edificio. El factor es igual a A=
0.85 cuando el periodo fundamental de la estructura es menor a 2T,y es igual a A= 1.0 en caso
contrario (Ap. 4.3.3.2, EC8-05).

_ o _Eimy 1
;:::_FGEZJImJ-E (8)
Fp= S(Ty)mA (9)

El reglamento estable que cuando sea necesario determinar el periodo fundamental de
la estructura, se podra estimar como T= C; H**, donde Ci= 0.085 en marcos momento
resistentes de acero y C;= 0.05 en todos los otros casos.

3 FACTOR DE REDUCCION DE FUERZAS SISMICAS CON FINES DE
D!SENO RIOS PARA LA DETERMINACION DE LAS FUERZAS
SISMICAS (Q’, R, a, 1/Ds, Rq)

En los reglamentos, las reducciones en fuerzas que se obtienen al permitir un
comportamiento no lineal (deformaciones inelasticas durante sismos intensos), se toman en
cuenta a través de factores de reduccién que consideran la ductilidad, sobrerresistencia y
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redundancia de las estructuras.

El factor de reduccion por comportamiento no lineal Ry representa el cociente de la
resistencia elastica entre la demanda de resistencia inelastica necesaria para limitar la
demanda de ductilidad £ a que sea menor o igual que una determinada demanda de ductilidad
M (ecuacion 10).

_ Fy(iui =1) (10)

3.1 Reglamento de Canada

Los factores de de reduccion de fuerzas sismicas con fines de disefio por concepto de
ductilidad conforme a este reglamento (Ry), Se enuncian en la tabla 1 y son funcién de resultado
del producto de IgF;S,(0.2), donde Iz es el factor de importancia de la estructura que se
comento anteriormente (Ap. 4.1.8.4.4, CNBC-05) y Rq es el factor de sobrerresistencia.

F. es un coeficiente de aceleracién de sitio que se define en funcién de la clasificacion
del terreno donde se ubicara la estructura de un total de seis posibles opciones: terreno tipo A
es roca muy dura, tipo B es roca, tipo C es suele muy denso o roca suave, tipo D es terreno
rigido, tipo E terreno suave y tipo F otros terrenos (Ap. 4.1.8.4.B, CNBC-05). Este coeficiente
también es funcién de S,, que es la aceleracién espectral de respuesta con un amortiguamiento
del 5%, expresada como una relacion de la aceleraciéon gravitacional para el periodo T (Ap.
4.1.8.4.1, CNBC-05).

La tabla 1 incluye la altura maxima a la que es permitido usar el factor de reduccién en
metros en virtud de la anticipada demanda inelastica. SL significa que no hay un limite en la
altura para la aplicacién de ese factor de reduccidon y NP significa que no esta permitido usar
esa magnitud de factor para esa aceleracién asociada.

Las magnitudes del factor de reduccion estipuladas en la tabla son los que se usan para
reducir directamente el espectro de disefio (Ap. 4.1.8.11, CNBC-05), de manera que es
equivalente al factor de comportamiento sismico reducido Q' del RCDF-04. Sin embargo, el
suplemento de las CSA-06 (CAN/CSA-06; Izvernari et al. 2007), presenta un limite de la altura
para modificar este factor reductivo. En marcos ductiles de acero (MD), se hace una reduccién
del 3% por metro después de los 32 m de altura del modelo.

Cuando se trata de marcos de ductilidad limitada (LD), el coeficiente por ductilidad debe
modificarse a los 48 m con una pendiente del 2% por metro. Por lo tanto, se propone una
disminucién del factor de reduccién por comportamiento no lineal (0 un aumento de la carga
lateral) para estructuras de mayor altura.

Tabla 1 Factores de ductilidad y sobrerresistencia (adaptada de CNBC-05)

IeF2Sa(0.2)
Estructuracion >02 a >0.35a
Rg Ry | <0.2 <0.35 <0.75 >0.75

Marcos momento resistentes
ductiles 50 | 15 SL SL SL SL
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Marcos momento resistentes de
moderada ductilidad

3.5

15

SL
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SL

SL

SL

165

Marcos momento resistentes de
ductilidad limitada

2.0

1.3

SL

SL

60m

30m

Marcos de moderada ductilidad
con contraventeo que no sea
chevrén

Marcos de moderada ductilidad
con contraventeo chevrén

Marcos de moderada ductilidad
contraventeo en tension

3.0

13

SL

SL

40m

40m

SL

SL

20m

20m

Marcos de limitada ductilidad con
contraventeo que no sea chevrén

Marcos de limitada ductilidad con
contraventeo chevron

Marcos de limitada ductilidad con
contraventeo en tension

2.0

13

SL

SL

60m

60m

SL

SL

40m

40m

Marcos ductiles con contraventeo
excéntrico

4.0

15

SL

SL

SL

SL

Marcos ductiles con muros de
placas en cortante

5.0

1.6

SL

SL

SL

SL

Marcos de ductilidad moderada
con muros de placas en cortante

2.0

15

SL

SL

60

60

Marcos momento resistentes,
marcos contraventeados o muros
de corte de construccion
convencional

15

15

SL

SL

15

15

Otros marcos de acero no
especificados

1.0

1.0

15

15

NP

NP

3.2 Reglamento Europeo

La definicién de las magnitudes maximas del factor de reduccion de fuerzas con fines
de disefio por ductilidad (Ap. 6.3.2, EC8-05) de la ultima versién del reglamento europeo (EC8-

05) se presenta en la tabla 2.

En la tabla, a;es el valor por el cual hay que multiplicar la carga sismica horizontal para
obtener la primera plastificacién en cualquier elemento de la estructura, mientras que el resto de
las acciones de disefio permanecen constantes y a; es el valor por el cual hay que multiplicar la
carga sismica horizontal para obtener el nimero de secciones suficientes plastificadas para
desarrollar la inestabilidad sobre toda la estructura, mientras que el resto de las acciones
permanece constante. El factor a, se puede obtener de un andlisis no lineal estatico ante

cargas monétonas crecientes.

Tabla 2 Definicion del factor por ductilidad para marcos de acero (adaptada de EC08-05)

Sistema estructural

Tipo de ductilidad

Ductilidad | Ductilidad
alta normal
Marcos momento resistentes S5a,/ay 4
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Marcos con contraventeo en diagonal 4 4
Marcos con contraventeo tipo chevrén 25 2
Marcos con contraventeo excéntrico S5a/m 4
Marcos tipo péndulo invertido 2a,lay 2
Marcos momento resistente con contraventeo concéntrico dajoy 4
Marcos momento resistente unidos con concreto y

mamposteria 2 2

De una manera simplificada, el reglamento ofrece figuras para la definicion de la
proporcién ay/a;. En la figura 2 se reproducen las figuras para marcos momento resistentes de
acero, que como se observa, presupone el mecanismo de colapso columna fuerte — viga débil.

OO O 0,0 0,0 O
Q0 L o o O
l"/\ o———0| o olo o|o o
RELGTZ R 7RG RORZ
Gy Gy Gy
Ja, = 1.1 Ja, =12 fa, =13

Figura 2 Magnitudes a,/a; para marcos momento resistente (adaptada de EC8-05)

Por otra parte, el reglamento propone considerar una proporcion a,/a;=1.2, lo que
originaria una ductilidad minima igual a gq= 4.8 en sistemas ddctiles, pero limita la magnitud
maxima de la proporcién a a,/a;= 1.6 (es decir, q= 6.4), pese a que se demuestre con analisis
no lineales que se podrian alcanzar mayores magnitudes (Ap. 6.3.1, EC8-05).

Este factor de comportamiento q debe reducir directamente los espectros de disefio en
un analisis convencional siguiendo los lineamientos de este reglamento, de manera que
equivale al factor de comportamiento sismico Q" del los reglamentos mexicanos.

3.3 Reglamento de los Estados Unidos

El UBC establece un factor de modificaciéon de carga por ductilidad (R), que como se
discute lineas adelante, es realmente equivalente al factor Q" de los reglamentos de México
(ver ecuacion 1), igual a 4.5 en marcos momento — resistentes ordinarios y una magnitud de
hasta 8.5 en marcos altamente dctiles.

En lo que respecta a marcos con contraventeo concéntrico, distingue varias
posibilidades: cuando el marco y el sistema de contravientos tengan ductilidad normal con un
factor igual a 4.2. Esta misma magnitud igual a 4.2 se mantendra en caso que el marco tenga
ductilidad normal con un sistema de contravientos ductil.

Por otra parte, en caso que el marco tenga una ductilidad alta y el sistema de
contravientos tenga una ductilidad normal, el factor sera 6.5 y por ultimo, en caso que tanto el
marco como el sistema de contravientos tengan una ductilidad alta, el factor podra ser 7.5
(Tada et al. 2003).

Sin embargo, cabe sefialar que conforme a la filosofia de disefio sismico de los Estados
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Unidos de fines del siglo pasado, el reglamento UBC-97, en realidad el factor R no es
equivalente al factor de reduccion por ductilidad de los reglamentos mexicanos (Q), sino que
R=Q’, dado que es el factor que reduce directamente las fuerzas sismicas por fines de disefio
(ec. 1).

Por ejemplo, para la revision de los desplazamientos laterales, el UBC-97 toma una
fraccion de R (0.7R) para multiplicar los desplazamientos elasticos calculados para asi estimar
el méaximo desplazamiento inelastico esperado (i.e., Tena-Colunga 1999), por lo tanto, en
realidad el factor de reduccion por ductilidad del reglamento UBC-97 es Q= 0.7R. En la tabla 4
se presentan los factores reductivos propuestos en el ASCE-05.

Por otra parte, el IBC-03 presenta consideraciones similares con un coeficiente de
modificacién R, que equivale al factor de reduccién por ductilidad q (Q° de los reglamentos
mexicanos), y que adquiere magnitudes igual a R= 6.0 en marcos ddctiles con contraventeo
concéntrico e igual a R= 8.0 en marcos momento resistentes (Marino y Nakashima 2005).
Estos valores se actualizaron en el ASCE 7-05 e IBC-06 a R= 7.0 y R= 8.0 (tabla 4).

Cabe sefalar que en los reglamentos IBC-03, ASCE 7-05 e IBC-06, se mantiene la
filosofia de que R= Q" (ec. 1), pero se ha actualizado la estimacion del maximo desplazamiento
inelastico esperado para la revision de los desplazamientos laterales, y en lugar de tomar una
fraccion constante de R para todos los sistemas estructurales, ahora depende del sistema
estructural en funcién de un nuevo coeficiente Cq, que es definido como “factor de amplificacion
del desplazamiento” (deflection amplification factor).

Asi, conforme al IBC-03, ASCE 7-05 e IBC-06, en realidad Q=C4. La propuesta inicial
del IBC-03 fue C4= 5.5 para marcos ductiles momento-resistentes e igual a C4= 6.5 para marcos
ddctiles con contraventeo concéntrico. El valor propuesto por el ASCE 7-05y IBC-06 es C4=5.5
tanto para marcos ductiles momento-resistentes como para marcos ductiles con contraventeo
concéntrico (Ap. 12.2, ASCE-05).

En la tabla 3, la categoria sismica se establece de las condiciones del suelo siendo el
tipo de suelo A el mas firme (roca dura) y F suelo blando arcilloso (Ap. 20.3.1, ASCE-05) y la
clasificacion del suelo NL significa que no hay limite y NP que no se permite. Para sistemas
duales o mixtos (marcos con contravientos), se establece que el marco debe resistir un minimo
del 25% del cortante basal (Tabla 12.2-1 de ASCE 7-05).

Este reglamento permite determinar el periodo fundamental igual a T= 0.1N, cuando el

edificio es menor a 12 m cuando estan formados con marcos momento — resistentes de acero,
donde N es el nimero de niveles.

Tabla 3 Factores estipulados para marcos acero conforme a ASCE-05

Coeficiente Factor de
de Factor de Limites de altura y de

e . . amplificacién de .
modificacion sobrerresistencia sistema estructural

Sistema desplazamiento
de respuesta

estructural

Categoria sismica

R0 Qo Cd

Blc|ple|F
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Marcos momento
resistentes dictiles 8 3 55 NL | NL | NL | NL | NL

Marcos momento
resistentes con
armaduras 7 3 5.5 NL | NL | 160 | 100 | NP

Marcos momento
resistentes de
ductilidad
intermedia 4.5 3 4 NL | NL | 35 | NP | NP

Marcos momento
resistentes de
ductilidad normal 3.5 3 3 NL | NL | NP | NP | NP

Marcos ductiles
con contraventeo
excéntrico. 8 2.5 4 NL | NL | NL | NL | NL

Marcos ddctiles
con contraventeo
concéntrico 7 2.5 5.5 NL | NL | NL | NL | NL

Marcos de
ductilidad
intermedia con
contraventeo
excéntrico 6 2.5 5 NL | NL | 35 | NP | NP

Sistemas de acero
no especificados

con buen detallado
sismico 3 3 3 NL | NL | NP | NP | NP

3.4 Reglamento de Japon

Conforme al reglamento japonés (BCJ-06), la fuerza de disefio sismico esta basada en
el espectro de respuesta elastico reducido por un coeficiente Ds, que corresponde
conceptualmente a la inversa del factor de reduccién por ductilidad g usado en occidente (Q” en
México).

