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Resumen

Esta tesis propone una metodologia de evaluacion del dafio sismico basada en el método
del espectro de capacidad pero con un enfoque probabilista que se apoya en simulacio-
nes Monte Carlo. Asi la accién sismica, la estructura y el dafio esperado se consideran y
se analizan como variables aleatorias. La metodologia, que se valida mediante el anali-
sis dinamico incremental, es una nueva, robusta y potente herramienta de analisis de
riesgo tanto a nivel de edificios individuales como a nivel urbano y regional. La valida-
cion mediante el analisis dinamico, de hecho, ha supuesto crear también una metodolo-
gia probabilista basada en el analisis dindmico incremental. El dafio esperado puede
obtenerse para cualquier intervalo de confianza permitiendo asi, a los gestores de la pro-
teccion civil la eleccion de los niveles prioritarios o de interés. Como el analisis dinami-
co incremental requiere acelerogramas, se ha optado por usar registros de terremotos y
se ha disefiado una técnica que, para una determinada base de datos, permite optimizar,
minimizando la dispersion, el nimero de acelerogramas compatibles con un determina-
do espectro de respuesta; de esta forma la incertidumbre en la accién sismica se consi-
dera de una manera adecuada. Aunque a efectos metodoldgicos, se ha estimado sufi-
ciente y adecuado considerar como variables aleatorias gaussianas solo las propiedades
resistentes del hormigon y el acero, con todo se ha introducido también una nueva e
interesante forma de incorporar la variabilidad espacial de la resistencia de vigas y co-
lumnas. Los desarrollos metodoldgicos se ilustran con numerosos casos de estudio de
edificios existentes y bien documentados. En particular, se han estudiado los edificios
de hormigén armado con forjados reticulares, clasificados en altos, de altura mediana y
bajos. Este estudio se ha realizado considerando acciones sismicas compatibles con los
espectros previstos en el eurocddigo EC8 para terremotos tipo 1 y tipo 2 y para suelos
A, B, C, Dy E. La aplicacion del método a edificios irregulares ha confirmado la insufi-
ciencia de modelos 2D en estructuras asimétricas. Asi, el método probabilista se ha
aplicado a dos edificios de especial importancia para escenarios sismicos de interes. El
primero es el hospital de Vielha, para la accion sismica con un periodo de retorno de
475 anos; el segundo es un edificio del Barrio de San Fernando en Lorca, que fue seve-
ramente dafiado por el terremoto del mes de mayo de 2011. En este segundo caso la
accion sismica se ha definido de forma determinista mediante las dos componentes ho-
rizontales de aceleracion registradas en la ciudad. En los andlisis 3D se ha incorporado
el efecto de direccionalidad, concluyendo que edificios del mismo tipo situados en un
mismo lugar pueden sufrir dafios significativamente distintos dependiendo sélo de su
orientacion azimutal. Los resultados obtenidos en el caso de Lorca son compatibles con
los dafios observados lo que contribuye a validar el método probabilista y los desarro-
Ilos implementados en esta tesis.






Summary

This dissertation proposes a methodology for seismic damage assessment based on the
capacity spectrum method but with a probabilistic approach which is supported on
Monte Carlo simulation. The seismic action, the structure and the expected damage are
considered and analyzed as random variables. The method, which is validated through
incremental dynamic analysis, is a new, robust and powerful tool for risk analysis that
can be applied to individual buildings, but also at urban and regional scales. In fact, the
validation through dynamic analyses has involved creating also a probabilistic method
for damage assessment, based on incremental dynamic analysis. The expected damage
can be obtained for any confidence interval thus allowing the civil protection managers
choosing the levels of priority or interest. As incremental dynamic analyses require ac-
celerograms, the use of earthquake records has been preferred and it has been developed
a specific technique that, for a given database, minimizes the dispersion and optimizes
the number of accelerograms compatible with a given response spectrum; in this way,
the uncertainties in the seismic action are considered in an appropriate manner. Alt-
hough for methodological purposes it was estimated sufficient and adequate to consider
only the strength properties of concrete and steel as Gaussian random variables, yet a
new and interesting way to incorporate the spatial variability of the strength of beams
and columns has been also proposed. The methodological developments are illustrated
with numerous case studies of existing and well documented buildings. Specifically,
reinforced concrete buildings with waffle slabs, classified as low-rise, mid-rise and
high-rise, have been studied. This study has been conducted considering seismic actions
compatible with the response spectra foreseen in the Eurocode EC8 for type 1 and type
2 earthquakes and soil classes A, B, C, D and E. The application of the method to irreg-
ular buildings confirmed the insufficiency of 2D models for asymmetric structures.
Thus, the probabilistic method has been applied to two buildings of special importance
for seismic scenarios of interest. The first one is the hospital of Vielha considering the
seismic action with a return period of 475 years; the second one is a building located in
the neighborhood of San Fernando in Lorca, which was severely damaged by the earth-
quake of May 2011. In this second case the seismic action has been defined determinis-
tically by means of the two horizontal accelerograms recorded in the city. In 3D anal-
yses the directionality effect is considered, concluding that buildings of the same type
located in the same place can suffer significantly different damages depending only of
their azimuthal angle. The results obtained in the case of Lorca are compatible with the
observed damage. This fact supports the validity of the probabilistic method as well as
that of the developments implemented in this thesis.
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1. INTRODUCCION