La magnitud de 1/Ds=q varia de 2 a 4 en marcos contraventeados y es igual a g=4 en
los marcos momento — resistentes de ductilidad alta (tabla 4). De igual forma, que los
reglamentos antes comentados, el factor de reduccién es funcion de la clasificacion de la
ductilidad del marco (siendo FA el mas ductil y FD el menos ductil).

Sin embargo, en el caso de marcos con contraventeo, este es el Unico reglamento que
reconoce que el factor por ductilidad debe ser dependiente de la relacién de esbeltez del
contraviento A, (siendo BA el contraviento mas robusto y BC el contraviento mas esbelto).
Ademas, también considera la relacion que aporta el sistema de contravientos al cortante lateral
resistente S, de manera que (=0 corresponde a un marco momento — resistente sin
contravientos y =1 corresponde a un marco en el que los contravientos soportan todo el
cortante lateral resistente, es decir, el caso hipotético de una armadura. En la tabla 4 se
presentan el inverso de las magnitudes que alcanza este factor, es decir 1/Dg, para que sean
comparables con los factores que establecen los otros reglamentos comparados.

Tabla 4. Definicion del factor conforme al reglamento japonés (adaptada de Tada et al. 2003)

Clasificacion
del contraviento | BA 6

. .z 0
C(;aesllz]caarcclgn A0 | p<03 | 03<p<07| p>07 | p<03 | 03<p<05 | g>05

FA 4.00 4.00 3.33 2.86 3.33 2.86 2.50

BB BC
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FB 3.33 3.33 3.33 2.86 3.33 2.86 2.50
FC 2.86 2.86 2.50 2.50 2.86 2.00 2.22
FD 2.50 2.50 2.00 2.00 2.00 2.22 2.00

3.5 Reglamento de México

El mismo criterio para la definicién del factor de comportamiento sismico Q (factor de
reduccion por ductilidad) es usado entre el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal
(RCDF-04) y en el Manual de Obras Civiles (MOC-CFE-08), en el cual, la magnitud de Q se
define en funcién de las caracteristicas del sistema estructural y las caracteristicas de la
edificacién y varian entre 1, 1.5, 2, 3 y hasta 4 para el caso de las estructuras mas ddctiles.

Para estructuraciones mixtas (sistemas duales), como es el caso de marcos con
contravientos, el valor de Q también depende de que los marcos resistan un minimo del 50%
del cortante basal por sismo.

En versiones anteriores de estos reglamentos este Unico factor consideraba la
capacidad de deformacién del sistema estructural y su relacion con el desplazamiento,
ductilidad, redundancia y sobrerresistencia al mismo tiempo, por lo que era dificil al usuario
definir o distinguir la influencia de alguna cierta caracteristica de la edificacion en el analisis.

Investigaciones recientes (Ordaz et al. 2003), dieron pie a la publicaciéon de un apéndice
a las Normas Técnicas para el Disefio por Sismo (NTCS-RCDF-04), donde se presenta una
filosofia de disefio mas transparente y que define el factor de reduccion por ductilidad
independiente al comportamiento por sobrerresistencia.

El reglamento define una ductilidad igual a Q=2 en marcos momento resistentes con
ductilidad limitada y Q=4 en marcos ductiles momento resistentes de acero. Cuando los marcos
tienen contravientos concéntricos 0 excéntricos sin importar su configuracion, el factor maximo
es igual a Q=3, siempre que se cumpla el requisito que los marcos resistan al menos el
cincuenta por ciento del cortante basal por sismo (Ap. 5.1, NTCS-04).

3.6 Comparacion Gréfica

En la figura 3, se ejemplifica el comportamiento del factor de reducciéon con fines de
disefio por ductilidad en marcos momento resistentes ductiles y de ductilidad normal en funcién
de la altura entre los reglamentos comparados. Para RCDF-04 y MOC-CFE-08 se consider6
que la estructura estaria desplantada en un suelo con un periodo dominante igual a Ts= 2.00
seg.

Solo los criterios del RCDF-04, MOC-CFE-08 y CNCB-05 presentan un factor de
reduccién que varia con el periodo natural de la estructura, concordando con los resultados de
investigaciones recientes que denotan una dependencia de la ductilidad con la esbeltez de la
estructura (Marino y Nakashima 2005, Lacerte y Tremblay 2005, Izvernari et al. 2007, Guilini-
Charette 2009). La diferencia entre las magnitudes del factor de reduccién estipuladas en los
reglamentos es dispersa, especialmente en estructuras de baja y gran altura.

Investigaciones dirigidas por los autores en marcos de acero con contravientos (Tapia
2005, Tapia y Tena, 2008), han demostrado la posibilidad de obtener ductilidades superiores a
las magnitudes estipuladas en el reglamento mexicano en modelos analizados y disefiados
siguiendo estrictamente los criterios del RCDF-04, por lo que no parece extrafio que la
magnitud estipulada en este reglamento sea superada y constituya el limite inferior. El
reglamento europeo es el limite superior en los dos casos comparados.
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Figura 3 Comparacion del factor de reduccién de fuerzas sismicas con fines de disefio por
ductilidad

4 SOBRERRESISTENCIA (R, Q, Rd, yov )

Como se comentd, ademas de las reducciones por comportamiento inelastico, la
mayoria de los reglamentos establecen una reduccién para tomar en cuenta que las estructuras
poseen una resistencia lateral considerablemente mayor a la resistencia lateral que se obtuvo
durante el proceso de disefio.

A pesar de que algunos reglamentos ya reconocian tiempo atras, la importancia de
considerar la ductilidad en el disefio sismico, solo versiones recientes consideran
adicionalmente la influencia inherente de las sobrerresistencia en los sistemas estructurales. En
este sentido, se ha demostrado que las estructuras ductiles podrian asociarse a reservas
considerables de sobrerresistencia no consideradas explicitamente en los reglamentos.

La tendencia actual para considerar el efecto de sobrerresistencia es reducir la carga de
disefio por un factor de sobrerresistencia en lugar de incrementar la resistencia factorizada
(Tena-Colunga et al. 2009), lo que permite tener una mayor certidumbre de las cargas laterales
que pueden actuar sobre la estructura.

Esta sobrerresistencia deberia tomarse en cuenta cuando se evallan las resistencias y
no como un factor reductor de cargas. Sin embargo, esto implicaria cambios notorios en los
criterios de andlisis estructural que obligaria al uso de métodos inelasticos de analisis (Ordaz et
al. 2003; MOC-CFE-08). Esta sobrerresistencia alcanzada por las estructuras depende de
varios factores:

a) Sobrerresistencia de tamafio ;.- Toma en cuenta que la elecciéon de las secciones
estructurales y dimensiones se debe realizar limitandose a las secciones existentes
disponibles en el mercado o asociadas a métodos constructivos. Con base en
estructuras tipicas, este factor es considerado igual a 2= 1.05; Cabe sefialar que, en
opinién de los autores, en la practica mexicana esta sobrerresistencia asociada a las
secciones estructurales tipo es mucho mayor, debido a que en estructuras metalicas se
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b)

deben tipificar las secciones de vigas y de columnas para el disefio de varios niveles,
pudiendo ser tan alta como 2,= 1.5.

Sobrerresistencia nominal ©,- Considera la diferencia entre la resistencia nominal y la
resistencia factorizada final, de modo que se suele considerar igual a 2, 1.0/0.9= 1.11,
en estructuras metalicas, siempre y cuando se garantice un modo de falla ductil por
flexion.

Sobrerresistencia de fluencia ,. Considera la diferencia entre el esfuerzo de fluencia
especificado para el material contra el esfuerzo de fluencia que alcanza finalmente.
Mitchell et al. (2003) propusieron una magnitud de este factor igual a = 1.10 con base
en extensos estudios estadisticos principalmente basados en secciones |.

Al respecto, se realizé un muestreo de once certificados de calidad de producto
terminado por laboratorios elegidos aleatoriamente, donde se especifica el esfuerzo de
fluencia de los embarques de perfiles laminados (angulos y canales) de acero usado en
México entre el 2007 al 2009 conforme a la norma ASTM A36/A36M-94.

Los resultados de la comparacion se ilustran en la figura 4 (lado izquierdo),
normalizados con el esfuerzo de fluencia nominal, Fon= 2,530 kg/cm El promedio de
los esfuerzos determinados de las pruebas experimentales resultd ser
significativamente mayor que la sobrerresistencia tedrica asociada por este concepto
Qjieig= Fy/From= 1. 40 El menor esfuerzo obtenido en las pruebas de laboratorio fue igual
a Fy= 3 352 kg/cm (Fy/From= 1.32); mientras que el méaximo lleg6é hasta F,= 3,769
kg/cm (Fy/From= 1.49). La figura incluye una linea de tendencia en regresion Ilneal para
hacer notar la disposicion del valor medio.

O,/ Cpun

Esfuerzos de fluencia normalizados Esfuerzos ultimos normalizados

1,6 1,6 -
L 1 o ‘L.t.l L5 -
14 t o —9¢—— 1,4 -
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6./C,
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Figura 4 Relacién entre el esfuerzo de fluencia teérico y el medido en pruebas de laboratorio.

d)

e)

Con fines ilustrativos, en la figura 4 (lado derecho) se incluye también la
comparacioén de los esfuerzos ultimos normalizados con un esfuerzo nominal F,= 4,080
kg/cmz. El promedio de los esfuerzos comparados resulté ser igual a Fy/Fpom= 1.21.
Sobrerresistencia de endurecimiento por deformaciéon Q.- Toma en cuenta el
endurecimiento por deformacién dependiendo de la fluencia y el nivel de deformacién
inelastica. Varia entre Q,,= 1.15 para marcos momento resistentes ductiles de acero
hasta Qy,= 1.05 en marcos con ductilidad limitada, que representan un fenémeno
similar al que se presenta en marcos con contraventeo concéntrico donde el
endurecimiento por deformacion se desarrolla Gnicamente en los elementos que fluyen
por tension (Tremblay 2005).

Sobrerresistencia por la formacion del mecanismo Q....- Toma en cuenta la resistencia
adicional que puede desarrollar el sistema antes de que se forme el mecanismo de
colapso. Conservadoramente, este valor se considera igual a Q.= 1.0, en marcos de
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acero con contravientos concéntricos, donde una reserva de capacidad es tipicamente
provista por los contravientos en tension.

f) Sobrerresistencia debido al disefio de las conexiones.- Este factor se conoce, pero
debido a que no se cuentan con suficientes cuantificaciones, normalmente algunos
reglamentos no lo consideran en su valoracion de la sobrerresistencia global.

g) Sobrerresistencia debido al impacto de cargas verticales en el disefio.- Las cargas
verticales rigen el disefio de varios elementos estructurales, especialmente en
estructuras de pocos niveles en zonas de alto peligro sismico o hasta en estructuras
relativamente altas ubicadas en zonas de bajo a moderado peligro sismico. Este efecto
es considerado en los reglamentos de México en estudio, pero alin no en otros
reglamentos internacionales.

4.1 Reglamentos de los Estados Unidos

En los reglamentos de los Estados Unidos se reconoce que la sobrerresistencia
depende del sistema estructural y por ello se establecen en forma tabular las magnitudes por
sobrerresistencia, que se incluyeron en la tabla 4 (ASCE-05).

Esta es igual a =3 para marcos de acero momento resistentes, (2=2.5 para marcos
ddctiles con contraventeo concéntrico y ©@=2 para marcos no ddctiles con contraventeo
concéntrico (Ap. 11.2, ATC 63-08).

4.2 Reglamento de Canada

Por su parte, el reglamento canadiense define las sobrerresistencias en funcién del
sistema estructural, cuyas magnitudes se incluyeron en la tabla 1. Este planteamiento propone
una sobrerresistencia para marcos momento resistentes ddctiles igual a ©=1.5 (que estan
asociados a la ductilidad maxima permitida) y presenta una ligera disminucion hasta 2=1.3
cuando se trata de marcos momento resistentes de ductilidad limitada.

En lo referente a los marcos con contraventeo se establece una magnitud Unica igual a
2=1.3 sin importar la ductilidad de los contravientos ni el tipo de configuracién (Ap. 4.1.8.4.1,
CNBC-05).

4.3 Reglamento Europeo

El reglamento europeo hace referencia a los anexos de cada pais para establecer
magnitudes de sobrerresistencias adecuadas a las condiciones locales y ademas, recomienda
una unica magnitud para marcos de acero igual a y,,= 1.25 sin hacer distincion de la ductilidad
del marco, configuracion de los contravientos, etc. (EC8-05; Ap. 6.2.3).

4.4 Reglamento de México

El reglamento del Distrito Federal mexicano presenta en el Apéndice Normativo A de
las Normas Técnicas Complementarias (NTCS-04) una ecuacion para la determinacion de la
sobrerresistencia que tiende a 2=2.0 (ecuacién 11). El planteamiento es funcién del periodo
caracteristico T, del espectro cuya definicion es igualmente funcién del terreno del suelo T,
conforme se ilustra en la figura 5 (T,= 1.175 seg., cuando el periodo fundamental del suelo es
T.= 2.0 seq). La figura incluye el segundo periodo caracteristico Ty, que define el descenso de
las aceleraciones méximas.
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10 :
e S T<T,
+
R4 JTIT, (11)
2 S T>T,

En el Manual de Obras Civiles de la Comisién Federal de Electricidad (MOC-CFE-08)
se presenta un método de obtencion del factor por sobrerresistencia que sigue la ecuacion 12,
donde Ry es un indice de sobrerresistencia que depende del sistema estructural, y tratando
exclusivamente a las estructuras de acero, toman los siguientes valores: Ro= 2.0 para marcos
momento resistentes de ductilidad normal e intermedia, marcos momento resistentes de
ductilidad normal con contraventeo; Ry,=2.5 para marcos momento resistentes de ductilidad
para marcos momento resistentes de ductilidad normal e intermedia, marcos momento
resistentes de ductilidad alta, marcos momento resistentes de ductilidad alta con contraventeo;
y Ro=3.0 para sistemas duales de marcos con conexiones momento resistentes especiales.

o~ R+05(1-TT,) sT<T, )
R ; s T>T,

4.5 Comparacion gréafica

En la figura 5 se presenta la comparacién gréafica de las magnitudes propuestas para el
factor de reduccién por sobrerresistencia entre los reglamentos comparados para marcos
dictiles momento resistentes. El reglamento europeo, que estd asociado a las mayores
magnitudes del factor de ductilidad, constituye el menor limite propuesto; mientras que el
reglamento de Estados Unidos es el limite superior de las magnitudes comparadas.
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Figura 5 Comparativa del factor de reduccién por sobrerresistencia para marcos ductiles

Los reglamentos mexicanos son los Unicos que reconocen que la sobrerresistencia de
un sistema depende del periodo de la misma; sin embargo, considere que estas curvas aplican
sin importar el sistema estructural de que se trate en el RCDF-04.

En la curva del Reglamento para el Distrito Federal (RCDF-04) se supuso que la
estructura estd ubicada en un suelo con un periodo dominante igual a Ts= 2 s. En el caso del
MOC-CFE-04, el razonamiento considera un indice de sobrerresistencia igual a Ro= 2.5 con el
periodo caracteristico T,= 1.175 seg.

5 FACTOR DE REDUNDANCIA p
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El factor de redundancia estructural p reconoce que los sistemas estructurales pueden
desarrollar una mayor sobrerresistencia e incrementar su capacidad de deformacién a medida
que aumenta la redundancia estructural; sin embargo, aunque este efecto es ampliamente
conocido, se incluye Gnicamente en algunos de los reglamentos vigentes.

5.1 Reglamentos de los Estados Unidos

A partir de la inclusion de este factor en el UBC-97 (ec. 1), que tomaba magnitudes
entre 1.0 y 1.5 (Tada et al, 2003), el concepto ha evolucionado en las recomendaciones de
disefio sismico més recientes de los Estados Unidos.

Segun el ATC-08 (Ap. 11.1.4), se han estudiado modelos con sistemas no redundantes
que han demostrado lo innecesario de evaluar este factor de comportamiento en sistemas
momento — resistentes comunes. Por esta razén, la metodologia del ASCE-05 asume p= 1.0
para el disefio estructural, debido a que magnitudes grandes del factor de redundancia podrian
no ser conservadoras para la evaluacion del colapso.

Asi, el ASCE-05 solicita que el factor de redundancia sea igual a p= 1.0 para
determinar las distorsiones, los efectos P-delta, para el disefio de elementos no estructurales,
conexiones, cargas sobre los diafragmas y estructuras con amortiguadores. Asimismo, este
reglamento establece la posibilidad que este factor de redundancia sea igual a o= 1.3 siempre
que se cumplan las siguientes dos condiciones (Ap. 12.3.4.2, ASCE-05):

« Cada entrepiso resiste al menos el 35 por ciento del cortante lateral en la direccion de
interés, cumpliendo que: a) la pérdida de un contraviento en estructuras con marcos
contraventeadas no ocasione una reduccion del 33% de la resistencia del entrepiso y que, b)
en marcos momento — resistentes, la doble articulacion de una trabe no derive en una
reduccién del 33% de la resistencia del entrepiso.

« Las estructuras son regulares en planta en todos los entrepisos, de manera que tengan un
sistema sismo resistente en cada extremo del entrepiso y contribuyan con al menos el 35%
del cortante lateral resistente del entrepiso.

5.2 Reglamentos de México

El incluir este factor de manera directa y transparente es nuevo en los reglamentos
mexicanos, por lo cual el primero en introducirlo es la nueva version del Manual de Obras
Civiles. Con ello, en el MOC-CFE-08, se reducen ahora las fuerzas sismicas de disefio por
Q'Rp. Conforme a este reglamento, el factor se determina para cada direccién ortogonal de
analisis definido de la siguiente manera (Ap. 3.3.1.4, MOC-CFE-08):

Sistemas poco redundantes que consideran la vulnerabilidad de la estructuracion, la
concentracién de la plasticidad y a la formacion de mecanismos fragiles de piso débil o mixtos
con plasticidad concentrada en columnas. Se propone p= 0.80 cuando la estructura tenga al
menos dos marcos o0 lineas de defensa paralelas en la direccion de analisis, cuando se
disponga de marcos de una sola crujia o estructuraciones equivalentes (un solo muro por linea
de defensa paralela, etc.).

En estructuraciones de redundancia normal, se propone o= 1.00 para estructuras con
al menos dos marcos o lineas de defensa paralelas en la direccion de analisis y que cada
marco o linea de defensa disponga de al menos dos crujias o estructuraciones equivalentes.

Sistemas redundantes que son capaces de desarrollar demandas de deformacion y
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factores de sobrerresistencia mayores a los propuestos en su disefio. Se propone p= 1.25 en
estructuras con al menos tres marcos o lineas de defensa paralelas en la direcciéon de analisis y
gue cada marco o linea de defensa disponga de al menos tres crujias o estructuraciones
equivalentes.

Este factor debe definirse para cada direccion global de la estructura y su magnitud se
definid con base en estudios recientes de cada sistema estructural, experiencia en sismos
recientes y en la intuicién (Tena-Colunga et al. 2009).

5.3 Reglamento Europeo

Este reglamento establece que las estructuras deben disefiarse para un alto grado de
redundancia para permitir una mas amplia disipacion de energia (Ap. 5.2.3.5, EC8-05). El caso
de sistemas estructurales de menor indeterminacion estatica se deberan disefiar con menores
factores de comportamiento inelastico (tabla 2), de manera que la redundancia queda tomada
en cuenta implicitamente en la determinacién del factor de reduccién por ductilidad.

6 DEFLEXIONES Y DISTORCIONES MAXIMAS

6.1 Reglamento Europeo

El EuroCode (EC8-05) especifica una distorsion maxima igual a 0.005h/v cuando los
elementos no estructurales estan separados de la estructura principal, 0.0075h/v cuando la
estructura tiene elementos no estructurales ddctiles, 0.010h/v cuando los elementos no
estructurales estan separados de la estructura principal (Ap. 4.4.3.2, EC8-05).

En estos limites enunciados, h es la altura del entrepiso y v es un factor que es igual a
uno cuando se hace una revision por limitacién de dafios, pero toma magnitudes distintas si se
realiza una revision por prevencion de colapso.

La definicion de este factor de reduccion depende de la importancia del edificio y su
magnitud esta definida en los anexos de cada pais dependiendo de las condiciones de riesgo
sismico, pero se recomienda de manera general una magnitud igual a v= 0.4 para estructuras
de importancia Ill y IV y v= 0.5 para importancia | y Il. La clasificacion de la importancia de los
edificios se realiza con la tabla 5.

Tabla 5 Clasificacion de la importancia de los edificios (adaptada de EC8-05)

Importancia Tipo de edificacion

Edificios de menor importancia para la seguridad publica
como edificios de agricultura, etc.

Il Edificios ordinarios, no incluidos en otras categorias.

Edificios cuya resistencia sismica sea conlleve
i consecuencias asociadas su colapso, como escuelas,
lugares de reunién, instituciones culturales, etc.
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Edificios cuya integridad durante los sismos sea de vital
v importancia para la proteccion civil, como hospitales,
estaciones de bomberos, subestaciones, etc.

Con lo anterior, el limite para la revision por colapso de edificios ordinarios es igual a
0.01h cuando los elementos no estan separados de la estructura principal, 0.015h cuando los
elementos no estructurales son ductiles y 0.02h cuando los elementos no estructurales estan
separados de la estructura principal.

6.2 Reglamento de los Estados Unidos

El UBC-97 presenta una limitacion de deformacion con la distorsién calculada
elasticamente con la ecuacion 12, donde 4 es 0.025h cuando T < 0.7 segundos y 0.02h cuando
T> 0.7 segundos (Tena-Colunga 1999, Tada et al. 2003). R es el factor de reduccion por la
inherente sobrerresistencia y capacidad de ductilidad global.

0.7R4s <4 (13)

En los reglamentos IBC-03, ASCE 7-05 e IBC-06, las deformaciones obtenidas en
analisis elasticos deben multiplicarse por Cg/l para obtener magnitudes realistas de las
deformaciones inelasticas (Ap. 12.8.6, ASCE-05), como se indica en la ecuacion 14, donde | es
el factor de importancia.

o= Cyddll (14)

En la ecuacion 14, &. es la deformacion determinada en un analisis elastico, C4 el
factor de amplificacién de desplazamiento enunciado en la tabla 3 e | el factor de importancia
gue toma magnitudes igual a I= 1.0 para estructuras categoria | y Il, I= 1.2 para categoria lll e |=
1.5 para categoria IV. Las estructuras de categoria | representan estructuras de bajo riesgo de
pérdidas humanas, mientras que la categoria IV representa estructuras con pérdidas
esenciales.

Para estos reglamentos, la distorsion permisible es 4=0.025h para estructuras de hasta
cuatro niveles de categoria ocupacional | y Il (equivalente a estructuras del grupo B de los
reglamentos de México) igual 4=0.020h con categoria ocupacional Ill y 4=0.015h con categoria
ocupacional IV (equivalente al grupo A de los reglamentos de México) siempre y cuando los
muros y elementos no estructurales estén propiamente desligados de la estructura principal
(Ap. 12.12.1, ASCE-05).

Cuando los elementos estructurales no estan separados de la estructura las
deformacion permisible es 4= 0.020h para estructuras con categorias | y I, 4= 0.015h para
categoria lll y 4= 0.010h para categoria IV.

6.3 Reglamentos de México

El reglamento del Distrito Federal (RCDF-04) establece en lo que se conoce como
“cuerpo principal” un limite de distorsién para la revision de limitacién de dafos igual a 0.006
cuando los elementos no estructurales no estan separados de la estructura principal e igual a
0.012 cuando si lo estan, sin que estos limites sean funcién de la altura o el sistema de
estructuracion.

Como se habia comentado, en el Apéndice A de las NTCS-04 se presenta un método
alternativo de disefio mas transparente que hace una distinciéon clara de la aportacién por
sobrerresistencia y ductilidad. Para hacer la revision de limitacién de dafo, este criterio solicita
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gue la deformacién obtenida del andlisis multiplicada por Q'R/7 sea menor a 0.002h cuando
haya elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables ligados a la estructura
principal y aumenta a 0.004h cuando no los haya.