1.1 Introduccién

A pesar de los esfuerzos llevados a cabo para disminuir las consecuencias desastrosas
que traen los terremotos sobre la sociedad, siguen ocurriendo catastrofes a nivel mun-
dial que muestran la necesidad de seguir investigando en esta area. En general, la prin-
cipal causa de pérdidas humanas y econdmicas es el dafio y colapso de las estructuras
civiles bajo la accion de un terremoto. Por esta razon sigue siendo importante mejorar el
comportamiento ante acciones sismicas de las estructuras que se van a construir y, ade-
mas, desarrollar metodologias para evaluar la necesidad de reforzar las existentes (Cro-
wley et al. 2005; Bommer y Crowley 2006; Borzi et al. 2008; Vamvatsikos y Fragiada-
kis 2010; Vamvatsikos y Dolcek 2011). Por esta razon, en esta tesis se desarrolla una
metodologia simplificada de evaluacion del riesgo sismico, basada en el célculo estatico
incremental no lineal, la cual permita incluir la incertidumbre asociada a las variables
implicadas en el proceso. Para validar un método simplificado que permita estimar la
respuesta estructural se suele usar el andlisis dinamico no lineal como referencia
(Mwafy y Elnashai 2001; Poursha et al. 2009; Kim y Kuruma 2008). Sin embargo, me-
todologias de evaluacion del dafio esperado en estructuras, que permitan incluir incerti-
dumbres y que tengan su base en el calculo dinamico no lineal, no han sido desarrolla-
das aun. No obstante, el uso de metodologias probabilistas basadas en calculos estaticos
(Fragiadakis y Vamvatsikos 2010; Vargas et al. 2010) o incluso dinamicos (Vamvatsi-
kos y Fragiadakis 2010; Dolsek 2010) han sido propuestas para el disefio estructural.
Sin embargo, en estas investigaciones se han estimado variables de interés en el campo
del disefio y del reforzamiento de estructuras pero no han sido implementadas como
herramientas de evaluacion del dafio esperado. Por esta razon, si se quiere validar la
metodologia simplificada que aqui se propone, resulta también necesario desarrollar una
metodologia de referencia que tenga su base en el andlisis dindmico no lineal que es el
método mas sofisticado para simular el comportamiento de una estructura ante cargas
sismicas. Otra alternativa puede ser comparar los resultados obtenidos usando la meto-

dologia simplificada con dafios observados. En este trabajo se ha optado por la primera



alternativa, aunque se ha podido analizar un caso de estudio basado en los dafios causa-
dos por el terremoto de Lorca de mayo de 2011 en un barrio de la ciudad. Veremos co-
mo, en este caso muy bien documentado, se halla un excelente acuerdo entre el dafo
esperado Yy el observado. Esto contribuye a una validacion indirecta del método simpli-
ficado. Vamvatsikos y Cornell (2001) proponen una herramienta para estimar la res-
puesta dinamica de una estructura como una funcion de una variable incremental que
represente la amenaza sismica. Este procedimiento ha sido nombrado como analisis
dindmico incremental (IDA). Este procedimiento es analogo al metodo del espectro de
capacidad, al que nos referiremos como analisis Pushover (Pushover analysis o PA) ya
gue la carga actuante se incrementa y se mide la respuesta de la estructura. Cabe desta-
car que en términos computacionales el coste del IDA es mucho mayor que el del PA.
También lo es la informacidn que entrega. Si el IDA se incluye dentro de una platafor-
ma probabilista, que permita medir la incertidumbre asociada a las propiedades mecéani-
cas de los materiales asi como de la accion sismica, se puede decir que ésta seria la he-
rramienta numerica mas sofisticada que existe para estimar la respuesta de una estructu-
ra expuesta a un terremoto. No obstante, en términos computacionales, es bastante cos-
toso llevar a cabo estos célculos. Sin embargo, en esta tesis se desarrolla esta metodolo-
gia y se usa como referencia para estimar la validez de otra menos costosa en términos
computacionales y que tiene su base en el PA. Para desarrollar estas metodologias se
usan diversas herramientas numericas, las cuales tienen su base en maltiples investiga-
ciones. En este trabajo se integran todas estas para formar dos poderosas herramientas
de evaluacion del dafio de estructuras que, por otra parte, pueden ser extendidas y usa-
das para el disefio.