En lo referente a la revision por prevencién de colapso, el Apéndice A de las NTCS-04 y
el MOC-CFE-08 (Tena-Colunga et al, 2009) presentan los mismos limites tabulados en funcion
del sistema estructural para las estructuras de acero. Asi, las deformaciones actuantes
multiplicadas por el factor QR en el Apéndice A de las NTCS-04 y por QRp en el MOC-CFE-08
debe ser menores a los limites establecidos en la tabla 6.

Tabla 6 Distorsiones permisibles de entrepiso (adaptada de NTCS-04)

Sistema estructural Dist,or_sién

maxima
Marcos momento — resistentes dictiles (Q=3 6 4) 0.030
Marcos momento — resistentes de ductilidad normal (Q=1 6 2) 0.015
Marcos con contraventeo excéntrico 0.020
Marcos con contraventeo conceéntrico 0.015

6.4 Reglamento de Canada

Conforme al reglamento canadiense, las deformaciones obtenidas en analisis elasticos
deben multiplicarse por RyR¢/le para obtener magnitudes realistas de las deflexiones. Esas
distorsiones deben limitarse a 0.01h, para edificios diseflados post-desastre (importancia
extrema), 0.02h,, para escuelas y 0.025h,, para otros edificios (Ap. 4.1.8.13, CNBC-05).

6.5 Reglamentos de Japdn

El BCJ-06 propone una limitacién de deformacion a partir del &ngulo de distorsién para
la primera revisién con 4 < 1/200 rad (Tada et al. 2003), que equivale a 0.005h para revision de
limitacion de dafios.

6.6 Comparacion grafica

En la figura 6, se presenta una comparacion grafica de los limites de distorsion en
porcentaje para marcos ddctiles momento resistentes de acero cuando los elementos no
estructurales estan separados del sistema estructural o pueden redistribuir deformaciones
adecuadamente. Se supuso que la estructura es de bajo riesgo de pérdidas humanas
(categorias | o Il para IBC-06 y ASCE-05 y grupo B para RCDF-04 y MOC-CFE-08).

El UBC-97 es el Unico que establece un limite de distorsion en funcién del periodo
fundamental de la estructura, que permite una distorsion maxima mayor en estructuras rigidas.
La dispersion entre los limites de la revision por limitacion de dafios es similar a la que
presentan los limites de la revision por prevencién de colapso.
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Figura 6 Comparativa del limite de distorsion

En la revisiéon por limitacion de dafios, los reglamentos mexicanos estan cercanos al
promedio de las magnitudes estipuladas, pero constituyen el limite superior de la revisiéon por
prevencion de colapso. Investigaciones realizadas por los autores (Tapia y Tena 2008) en
analisis en marcos contraventeados que consideran la capacidad real de rotacién inelastica,
acortamiento o extension de las secciones estructurales de los elementos en andlisis no
lineales y cuyos disefios siguen estrictamente los lineamientos del RCDF-04, reportaron
magnitudes de distorsion al colapso menores a lo estipulada en este cédigo, lo que podria
reforzar (ademas de comprobarlo con un mayor nimero de estudios) la necesidad de reducir
este limite.

7 CLASIFICACION DE LOS MARCOS DE ACERO

La especificacién del AISC de 1969 clasificd los tipos de construccion en tres tipos
como Tipo 1, 2 6 3. La distincién basica era la naturaleza de las conexiones de las vigas a las
columnas. La construccion tipo 1 incluia marcos rigidos (momento — resistentes) capaces de
transmitir momentos con conexiones completamente restringidas (designacion FR). La
construccion tipo 2 incluia marcos simples en los cuales no hay transferencia de momentos
entre vigas y columnas. La construccion tipo 3 incluia marcos semi-rigidos que usan conexiones
parcialmente restringidas (designacién PR) y éstas eran permitidas si era posible predecir en
forma confiable tanto la flexibilidad de la conexién como su capacidad para transferir momento.
Esta misma clasificacion es adn aceptada en el LRFD-97, NTCM-04, ASCE-05 y CSA/CAN -06.

Igualmente, todos los reglamentos clasifican las secciones transversales en cuatro tipos
o clases dependiendo si alcanzan el momento plastico y la subsecuente redistribucion de
momentos (tipo 1 para disefio plastico); si las secciones alcanzan el momento plastico, pero no
permiten redistribuir momentos (tipo 2, seccidbn compacta); si las secciones alcanzan el
momento de fluencia (tipo 3, seccidén no compacta) y si las secciones presentan pandeo local
en compresion (tipo 4, seccion esbelta).

7.1 Relaciones de esbeltez

Este concepto ha sufrido un cambio evolutivo desde una rigida restriccion hasta una
recomendacion en la que no existen limites de esbeltez estrictos. En la versiones anteriores de
los reglamentos comparados las relaciones de esbeltez maximas permitidas en elementos
sometidos a compresién eran menores a los limites establecidos actualmente (kL/r= 186 en la
version del CSA/CAN-93; kL/r= 167 en la version RCDF- para elementos de acero A-36 y kL/r=
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120 en la version del LRFD-93).

Actualmente, el limite tradicional de kL/r= 200 se basd en el juico profesional y la
practica de la economia en construccion, facilidad de manejo y cuidado requerido para
minimizar dafio inadvertido durante la fabricacién, el transporte y el montaje. Asi, todos los
reglamentos coinciden en hacer la recomendacién de que la relacién de esbeltez en miembros
en tension, no excedan de 300. Para miembros disefiados s6lo en compresién, se recomienda
gue la razén de esbeltez no sea mayor que 200 (Ap. E5, ASCE-05; CNBC-05, Ap. D2, LRFD-97;
Ap. 2.2.3, NTCM-04).

8 COMENTARIOS FINALES

Se presenté un estudio comparativo de las previsiones para el analisis y disefio sismico
de edificios estructurados con marcos de acero conforme a los reglamentos mexicanos (RCDF-
04 y MOC-CFE-08), el reglamento europeo (EuroCode 3 y EuroCode 8, 2005), el reglamento
canadiense (CNBC-05 y CAN/CSA-06), los reglamentos de Estados Unidos (LRFD-97, UBC-97,
IBC-03, ASCE-05, IBC-06 y ATC-08) y el reglamento japonés (BCJ-06).

El criterio para la determinacion del cortante lateral resistente establecido en los
reglamentos concuerda en disminuir las cargas entre un factor de reduccion de fuerzas con
fines de disefio por concepto de ductilidad y un factor de reducciéon por sobrerresistencia,
tomando en cuenta las caracteristicas de la ubicacién de la estructura con coeficientes sismicos
basado en mecanismos de falla de columna fuerte — viga débil o de columna fuerte — viga débil
— contraviento mas débil en el caso de marcos con contravientos.

La metodologia de los reglamentos del presente milenio de los Estados Unidos (IBC-03,
ASCE 7-05 e IBC-06) presentan algunos cambios o ajustes en relacion con el UBC-97, entre los
que destacan un mapeo de riesgo sismico mucho mas complejo y elimina algunos factores de
ajuste de fuerzas sismicas, como el que se consideraba cuando la edificacién se encontraba
cercano de una falla. Estos criterios del IBC podrian guiar a mayor cargas sismicas en algunas
regiones de los Estados Unidos; sin embargo, no son aun tan ampliamente utilizadas como las
provisiones japonesas que son menos manipulables con una mayor cantidad de variables en
Sus ecuaciones.

Un caso similar ocurre con el MOC-CFE-08, cuya mas reciente version se ha esforzado
en presentar criterios de disefio sismico mas transparentes, clarificando el procedimiento de
disefio o el Apéndice A de las Normas Técnicas del RCDF-04, que aln es poco utilizado en
comparacién con el cuerpo principal de las NTCS-04, que ofrece espectros de disefio con
reducciones por sobrerresistencia ocultas y dificiles de distinguir por los usuarios comunes.

Todos los reglamentos establecen factores de ductilidad mayores o iguales a 4.0 para
marcos momento — resistentes ductiles y mayores a 2.0 para marcos momento — resistentes de
ductilidad normal, reconociendo que se podrian alcanzar ductilidades mayores para marcos con
detallado ductil. EI RCDF-04 constituye el limite inferior de las magnitudes publicadas, mientras
gue los reglamentos norteamericanos son el limite superior (5.5 en el IBC-03, ASCE 7-05 e
IBC-06 y 5.95 en UBC-97). El Eurocédigo, el reglamento canadiense y el japonés reconocen la
posibilidad de que marcos ductiles momento resistentes alcancen ductilidades de al menos 5.0,
para ofrecer un intervalo realista del comportamiento de las estructuras, de manera que la
dispersion de las ductilidades propuestas es amplia.

Requiere atencion especial la propuesta del Suplemento del CAN/CSA-06, que
establece una reduccion del factor de ductilidad (6 un aumento de cargas laterales) en funcion
de la altura de la estructura, de manera que este factor de reduccion podria adquirir magnitudes
aln menores a las especificadas en todos los reglamentos. Resultados de investigaciones
recientes conducidas por los autores en marcos ductiles de acero con contravientos
concéntricos ante cargas monoétonas crecientes concuerdan con esta propuesta, ya que han
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evidenciado una dependencia entre la altura de los modelos y las ductilidades alcanzadas
(Tapia y Tena 2008).

Ademas de enunciar las sobrerresistencias publicadas en los reglamentos, el articulo
analiza las fuentes de sobrerresistencia en estructuras metalicas. La minima magnitud
establecida en los reglamentos es del Euro-codigo igual a 1.25, pero aclara que en el anexo de
cada pais se deben encontrar factores mas adecuados. El reglamento norteamericano es
igualmente el limite superior con una magnitud igual a 3.0. Los reglamentos mexicanos (RCDF-
04 y MOC-CFE-08) son los unicos que reconocen la dependencia de la sobrerresistencia en
funcion del periodo fundamental, de manera que estructuras mas rigidas (o de menor altura)
estan asociadas a mayores sobrerresistencias debido al mayor impacto de las cargas verticales
en su disefio, mientras que estructuras esbeltas alcanzan magnitudes menores. Sin embargo,
el RCDF-04 no reconoce que la sobrerresistencia desarrollada por una estructura depende del
sistema estructural, como se propone en otros reglamentos como el IBC-03, CNBC-05, ASCE-
05 y MOC-CFE-08.

Conforme al reporte del Consejo de Tecnologia Aplicada (ATC 63- 05, Secc. 11.2), las
magnitudes establecidas en los reglamentos norteamericanos no concuerdan con los valores
calculados en investigaciones recientes, que varian entre 1.5 (en el peor de los casos) hasta
mas de 6.0. Marino y Nakashima (2005) obtienen conclusiones similares, y recomiendan
sobrerresistencias minimas de 3.5 para marcos ddctiles de acero.

El articulo compara algunos aspectos de la definicion de los marcos momento —
resistentes y los limites de deformacion para la revisién por limitaciéon de dafios y prevencion de
colapso. Los limites de deformacion de los reglamentos de los Estados Unidos son los Unicos
que varian con la ductilidad del marco en funcién del periodo fundamental o la altura del marco,
gue son ademas las mayores distorsiones establecidas.

Los resultados de investigaciones recientes han demostrado que no siempre se
obtienen los resultados esperados ante las solicitaciones méaximas siguiendo las premisas
iniciales de disefio establecidas en los reglamentos vigentes (Marino y Nakashima 2005,
Lacerte y Tremblay 2006, lzvernari et al. 2007, Tapia y Tena 2008, Guilini-Charette 2009), de
manera que resulta imprescindible continuar canalizando esfuerzos para establecer
metodologias y razonamientos en los reglamentos que permitan establecer premisas de disefio
que garanticen el adecuado comportamiento de estas estructuras.
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RESUMEN

En la Repulblica de Argentina, la provincia de Mendoza y San Juan, constituyen el
centro urbano socio-econdmico mas importante del oeste argentino. Con aproximadamente 2.5
millones de habitantes constituyen las areas mas densamente pobladas de la region oeste del
pais. Estudios realizados sobre la sismicidad local y regional han demostrado el elevado peligro
sismico de ambas provincias. La zona del Gran Mendoza presenta una historia sismica
importante.

En los dltimos 200 afios ocurrieron al menos 15 terremotos que ocasionaron dafios en
las construcciones. El antecedente histérico mas importante lo constituye el terremoto de 1861,
que provoco la destruccién total de la ciudad y ocasioné la muerte del 60 % de las personas.
Por lo tanto la informacion disponible indica la necesidad de contar con nuevas desarrollos
tecnolégicos que tiendan a reducir y controlar el efecto de los terremotos destructivos sobre las
construcciones emplazadas en las regiones mencionadas.

Se presenta un desarrollo y una aplicaciéon concreta de aislamiento sismico de base
para un edificio tipico de la region, de tres niveles, con dispositivos de aislamiento distintos a los
habitualmente utilizados a nivel mundial. Se presenta el marco teérico que permite predecir la
respuesta sismica. El trabajo se completa con informacion sobre la respuesta del edificio ante
sismos sensibles ocurridos en la region y que han sido registrados por el instrumental sismico
instalados en el edificio.

ABSTRACT

In the Republic of Argentina, Mendoza and San Juan, are the centers economic the
most important of western Argentina. With approximately 2.5 million people are the most
densely populated areas in the western region of the country. Studies of local and regional
seismic showed the high seismic hazard in both provinces. The area of Mendoza has an
important seismic history.

In the past 200 years occurred at least 15 earthquakes that caused damage to buildings.
The historical record most important was the 1861 earthquake, which caused the total
destruction of the city and killed 60% of people. Therefore the information available indicates the
need for new technological developments that tend to reduce and control the destructive effect
of earthquakes on buildings located in the regions mentioned.

A development and practical application of seismic base isolation for a building typical of
the region, of three levels, with isolation devices, other than those commonly used worldwide
was presented. A theoretical framework to predict the seismic response was presented.
Information on building response to earthquakes occurred in the region and have been recorded
by seismic instruments installed in the building was presented.
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1 DESPLAZAMIENTOS A NIVEL DE LOS DISPOSTIVOS DE
PROTECCION SISMICA

1.1 Descripcion del modelo matematico simplificado

Inicialmente y con el objeto de evaluar la respuesta de la estructura aislada, se presenta
un modelo simplificado de analisis sismico de estructuras con aisladores de base compuestos
por resortes helicoidales de acero instalados junto a amortiguadores viscosos. Es conocido que
la presencia de dispositivos de baja rigidez lateral entre la superestructura y la fundacion
permite desacoplar las respuestas del edificio de los movimientos del suelo ocasionados por el
terremoto. Si ademas, la rigidez vertical también es baja comparada con la de otros dispositivos
comunmente utilizados en técnicas de aislamiento, es posible, simultdneamente, desacoplar la
componente vertical del terremoto. El método numérico que responde a un modelo matematico
determinado permite obtener las respuestas en el tiempo, del edificio aislado, cuando actdan las
tres componentes sismicas del terremoto.

El modelo considera que la superestructura se desplaza como cuerpo rigido ante la
accion de un sismo sin embargo, debido a la presencia de los resortes, los desplazamientos
verticales en los extremos del edificio seran de signos contrarios debido al efecto pendular de la
respuesta (Tornello y Sarrazin, 2007). Es decir, mientras un extremo del edificio aislado
asciende, el otro desciende, la diferencia de desplazamientos verticales pone de manifiesto el
mecanismo de disipacién de energia.

Para el analisis de la respuesta sismica el método numérico considera concentrada la
masa en la posicion donde se emplazan los resortes helicoidales y el amortiguador viscoso. En
cada masa del sistema de aislamiento se consideran tres grados de libertad, dos
desplazamientos horizontales y un desplazamiento vertical, como se muestra en la Figura 1. El
problema corresponde a una estructura con cuatro dispositivos de control pasivo por lo tanto
nétese que primero se han enumerado los grados de libertad correspondientes a los
desplazamientos horizontales en sentido “X”, luego los desplazamientos horizontales en sentido
“Y”y finalmente los grados de libertad verticales.

Cada dispositivo de control tiene tres rigideces (aisladores helicoidales) seguln las
direcciones X, Y, Z; como se aprecia a la izquierda de la Figura 6.2 y tiene tres factores de
amortiguamiento (amortiguador viscoso) dos en sentido horizontal y uno en sentido vertical
como se observa a la derecha de la Figura 2.

Figura 1l Grados de libertad considerados en el sistema de aislamiento
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Figura 2 Rigidez y amortiguamiento de cada aislador helicoidal y amortiguador viscoso.

Las matrices de rigidez, K® y de masa, M®™ del modelo propuesto, son las
expresadas en las expresiones (1) y (2).

K., 0 0

K® =0 khy 0 (1)
0 0 k.,
m® 0 0

M® =|0 m 0 (2)
0 0 m

Donde k., , k,, , k,,
los aisladores helicoidales en sentido; horizontal en X, horizontal en Y, y vertical,

respectivamente. En la expresién 6.2., m es una submatriz diagonal, compuesta por cada
una de las masas discretas. (Aguiar F. R., 2007,).

son submatrices diagonales, cuyos elementos son las rigideces de

Con relacion al modelo de la Figura 1 y en concordancia con un sistema de aislamiento
compuesto por cuatro resortes de acero y cuatro amortiguadores viscosos, k,, es una

submatriz diagonal de cuatro por cuatro, cuyos términos de la diagonal son: k,,,Kk,,, K., K., -
Los elementos de k,, son k,.,k,.,k,,, Kk, ylosde k, son k Kk, K,,,k,,. Porotro lado,
los elementos de la diagonal de la submatriz m’ son: m,,m,,m,,m,. Las masas discretas
m, se obtienen en funcion del peso total de la superestructura, de la losa por encima de los
dispositivos de aislamiento y el peso de cada aislador.

La matriz de amortiguamiento C® se obtiene en funcién de la matriz de masas M de
los modos de vibracion, que estan agrupados en la matriz modal @ y del amortiguamiento del
dispositivo visco elastico (Expresién 3).

C®»=M® @C® @t M® ©)

Donde C™ es una matriz diagonal compuesta por las submatrices que definen el
amortiguamiento del dispositivo viscoso (Expresion 4).
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C® =|0 C 0 (4)
0

Para el modelo de la Figura 6.2, los elementos de la diagonal de éhx son
C,,,C,,.C,,,C,, . En funcién del factor de amortiguamiento en sentido horizontal &, , se tiene

que los elementos de la diagonal de éhx son 24, w m,

para“i” de 1l a4. Siendo &, el factor
de amortiguamiento en sentido X asociado al primer modo de vibracién; m, es la masa discreta

i; @ es la frecuencia de vibracion para el modo i; los valores de las submatrices C, , C, son

similares, es decir, el subindice i, es modo de vibracion para el caso de la frecuencia natural wy
para el factor de amortiguamiento &, pero i, también es masa discreta.

Para la direccién Y se trabajara con el factor de amortiguamiento en sentido Y; para la
direccion Z, con el factor de amortiguamiento vertical. Cada amortiguador viscoso tiene tres
factores de amortiguamiento, dos en sentido horizontal y uno en sentido vertical.

El modelo matematico desarrollado considera que la superestructura se mueve como
cuerpo rigido. En consecuencia no hay ninguna aceleracién que provenga de la superestructura
y que actue en los dispositivos de aislamiento. Por lo tanto, la ecuacién diferencial del sistema
de aislamiento que se resuelve es la indica como expresion 5.

M(b) q(b) +C(b) q'(b) +K(b) q(b) =_M(b) J Ug (5)
Donde q®,d®, g son los vectores de desplazamiento, velocidad y aceleracion del

sistema de aislamiento. Se hace notar que primero se enumeran todas las coordenadas en
sentido X, luego en sentido Y, finalmente en Z, como se indica en la Figura 6.1. En estas

condiciones y cuando solo actda sismo en sentido X, el vector J' = [1 0 O] ; para sismo en
sentido Y el vector J' =[0 1 0] y para sismo en Z, J' =[0 0 1]. Siendo 1el vector
unitario y 0, un vector compuesto por ceros. El orden de estos vectores 1y 0 es igual al
nimero de masas discretas. Con esta consideracion la aceleracion del suelo Ug puede ser ng

para sismo en sentido X; U_ para sismo en sentido Y; U , para sismo en sentido Z.

1.2 Desplazamientos a nivel de los dispositivos de aislamiento

Con el modelo matematico descripto en el punto anterior, se determina la historia de
desplazamientos para tres terremotos con caracteristicas de falla cercana. En la Figura 3 se
indican los resultados obtenidos, en términos de desplazamientos horizontales (qgy) a nivel de
los dispositivos de aislamiento, para el terremoto de New Hall, estacién Fire-Station, mientras
gue en Figura 4 su observan los desplazamientos verticales (q,), también a nivel de los
dispositivos de aislamiento.

En las Figuras 5y 6 se indican las mismas respuestas pero para el terremoto de
Northridge, estacion Sylmar y en las Figuras 7 y 8, las respuestas para el terremoto de Kobe,
estacion JMA.
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Figura 3 Desplazamientos en sentido X. Acelerograma de New Hall (1994)
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Figura 4 Desplazamientos en sentido vertical. Acelerograma de New Hall (1994)
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Figura5 Desplazamientos en sentido X. Acelerograma de Sylmar (1994)
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Figura 6 Desplazamientos en sentido vertical. Acelerograma de Sylmar (1994)
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Figura 7 Desplazamientos en sentido X. Acelerograma de Kobe (1995)
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Figura 8 Desplazamientos en sentido vertical. Acelerograma de Kobe (1995)

Los aisladores de resortes presentan, como caracteristica distintiva respecto a otros
dispositivos frecuentemente utilizados, que su rigidez vertical es baja comparada, por ejemplo,
con dispositivos del tipo friccionales o elastoméricos. Este concepto puede consultarse en
(Tornello y Sarrazin, 2007). Si se considera al edificio como un cuerpo rigido, apoyado sobre
resortes helicoidales de acero y amortiguadores visco elasticos, con rigidez horizontal, K; y
vertical K, el edificio aislado presenta, como mecanismo de disipacién de energia, modos
pendulares con centros de rotacién superior e inferior.

En el mecanismo de disipacion de energia, los desplazamientos verticales de los
dispositivos de aislamiento de dos aisladores ubicados en un extremo son diferentes a los otros
dos ubicados en el extremo opuesto. Es decir que mientras los aisladores ubicados en las
posiciones coincidentes con los grados de libertad 9 y 12 suben, los emplazados en las
direcciones coincidentes con los grados de libertad 10 y 11 se comprimen. Los grados de
libertad han sido indicados en la Figura 1. La diferencia de desplazamientos verticales provoca
un movimiento pendular del edificio (Tornello M. et al, 2007).

La respuesta obtenida en términos de desplazamientos verticales se muestra en la
Figura 9, para el terremoto de New Hall, mientras que la Figura 10 y 11 muestra los
desplazamientos verticales para el terremoto de Northridge estacion Sylmar y Kobe, estacion
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JMA, respectivamente.
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Figura 9 Desplazamientos verticales aisladores 1y 2, opuestos entre si. Terremoto New Hall
(1994).
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Figura 10 Desplazamientos verticales aisladores 1y 2, opuestos entre si. Terremoto Sylmar
(1994).
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Figura 11 Desplazamientos verticales aisladores 1y 2, opuestos entre si. Terremoto Kobe

(1995).

Como consecuencia de una mayor carga vertical en uno de los lados del edificio, dos de
los paquetes estan compuestos por 30 resortes, con una capacidad de carga vertical de 921 KN
y los otros dos por 28, con una capacidad de carga vertical de 768 KN. En Tabla 1 se resumen
las caracteristicas del sistema de aislamiento haciendo referencia a los dos tipos de aisladores.

Tabla 1 Parametros caracteristicos del sistema de aislamiento.

Parametro Notacion 28 30 Unidad
Resortes Resortes

Capacidad nominal a carga vertical F, 768 921 KN
Rigidez vertical Ky 29.50 35.40 KN/mm
Rigidez horizontal Kp 3.94 4.73 KN/mm
Amortiguamiento horizontal Ch 26 26 %
Amortiguamiento vertical Cy 13 13 %
Diametro exterior del resorte D 105 105 mm.
Didmetro espira resorte d 26 26 mm.
Altura libre del resorte hg 271 272 mm.

En la Tabla 2, se resumen las respuestas en términos de desplazamientos horizontales
y verticales maximos del edificio aislado y a nivel de dispositivos de aislamiento sismico.

Tabla 2 Desplazamientos horizontales y verticales maximos a nivel de dispositivos de

proteccion.