1.2 Antecedentes y motivacion

Para estimar el dafio que se va a producir en una estructura es necesario considerar dos
variables fundamentales, la amenaza sismica a la que esta expuesta y el comportamiento
de la estructura ante cargas horizontales. Con este proposito se han desarrollado diver-
sos metodos. Uno es el método del indice de vulnerabilidad en el cual se define la ac-
cion mediante intensidades macrosismicas y el comportamiento estructural mediante un
indice de vulnerabilidad (Barbat et al. 1996; Barbat et al. 1998). Otro método altamente



difundido tiene su base en el espectro de capacidad. En éste, la accion sismica se define
mediante espectros de respuesta elastica y la vulnerabilidad del edificio mediante el
espectro de capacidad; este Gltimo se calcula a partir del PA. Esta metodologia ha sido
aplicada en varios estudios anteriores (Barbat et al. 2008; Lantada et al. 2009; Pujades et
al 2012). Sin embargo, estos trabajos no tienen en cuenta las incertidumbres en los pa-
rametros que describen el problema. En los andlisis de dafio, es fundamental tener en
cuenta que las variables implicadas estan afectadas de incertidumbre y, en consecuen-
cia, deben tratarse como aleatorias. Los criterios de disefio actuales reconocen esta in-
certidumbre y buscan salvarla usando coeficientes de seguridad que aumentan las ac-
ciones, en algunas ocasiones hasta el doble, y disminuyen la resistencia de los materia-
les hasta menos del 60%. Con todo, el disefio de estructuras basado en este enfoque re-
sulta en un modelo estructural cuyo comportamiento es excesivamente improbable que
ocurra, respondiendo ante unas cargas actuantes de ocurrencia poco probable, aunque en
el caso de acciones sismicas su probabilidad de ocurrencia puede ser significativa. Es
bien sabido que la accidn sismica es la principal fuente de incertidumbre en el calculo
del dafio esperado. Este uso de coeficientes de seguridad pone de manifiesto que la me-
todologia de disefio no estima con la confiabilidad adecuada la respuesta estructural ya
que habitualmente se basa en calculos lineales. Estos criterios de disefio se propusieron
inicialmente buscando simplificar el célculo de la estructura. No obstante, con la capa-
cidad de los ordenadores actuales es posible abordar el analisis estructural considerando
no solo el comportamiento no lineal sino tambiéen las incertidumbres de las variables
implicadas. Por otra parte, respecto a la evaluacion del dafio sismico de estructuras exis-
tentes carece de sentido trabajar con acciones aumentadas y resistencias disminuidas de
los materiales. En este caso hay que ser realistas tratando las variables como aleatorias,
reproduciendo con la maxima fidelidad las acciones probables y la resistencia de los
edificios incluyendo la méxima informacion y documentacion disponible pero también
las incertidumbres. Muchas de las metodologias de evaluacion de riesgo de estructuras
hacen hipotesis de los valores de dafio esperado y de la incertidumbre asociada a los
mismos, extrapolando estudios hechos en otras zonas. Probablemente esto puede inducir
a subvalorar o a sobrevalorar el dafio que puede ocurrir. Por esta razon, se propone di-

sefiar una metodologia de evaluacion de riesgo sismico, validada con resultados obteni-



dos a partir del célculo dindmico no lineal, que permita cuantificar la incertidumbre y