Terremoto de New Hall
Aislador Estacion: Fire Station

Terremoto de Northridge
Estacion: Sylmar

Terremoto de Kobe
Estacion: IMA
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1) 2 3
Oh Qv Oh Qv Oh Qv
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
28 Resortes 0.276 0.031 0.183 0.014 0.181 0.011
30 Resortes 0.238 0.028 0.175 0.010 0.177 0.015
Terremoto Cape Mend. Terremoto de Coalinga Terremoto de El Centro
Aislador Estaciéon: Cape Mend. | Estacién: Transmitter Hill Estacién: Array N° 6
4) ®) 3)
Oh Qv On Qv Oh Qv
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
28 Resortes 0.069 0.016 0.185 0.015 0.148 0.028
30 Resortes 0.051 0.013 0.182 0.012 0.115 0.026

En la Figura 12 se grafican los desplazamientos horizontales a nivel de los dispositivos
de proteccion para los aisladores compuestos por 28 y 30 resortes y para los tres casos
analizados. De igual manera en la Figura 13 se grafican los desplazamientos verticales.

Desplazamientos Horizontales a nivel de dispositivos de
Proteccion

0.30
0.25
0.20
0.15 —
0.10 ——
0.05 —
0.00

1 2 3
28R 0.276 0.183 0.181
30R 0.238 0.175 0.177

Desplazamiento Horizontal (m)

Figura 12 Desplazamientos horizontales a nivel de los dispositivos de proteccion sismica para
tres terremotos estudiados

Desplazamientos verticales a nivel de dispositivos de
Proteccion
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Figura 13 Desplazamientos verticales a nivel de los dispositivos de proteccion sismica para tres
terremotos estudiados

2 DESCRIPCION DEL MODELO MATEMATICO SIMPLIFICADO

2.1 Descripcion del modelo matematico
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El modelo matemético de analisis admite que las losas de la superestructura son
rigidas en el plano horizontal razon por la cual se considera un grado de libertad vertical en
cada uno de los nudos de la superestructura. Por otra parte, en funcion de la hipétesis asumida,
se puede admitir que el piso experimenta el mismo desplazamiento horizontal. En la Figura 14
se indican los grados de libertad considerados; nétese que primero se han enumerado los
desplazamientos horizontales de piso y posteriormente los desplazamientos verticales.

Figura 14 Grados de libertad considerados para la superestructura

La estructura analizada e indicada en la Figura 14 tiene 27 grados de libertad (27
desplazamientos), 3 en sentido horizontal en sentido X y 24 en sentido vertical. Estos
desplazamientos se agrupan en un vector u. El modelo es util para el andlisis sismico de la
estructura ante la accién de dos componentes sismicas, una horizontal en la direccion de los
desplazamientos horizontales y otra vertical. Se define al vector transpuesto u' =[u, u,]
donde u, es el vector que contiene a los desplazamientos de piso en sentido horizontal; u, el

vector que contiene a los desplazamientos de cada nudo en sentido vertical.

Para los dispositivos de aislamiento se han considerado tres grados de libertad en cada
dispositivo de control (Figura 15). Primero se han enumerado los desplazamientos en sentido X,
luego en sentido Y y finalmente los desplazamientos verticales. Dado que la estructura tiene 4
dispositivos de aislamiento, se tendran 12 grados de libertad los cuales se los agrupa en un

vector q . El vector transpuesto se define como q' =[q, g, ¢,].Donde q, es un vector
compuesto por los desplazamientos en sentido X, q,,q, vectores conformados por los
desplazamientos del sistema de aislacién en sentido Y, y Z.
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Figura 15 Grados de libertad del sistema de aislamiento

La Figura 16 indica la posicion de las masas discretizadas en cada nudo de la
superestructura. La numeracién de las masas esta en concordancia con la numeracién de los
grados de libertad mostrados en la Figura 14. Primero se enumeran las masas de todo un plano
vertical desde el primer piso hasta el ultimo piso, luego la enumeracion continda en el siguiente
elemento.

En la Figura 17 se indica la discretizacion de las masas del sistema de aislamiento.
Cada una de estas masas se obtiene tomando en cuenta el peso de la superestructura, de la
losa ubicada por encima de los dispositivos de aislamiento y de los propios dispositivos de
control.

_m21

Figura 16 Discretizacion de las masas en la superestructura.
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-

Figura 17 Discretizacion de las masas en el sistema de aislamiento

2.2 Matrices de la superestructura

La matriz de rigidez K ) de la superestructura se obtiene a partir de la matriz de rigidez
lateral-vertical, K, _, de cada uno de los planos verticales. En cada plano se considera que las
vigas son axialmente rigidas de tal manera de tener un Unico desplazamiento horizontal por piso
y que las columnas son totalmente flexibles. En consecuencia se tiene un desplazamiento
horizontal por piso y dos grados de libertad en cada nudo, el desplazamiento vertical y la
rotacion.

Se encuentra la matriz de rigidez completa del portico con los grados de libertad
indicados y luego se condensa para tener solo desplazamientos horizontales de piso y
desplazamientos verticales en cada nudo. A esta matriz se denomina matriz de rigidez lateral-
vertical K, (Aguiar et al 2008). Posteriormente se encuentra la matriz de rigidez de la

superestructura K’ por ensamblaje directo (Aguiar, 2004).

La matriz de masas M’ de la superestructura se halla evaluando la energia cinética de
la estructura (R. Aguiar 2007). Para el modelo numérico de célculo indicado precedentemente,
la forma de la matriz diagonal M es la que se indica en la expresion (6)

m
(s) —
M _[ m(sp):| (6)

En la expresion anterior m "’ es una matriz diagonal compuesta por la masa total del
piso 1, la masa total del piso 2, la masa total del piso n, m®’, Es una matriz diagonal
compuesta por cada una de las masas discretas de la superestructura, desde la primera masa
concentrada m, hasta la Gltima masa considerada en el modelo.

Una vez encontradas las matrices de masa M’y de rigidez K ©®’ se encuentra la matriz
modal @’ de la superestructura y se encuentra la matriz de amortiguamiento C*’de la
subestructura con la siguiente ecuacion.
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C® =M @ CE) @& M 7)

2.3 Matrices del sistema de aislamiento

Como ya se ha dicho en los puntos anteriores, cada dispositivo de control posee tres
rigideces segun las direcciones X, Y, Z, debido a la presencia de los aisladores de resortes.
También tiene tres factores de amortiguamiento, dos en sentido horizontal y uno en sentido
vertical, debido a la presencia de los amortiguadores. El modelo es el indicado en la Figura 2.

La matrices de rigidez, K y de masa, M® se determina de acuerdo a lo indicado en
el punto 1.1. La matriz de amortiguamiento C*’se evalla con la expresion 3 y la matriz

diagonal C®’ que definen el amortiguamiento del amortiguador viscoso con la expresion 4.

2.4 Sistemas de ecuaciones diferenciales

El sistema de ecuaciones diferenciales tanto para los dispositivos de aislamiento como
para la superestructura se indica en las expresiones (8) y (9) (Aguiar et al. 2008).

M® G +C® G+K® q==-M® r® i =1 M©® g 8)
MO G+CEO U +K® u==M® lq'_,_r(h) u'g] (9)

En las expresiones anteriores, q ,q ,J son los vectores de desplazamiento, velocidad

y aceleracion del sistema de aislamiento; r > es un vector que relaciona los grados de libertad
del sistema de aislamiento con la componente sismica de movimiento del suelo; u, u, u son los
vectores de desplazamiento velocidad y aceleracion de los grados de libertad de la
superestructura; r es similar a r® pero en la superestructura. Tanto el vector r® como
r® estan compuestos Unicamente por 0 y 1. El 1 se ubica en las coordenadas que estan
relacionadas con el movimiento del suelo. Finalmente U, es la componente sismica del

movimiento del suelo. Si se esta analizando para sismo horizontal sera u, , si es para sismo
vertical sera u , .

Es importante destacar que los grados de libertad de la superestructura son
desplazamientos relativos con respecto al movimiento del sistema de aislamiento. Por este
motivo es que la matriz de masas es diagonal.

Para los dispositivos de aislamiento, la solucion del sistema de ecuaciones diferenciales
considera que U =0 . Es decir que aceleracion proveniente de la superestructura no influye en
el movimiento del sistema de aislamiento (J. Kulkarni et al, 2002). Para encontrar la respuesta
en el tiempo del sistema de aislamiento, con la citada hipotesis, se resuelve el sistema de
ecuaciones diferenciales indicado en (10).

M® G +C® g+K® g ==-M® r® (10)

Para encontrar la respuesta de la superestructura se trabaja con la ecuacion diferencial
completa (8) y (9).
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3 RESULTADOS
3.1 Aceleraciones de ingreso a la superestructura

La respuesta medida en la superestructura, g, es funcion del acelerograma definido
por la excitacion sismica, U, . Las dos aceleraciones se muestran en las Figuras.18 y 19, para

los terremotos de New Hall y Sylmar respectivamente. En la parte superior de las figuras se

representa la historia de aceleraciones horizontales, mientras que en la parte inferior se indica
la historia de aceleraciones verticales.

De las gréficas se deduce que, en general, hay una amplificacién de las aceleraciones
horizontales y verticales medidas inmediatamente por encima de los dispositivos de aislamiento.
Los resultados para un numero mayor de terremotos y una comparacion de las aceleraciones
del edificio aislado con relacién al mismo, pero de base fija, puede encontrarse en Tornello el al,
2007. La amplificaciébn de las aceleraciones horizontales estd asociada a un mayor
amortiguamiento del sistema de aislamiento y depende de las caracteristicas y contenidos de

frecuencia de los acelerogramas que se utilicen para evaluar las respuestas en la
superestructura (Tornello et al, 2008).
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Figura 18 Aceleraciones de ingreso a superestructura. Registro New Hall. Fire Station
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Figura 19 Aceleraciones de Ingreso a superestructura. Registro Northridge. Estacion Sylmar
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3.2 Respuestas en la superestructura

La historia de la respuesta en término de desplazamientos horizontales, en cada nivel
del edificio, se indica en Figura 20, para el acelerograma de New Hall y en Figura 21 se muestra
el obtenido para el registro de Sylmar. Los desplazamientos que muestran las graficas son
relativos con respecto al corrimiento de los dispositivos de control.

= 01 T T T T T
E : : : : + Primer piso
R 1 0 fooes e -
0.05 o4l A b S — O L — -
i i i
0 40 50 t
T T T 1
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Figura 20 Desplazamientos horizontales en superestructura. Registro New Hall. Fire Station
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Figura 21 Desplazamientos horizontales en superestructura. Registro Northridge. Sylmar

En las Figuras 22 y 23 se muestran los desplazamientos verticales en cada nivel del
edificio, para los terremotos de New Hall y Sylmar respectivamente. Los resultados indican que
los desplazamientos verticales de la superestructura son practicamente despreciables
comparados con los desplazamientos horizontales de la misma.
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Figura 22 Desplazamientos verticales en superestructura. Registro New Hall. Fire Station.
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Figura 23 Desplazamientos verticales en superestructura. Registro de Northridge. Sylmar.

En la Tabla 3 se resumen las respuestas en términos de desplazamientos horizontales
(qn) y verticales (gy,) en cada nivel del edificio. El nivel indicado como (0) en la tabla,
corresponde al nivel de los dispositivos de proteccién.
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Tabla 3 Desplazamientos horizontales y verticales en cada nivel del edificio
Terremoto de New Hall Terremoto Northridge Terremoto de Kobe
Estacion Fire Station Estacién Sylmar Estacion JMA
Nivel Oh v Oh v Oh v
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
3 0.340 0.031 0.266 0.017 0.310 0.017
2 0.320 0.031 0.246 0.017 0.282 0.016
1 0.283 0.031 0.209 0.016 0.250 0.016
0 0.240 0.030 0.170 0.015 0.198 0.015
Terremoto Cape Mend. Terremoto Coalinga Terremoto de El Centro
Estacién Cape Mend. Estacién Transmitter Hill Estacién Array N° 6
Nivel Oh v Oh v Oh v
(m) (m) (m) (m) (m) (m)
3 0.147 0.014 0.436 0.017 0.265 0.029
2 0.111 0.014 0.322 0.016 0.199 0.029
1 0.083 0.014 0.232 0.016 0.145 0.028
0 0.069 0.013 0.185 0.015 0.115 0.027

La variacion de los desplazamientos horizontales con la altura del edificio manifiesta,
para todos los casos estudiados, el efecto pendular de la construccion frente al movimiento del
terreno y pone en evidencia el mecanismo de disipacion de energia del sistema de aislamiento.
En cambio los desplazamientos verticales permanecen constantes con la altura del edificio.

Cuando se utilizan dispositivos de proteccion del tipo elastoméricos o friccionales, a
diferencia de los estudiados en el presente capitulo, los desplazamientos se concentran a nivel
de los aisladores y permanecen constantes con la altura del edificio (Tornello et. al, 2007).

En la Figura 24 se grafican los desplazamientos horizontales de la superestructura 'y en
la Figura 25 los desplazamientos verticales.
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Figura 24 Desplazamientos horizontales en la superestructura
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Desplazamientos verticales en la superastructura (m)
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Figura 25 Desplazamientos verticales en la superestructura

En la Tabla 4 se resumen las respuestas en términos de aceleraciones horizontales
(%) y verticales (g,), inmediatamente por encima de los dispositivos de proteccion. El nivel
indicado como (-1), en la tabla, corresponde a la aceleracién del terreno.

Tabla 4 Aceleraciones horizontales y verticales por encima de los dispositivos de proteccion

Terremoto de New Hall Terremoto Northridge Terremoto de Kobe
Estacion Fire Station Estacién Sylmar Estacion JMA
ivel G g g G G g
(m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?)
1 15.88 13.48 11.79 4.54 13.11 6.06
-1 5.41 5.37 8.27 5.25 8.20 3.33

Tabla 4 Aceleraciones horizontales y verticales por encima de los dispositivos de proteccion

Terremoto Cape Mend. Terremoto Coalinga Terremoto de El Centro
Estaciéon Cape Mend. Estacién Transmitter Hill Estacién Array N° 6
Nivel . . . . . .
Gh Gy G Gy Gh Gy
(m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?) (m/s?)
1 6.28 6.60 10.50 5.20 8.35 19.70
-1 9.97 7.38 8.24 3.85 3.68 14.80

Los resultados de las respuestas en términos de aceleraciones indican que, en general,

hay un incremento de los valores por encima de los dispositivos de aislamiento. Trabajos
relacionados con la comparacion de las respuestas con otros dispositivos (Tornello et al, 2007)
demuetran que, por ejemplo, los aisladores elastoméricos filtran mas eficientemente las
aceleraciones horizontales y generalmente se observan reducciones de las aceleraciones entre
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los dos niveles que compara la Tabla 4. Las mayores aceleraciones se deben a un alto
amortiguamiento del sistema de aislamiento, comparado con otros sistemas, valor necesario
para controlar los elevados desplazamientos a nivel de dispositivos de aislamiento frente a

terremotos de tipo impulsivos.

Si bien otros sistemas, con menores amortiguamiento, filtran mas eficientemente las
aceleraciones horizontales, no queda resuelto el requerimiento de dimensiones de los
dispositivos de aislamiento para controlar los elevados desplazamientos ocasionados por los

terremotos con caracteristicas de pulso.

En la Figura 26, se representa la variacion de las aceleraciones horizontales entre la cota del
terreno y el nivel por encima de los dispositivos de proteccién. De igual manera en la Figura 27.

se representa la variacion de las aceleraciones verticales.

Aceleraciones Horizontales (m/s?)

1 Pt
0 7
-1 < r4
0.00 5.00 10.00 15.00 20.00
—4—New Hall —l=Sylmar Kobe
Aceleraciones Horizontales (m/s?)
1 ‘\ | /
O \ /
1 1
0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00 12.00
—4—Cape -—l—Coalinga El Centro

Figura 26 Respuestas en términos de aceleraciones horizontales.
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Figura 27 Respuestas en términos de aceleraciones verticales.

4 COMENTARIOS Y CONCLUSIONES

Se ha presentado un desarrollo y una aplicaciéon concreta de aislamiento sismico de
base para un edificio tipico de la region, de tres niveles, con dispositivos de aislamiento distintos
a los habitualmente utilizados a nivel mundial. Se ha indicado el marco tedrico que permite
predecir la respuesta sismica. El trabajo se ha completado con informacién sobre la respuesta
del edificio ante sismos sensibles ocurridos en la region y que han sido registrados por el
instrumental sismico instalados en el edificio.

Se aspira con el trabajo realizado, haber aportado al desarrollo del analisis sismico de
estructuras con aisladores de base.
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RESUMEN

El objetivo del presente trabajo es simular numéricamente mediante el método de
elementos finitos el comportamiento del suelo saturado y parcialmente saturado solicitado por
las cargas de una fundacion profunda.

Con el fin de representar con mejor exactitud la naturaleza espacial del problema de
flujo en medios porosos el andlisis requiere de formulaciones tridimensionales. Para ello se
empleo un elemento finito mixto para modelar el problema acoplado de desplazamiento y
presiones poros, dicho elemento es un hexaédrico cuadratico de 20 nodos para la incégnita
desplazamiento, combinado con un hexaédrico lineal de 8 nodos para las presiones de poros.

El problema diferencial de consolidacion en suelos no saturados se formulo
matematicamente a partir del cumplimiento en forma acoplada de la condiciéon de equilibrio, y
las ecuaciones de balance de masa de las fases liquida y gaseosa.

El ejemplo numérico adoptado consiste en el modelado del proceso de consolidacion
del suelo sometido a las cargas de un pilote de fundacion profunda. En dicho andlisis se
evidencia el mecanismo de disipacion de presiones neutras en el suelo asi como también la
dependencia en el tiempo de las deformaciones.

ABSTRACT

The main aim of the present work is the numerical simulation of the saturated and
partially saturated soil behavior of deep foundation employing the finite elements method.

In order to get an improved accuracy of the spatial representation of the fluid flow
problem in porous media three-dimensional formulations analysis are required. For this purpose
we used a mixed finite element to model the coupled problem of displacement and pore
pressure, the element is a 20-node quadratic hexahedral for the primary unknown (solid phase
displacement), combined with an 8-node linear hexahedral for pore pressures.

The differential modeling of non-saturated soil consolidation problem was mathematically
formulated starting from the coupled fulfilment of the equilibrium conditions and the mass
balance equations of liquid and gaseous phases.

The proposed numerical example consists in the modeling of the soil consolidation
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process under a deep foundation pile. This analysis demonstrates the dissipation mechanism of
neutral pressures in the soil as well as the time dependence of the deformations.

1 INTRODUCCION

El problema de flujo en medios porosos con o sin transporte de masa es de gran
importancia en muchas disciplinas de la ingenieria. El andlisis de este tipo de fendmenos, sin
considerar efectos térmicos, es de relevancia para el estudio de la estabilidad en edificios y
otras estructuras civiles como presas de tierra.

La necesidad del estudio de suelo no saturado estriba en el hecho de que la mayor
parte de los dafios producidos en las construcciones debidas a defectos en las fundaciones son
por efecto de deformaciones asociadas con variaciones de humedad en el estrato del suelo
(Lambe, 1979) y, en estos casos, naturalmente no puede estudiarse el suelo simplemente como
saturado.

Si bien durante los primeros afios el empirismo fue el procedimiento mas utilizado para
abordar el estudio de suelos no saturados, en la actualidad las aplicaciones mediante el método
de los elementos finitos de modelos matemaéticos de consolidacién han evolucionado de
manera tal que se han logrado importantes avances para predecir el comportamiento de este
tipo de medios porosos con una base conceptual mas fundamentada.

Un enfoque matematico para medios parcialmente saturados isotérmicos basado en
una descomposicion de estados de tensiones aunque sin los efectos del acoplamiento de la
saturacioén y la succion inducida fue presentado por (Khalili and Khabbaz, 1995). Esta cuestion,
fue objeto de gran controversia, en (Di Rado et al., 2009) se solucionaron apropiadamente los
efectos de la alta no linealidad que generan el acoplamiento succién-saturacion al modelo
constitutivo y su influencia en la pérdida de la simetria en el sistema principal de ecuaciones
para el caso isotérmico. También se abordd, a través de la inclusién de las interacciones
mencionadas, una ampliacion del marco matematico presentado en Khalili and Khabbaz (1995)
que, a su vez, puede ser utilizada para determinar el costo computacional que implica la
consiguiente pérdida de la simetria del sistema de ecuaciones que resultan complejos de
implementar y tienen un gran costo computacional. Por esta razon resulta de sumo interés
rescatar los valores de formulaciones simples y especialmente si éstas pueden conservar la
simetria del sistema de ecuaciones redundando en ahorro sustancial de tiempo y memoria de
magquina.

El objeto del presente trabajo es simular numéricamente, el comportamiento durante el
proceso de consolidacion de una masa de suelo no saturado en tres dimensiones,
desarrollando para ello un conjunto de ecuaciones diferenciales acopladas que gobiernan el
problema y discretizandolas mediante la implementacion del método de los elementos finitos.

En la seccion siguiente se describe fisicamente la naturaleza microscopica del suelo no
saturado y su idealizacidbn matematica considerada en este trabajo. Luego, en la seccion tercera
se presentan las ecuaciones diferenciales de gobierno, que combinadas con las relaciones
constitutivas arriban al sistema de ecuaciones diferenciales acopladas que gobiernan el
problema de consolidacién en suelos no saturados. En la seccién 4 se discretizan el sistema de
ecuaciones mediante el método de elementos finitos, conduciéndose a la matriz de rigidez del
elemento. A continuacion se presenta un ejemplo practico de consolidacion de suelo saturado y
no saturado en una fundacion profunda, seguido de las conclusiones mas relevantes del
presente trabajo.

2 VOLUMEN ELEMENTAL REPRESENTATIVO
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En el andlisis mecéanico clasico, se acepta frecuentemente como valida una distribucién
continua de particulas existentes, ya sea liquido o sélido para las cuales las leyes equilibrio y
relaciones constitutivas son validas. Para el caso que nos ocupa, hay una fase omnipresente: la
fase sdlida o esqueleto sélido, cuyos huecos se consideran llenos de fluido (gas o liquido),
separadas por una interfase denominada membrana. Hay que diferenciar entre componentes y
fases: las fases son porciones quimicamente homogéneas del sistema, cuyo comportamiento
mecanico se supone uniforme. Por otra parte, las componentes son las partes individuales que
dan lugar a las diferentes fases, pero actuando cada una en forma independiente.

Fase solida

Fase liquida

Fase gaseosa

Figura 1 Volumen elemental representativo de un medio poroso no saturado a escala
microscopica

Basicamente se pueden distinguir dos niveles posibles de observacion para describir la
configuracién de medios granulares: El nivel macro y el microscopico. A un nivel microscépico
se considera la estructura real del medio poros (ver Fig. 1) y, debido a esta situacion, las
ecuaciones que gobiernan se establecen considerando cada componente por separado, lo cual
conduce a problemas de compleja resolucion (Hassanizadeh and Gray, 1979a, 1979b, 1980).

Teniendo en cuenta estas razones y agregando que la descripcién microscépica esta
generalmente mas alla de los objetivos de la Ingenieria Civil, se adopta para el presente trabajo
una descripcidn macroscopica donde se incorpora informacién de la microestructura
considerando que en cada punto material, todas las fases se suponen que estan presentes
simultdneamente, lo que a su vez, se presta a una idealizacion facil de la estructura. Esta
idealizacion puede llevarse a cabo basandose en diferentes puntos de vista. En el presente
trabajo, se siguen los lineamientos generales propuestos originalmente en (Khalili and Khabbaz,
1995) y posteriormente modificado por (Di Rado et al., 2009), extendiendo luego dicho concepto
a medios porosos multifasicos por (Schrefler, 2001; Mroginski et al., 2010).

F
N
TGI

Figura 2 Esquema representativo de volumen diferencial de suelo
La Fig. 2 resume una parte representativa de medios porosos con su volumen de vacios
dividido en dos partes, con cada uno de ellos lleno de agua (y sustancias disueltas) y gas (aire
seco y vapor de agua). Los componentes de fuerzas exteriores representan la accion de la
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porcién eliminada del suelo, del mismo modo p% y p9 representan las presiones en los

diferentes volimenes de poros de agua y aire, respectivamente. Aunque se la considera, por
una cuestién de simplicidad no se representa la componente de tensién externa normal al plano
de papel.

3 ECUACIONES DE GOBIERNO

En esta seccion plantea el problema diferencial de consolidacion en suelos no
saturados. En primer lugar se presentan las ecuaciones de gobierno diferencial y luego, al
considerar las diferentes relaciones constitutivas que atafien a los medios porosos, se arriba al
sistema general de ecuaciones diferenciales de gobierno que acopla el comportamiento
mecanico del esqueleto sdlido al flujo de masa de fluido que tiene lugar en las fases porosas,
liquida y gaseosa.

3.1 Equilibrio Mecanico

Para describir la relaciéon tensién-deformaciéon en un suelo no saturado, consideramos

un volumen representativo de suelo sujeto a una tension externa total gj; - El estado de

tensiones en este elemento debe satisfacer las siguientes ecuaciones de equilibrio:

aaij )
+b =0, ~coni=1,23 ()
0x;
siendo o el tensor de tensiones totales y b el vector fuerza de masa del cuerpo

por unidad de volumen

Extendiendo el concepto de tensiones efectivas de T  erzaghi a suelos no
saturados y considerando los efectos de las presion es de agua y aire en los poros se
tiene

a'ij =0y —aldeo'ij —azdp%'ij (2)

donde o'; es el tensor de tensiones efectivas, dp" y dp9son los diferenciales de las
presiones de poros de agua y aire respectivamente, a y a, son los parametros de tension
efectiva y g;es el delta de Kroenecker. El principio de la ecuacién (2) no se basa s6lo en una

division conveniente de las tensiones, sino que esta fundamentado en investigaciones
termodindamicas de medios porosos (Lewis and Schrefler, 1998). De esta manera, dichos
parametros de tension efectiva deben cumplir la siguiente relacion (Beneyto et al. 2005)

C C, C
=" Y a=1-_" 3)

siendo ¢, =1/K,, el coeficiente de compresibilidad de la estructura de suelos de suelo
respecto de cambios en la succién, c=1/K; el coeficiente de compresibilidad drenado de la
estructura de suelo, c,=1/K, el coeficiente de compresibilidad del grano de suelo,
K; = @-a)K, el modulo de masa y a el coeficiente de Biot. Asi mismo, el coeficiente de
compresibilidad del suelo puede ser determinado por
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KoK

= s 4
™ SKe+SKr )

donde §, vy Sy son los grados de saturacion de la fase liquida y gaseosa
respectivamente.

Mientras tanto, para un medio isotrépico y elastico, las relaciones entre la tensién
efectiva o' y deformacion del grano de suelo & pueden escribirse como:

a'ij = 2(35”- + /lekkdij (5)

Combinando (1), (2) y (5) obtenemos

G

2u, 0%u; w g
02y +( +G) iy op +a, op +F =0 (6)
0X;0X; 0x;0X; 0x; 0X;

Sistema de ecuaciones diferenciales gobernantes del fenémeno de deformacién en
suelos no saturados.

3.2 Modelo de flujo. Fase liquida

El flujo de agua en suelos no saturados, como en saturados puede describirse mediante
una combinacion de la Ley de Darcy y de la de conservacion de la masa de fluido (Gawin et al.,
1995; Lewis and Schrefler, 1998), matematicamente se la puede expresar como

_ii Wki\’v'apiw = _nWCf M +1% (7)
P 0% 7y, 0% ot Vv ot

donde k, es la permeabilidad relativa, p, es la densidad del agua, y, es el peso
especifico del agua, c; es el coeficiente de compresibilidad del fluido y n, =V, /V es la
porosidad definida como la relacion entre el volumen de agua y el volumen total.

Luego, mediante la descomposicion aditiva de estados tensionales descripta en (Di

Rado et al., 2009), se transforma la ecuacion (7) quedando finalmente la ecuacion diferencial de
gobierno de la fase liquida

N L VL IR
pwaﬁ( Vi G&J e
Su_|(@-n)g (o _Su(yq_qow)|_ @) e 98 ) [
{”KW |:KWSW( Sw dT)c(dpg dp )] K Su| Sq —dp dpe p (8)
- - - .9
_{(UKSn) Swsg _[(HKSI'I)SW(dpg — dpw)\Jzi\::v _ (aKTn) S\N(Sg _dpcgi\g] p =0

3.3 Modelo de flujo. Fase gaseosa

El flujo de aire a través de un suelo no saturado es a menudo descripto usando la Ley
de Fick. De acuerdo a la ley de Fick, la tasa de transferencia de masa de una difusién a través
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de un area unitaria, J,, es proporcional al gradiente de concentracién de la sustancia de
difusion, C. Esta ley puede escribirse como:

DOC

J,=-D %
ox

L= ©)
donde D; es el coeficiente de difusion. Bajo condiciones isotérmicas y cumpliendo la ley

de conservaciéon de masa de la fase gaseosa, la expresion (9) puede ser transformada a

_ii Di* ou, :_&%.FE% (10)
P, 0% 0 P ot V dt

De la misma manera que en la fase agua, la (10) puede transformarse en:

1 a( Dapg}as -

poox | ox | e

_ - d - d - W
e -1 LS

S _ _ d _ d .9
R e L N

4 DISCRETIZACION EMPLEANDO EL MEF

El sistema de ecuaciones diferenciales formado por (6), (8) y (11) sera resuelto en
forma discreta empleando el Método de Elementos Finitos (Di Rado, 2006). En este sentido se
adopta un elemento hexaédrico cuadratico de 20 nodos para interpolar los desplazamientos
cuyas funciones de forma corresponde a la familia de funciones serendipiticas, mientras que las
presiones de poro se interpolan con funciones de forma de orden inferior correspondientes al
hexaedro lineal de 4 nodos, con el objetivo de cumplir la condicién de Babuscka-Brezzi (ver Fig.
3) (Bathe, 1996).

O
o ® uvp,p
o) o)
o uv
O o)
O
L O

Figura 3 Elemento finito hexaédrico de 20 nodos

Para obtener el sistema de ecuaciones algebraicas que gobiernan el problema de
consolidacién se procede en forma idéntica al analisis bidimensional empleando el método de
los residuos ponderados de Galerkin (Aguiar Falconi and Mroginski, 2010). En primer lugar se
interpolan las variables primarias mediante las funciones de forma que definen la geometria del
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elemento, dado que se trata de un elemento isoparamétrico,

u=Nu (12)
pw = NPpw (13)
p9 = NPps (14)

donde N y NP son las funciones de interpolacion de la incdgnita desplazamiento y
presion de poro (agua y aire), respectivamente, u es el vector desplazamiento nodal, siendo
ademas p¥ y p9 son los vectores nodales de presion de poro de agua y aire, respectivamente.

Resulta conveniente expresar el sistema discreto formado por (6), (8) y (11) de la
siguiente manera con el fin de comparar los coeficientes de acoplamiento de la presente
formulacion con otras disponibles en la bibliografia especializada (Di Rado et al., 2009; Lewis
and Schrefler, 1998; Khalili and Khabbaz, 1995).

20 24 .W 'g .
G2 Y +(1+0) 0%, o 0P azap +bi =0 (15)
X axiaxj ox; 0X;

ou _ky 07 p"

s o L6
&P t+a,p aia>g Y OX2 (16)
Ui b H 92 o2pW _

-a + 9— a—-— 17
21 p B P&, x  p. OX, 17

siendo los coeficientes de acoplamiento:
a =as, (18)
a, = as, (19)

- C,
3y, = {Tf” + (aK " SN(SN +(dpo ~dpv)== ] CW} (20)
—_ (0’— n) w CS w

%= S S s~ (dpo —dpv)= |+ Cy 21)

a = s g(sw+(dpg—dpw)%]+csg} @)

S —
o=+ 5 i) - @)
con
ds, (a - n) ds, (0’ - n) ds,
C,= , CU=-§, S, —dpe |, Cg=-S /| §, —dp°c¥
ndpc =S Ky [ 0" dp¢ ) ° Ky S dp®

La variacion del grado de saturacién respecto de la succiéon p¢, se obtienen mediante el
uso de la curva caracteristica del suelo. Una expresion analitica y muy versatil de la misma fue
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propuesta por Fredlund and Xing, 1994. Empleando el método de los residuos ponderados de
Galerkin, obtenemos la siguiente formulacién para elementos finitos:

KﬁfCSNEVHCSgEg': F,
CysU + PP +Qgp% +H, P" =F, (24)
Cgsu +ngpw + ngpg + Hggpg = Fg

o bhien,
K Cq Cq |U| 0 0 o0ffu] [F
Cws Puw ng pWy+0 H,, 0 EW =4F, (25)
Ce Quu Pyl [po| O O Hg(P? Fy

donde las matrices del sistema (25) son

0=

K=[BDB'dQ P, =[NP'a;NPdQ P, =-[NP'a, NPdQ C,=[B'"a mNPdQ
Q Q Q Q

Cus = JNP"maBUdQ  C
Q

=[Bu"a, mNPAQ  Q,, = [NP'a,NPdQ  Q,, = [NP"a,NPdQ
Q Q Q

Ce = NP maBudR  F = [NU"bdQ+ [NU"tdr  Fy=-[NP'q dr  F, =-[NP'q,dr
Q Q r rg

g I—W

Hypow = JONPT Kui oneag Hgy =—[ON o Pi- g Jnoned
Q Yw o P

5 EJEMPO NUMERICO

El siguiente ejemplo de aplicacion consiste en el modelado numérico del
comportamiento de un estrato de suelo sometido a las cargas de un pilote de fundacion. Se
considera que la altura de la napa fredtica se encuentra a una profundidad de 1m,
encontrandose el suelo en ese trato en condiciones parcialmente saturado, siendo el grado de
saturacion del 80%.

En la Fig. 4 se presenta un esquema del problema en cuestién, debido a la simetria del
problema, solo es necesario modelar una cuarta parte de la masa del suelo afectada por los
esfuerzos transmitidos por el pilote que constituye un volumen de 5m x 5m x 5m..
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Figura 4 Modelo esquematico del problema y malla de elementos finitos empleada
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Las propiedades fisicas del suelo son las siguientes: modulo de elasticidad E =100 Kpa,
modulo de Poisson v=0.3; cohesion ¢ =100 Kpa, angulo de friccion interna ¢= 0.1745, relacién
de vacios eq = 2.0, coeficiente de compresibilidad del agua y del grano Kf = 1e6 Kpa, Ks = 1e6
Kpa, y los coeficientes de permeabilidad Kx = 8.64e-4 m/dia, Ky = 8.64e-5 m/dia, Kz = 8.64e-4

m/dia.

Dada la considerable diferencia entre la rigidez del suelo y la del pilote, éste puede ser
analizado como un cuerpo indeformable. La carga que transmite el pilote es aplicada en 10
intervalos constantes de 0.1 dias, luego se deja la carga y se analiza la disipacion de presiones

de poro dentro de la masa de suelo hasta que el proceso de consolidacion se complete.

Resolviendo el sistema de ecuaciones (25) para las cargas y la geometria indicada
anteriormente se tienen los siguientes resultados correspondientes a las incégnitas primarias
desplazamientos (ver Fig. 5) y presion de poro de agua (ver Fig. 6, 7y 8)

X-DIsP
0.83679
062939
0.42198
0.21458
0.00717

- -0.20023
~-0.40764
-0.61504
0.82244
-1.0298

Y-DISP

0.12218
-0.5893
-1.3009
-2.0125
-2.724
-3.4356

L4147

| -4.8587
-5.5702
-6.2817

Figura 5 Desplazamiento horizontal (izquierda) y vertical (derecha) de la masa de suelo, en cm.

795.46
705.68
615.9

526.11
436.33
346.55

- 256.77

166.99
77.208
-12.567

Figura 6 Distribucion de presiones de poro de agua luego de finalizar la aplicacion de carga
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106.13
93.419
-80.707
- 67.995
- 55.283
42571
-29.86
17.148
4.4357
-8.275

Figura 7 Distribucién de presiones de poro de agua luego de un dia de aplicada la carga

-9.1242
-8.1104
- 7.0966
- 6.0828
- 5.0689

4.0551
- 3.0413

2.0275
1.0137
0

Figura 8 Distribucién de presiones de poro de agua 10 dias después de aplicada la carga

L —

L—

Para evaluar en forma mas precisa lo que ocurre en un punto de la mas de suelo a lo
largo del tiempo es conveniente representar graficamente los desplazamientos y las presiones
de poro de agua en funcion del tiempo. Para ello se eligieron arbitrariamente tres puntos
situados en un mismo plano horizontal (ver Fig. 4). En la Fig. 9 puede apreciarse como los
puntos mas cercanos a la aplicacion de las cargas toman mayor presién y , l6gicamente, sufren
deformaciones superiores (ver Fig. 10).

180
—>— nodo 543
”””” 60--/---X """~~~ """~~~ —a—nodo 636
Y E M- -f------Q-— o~ —0—nodo 716
g
Lh--ooo-- i et NCEEEEEEEEEEE R
©
> 100
<
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Figura 9 Presiones de poro de agua
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Figura 10 Descensos de la fase sélida.

6 CONCLUSIONES

Se ha presentado un modelo para el analisis de consolidacién de suelos no saturados
discretizado por el método de los elementos finitos que permite mediante la utilizacién de pocos
coeficientes facilmente obtenibles en laboratorio una buena representacion del fenémeno a
modelar, siendo capaz de resolver problemas tridimensionales, como ser el caso de
fundaciones profundas.
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