gue su coste computacional sea razonable.
1.3 Objetivos del trabajo

1.3.1 Objetivo general

El principal objetivo de este trabajo es: desarrollar una herramienta simplificada y va-
lida que permita evaluar el dafio sismico esperado en estructuras considerando las in-
certidumbres de las variables implicadas en el problema. En la evaluacion del dafio
sismico los resultados obtenidos usando el calculo dindmico no lineal deben ser toma-
dos como referencia. Por esta razén, antes de plantearse el disefio de una herramienta
simplificada, hay que disponer de resultados obtenidos a partir del calculo dinamico no
lineal. Ademas, como se ha descrito previamente, en la estimacién del dafio sismico de
estructuras intervienen dos variables: la capacidad y la demanda sismica. Estas variables
son inciertas y deben ser tratadas como variables aleatorias para establecer la confiabili-
dad de los resultados obtenidos. La mayoria de métodos simplificados para estimar la
respuesta dindmica de una estructura tienen su base en el célculo estatico no lineal. Esta
tesis no es la excepcion. Por tanto, la metodologia simplificada se desarrolla a partir de
los métodos estaticos. Para esto, es necesario trazarse una serie de objetivos especificos
que, una vez articulados, permitan incorporar el enfoque probabilista al analisis de dafio

sismico usando técnicas y métodos basados en el espectro de capacidad.
1.3.2 Objetivos especificos

e Considerar de manera adecuada la incertidumbre asociada a la accién sismica

mediante el tratamiento de bases de datos de terremotos.

e Estimar la incertidumbre asociada a la respuesta estructural considerando las
propiedades mecéanicas de los elementos que constituyen la estructura como va-

riables aleatorias.



Considerar la variabilidad espacial de las propiedades mecanicas de los materia-
les, es decir, el grado de correlacion que debe existir entre la resistencia de los

elementos estructurales debido a la proximidad que existe entre ellos.

Combinar adecuadamente las incertidumbres asociadas a la demanda sismica y a
la capacidad de la estructura mediante el método de Monte Carlo. Esto permite
obtener curvas de dafio las cuales pueden ser usadas para efectuar estudios pro-

babilistas masivos en zonas urbanas.

Desarrollar una herramienta que considere las incertidumbres de la demanda y la
capacidad sismica, cuya base sea el calculo dinamico no lineal, la cual permita
medir el dafio esperado en una estructura que ha sido afectada por un terremoto.
Este objetivo se orienta a validar el método probabilista basado en la curva PA.

A partir del analisis estatico no lineal de estructuras, considerando las incerti-
dumbres mencionadas, desarrollar una herramienta simplificada que permita
aproximar adecuadamente los resultados obtenidos mediante el calculo dindmico

lineal.

Comparar los resultados obtenidos a partir de ambas metodologias con el fin de

validar la metodologia simplificada.

En el caso de estructuras irregulares para las que el andlisis estatico lineal resulta
inadecuado, un objetivo complementario de esta tesis ha sido también, evaluar el
efecto de la direccionalidad que tienen los terremotos sobre estructuras asimétri-
cas. Veremos como los resultados obtenidos son relevantes y de gran interés
pues son capaces de explicar la causa de que edificios del mismo tipo y situados
en un mismo sitio sometidos a un mismo sismo, pueden tener distintos grados de
dafio. Aunque se aplica a estructuras irregulares, los resultados pueden ser extra-
polados facilmente también a edificios regulares.



1.4 Metodologia

No existe una metodologia estandar para el analisis probabilista del dafio sismico. Esta
tesis, de hecho, constituye una propuesta metodolégica. Obviamente no parte de la nada,
sino que usa e integra, bajo un nuevo enfoque, las técnicas y métodos clasicos de anali-
sis estructural. Mas concretamente, el analisis estatico no lineal y el analisis dindmico
incremental, orientados a la estimacion del dafio esperado. Tres son los aspectos que
hay que conciliar en el andlisis de dafio: 1) la demanda; es decir la accion sismica; 2) la
estructura; es decir su capacidad de resistir fuerzas horizontales y 3) la interaccion entre
la demanda y la capacidad para determinar las funciones que permiten estimar el dafio a
partir de la severidad de la accion sismica y de la capacidad del edificio para resistirla.
Los dos primeros aspectos constituyen las variables de entrada el tercero es la variable
de salida. El solver® que permite estimar la salida a partir de las variables de entrada es
el andlisis estructural estatico y dinamico. El programa Ruaumoko se usa como “solver”
tanto para el analisis estructural estatico como para el dinamico. Pero, tanto la accién
como la estructura son de una complejidad extraordinaria y las ecuaciones para estimar
la respuesta estructural no son ni lineales ni analiticas por lo que, en cierto modo, no son
predecibles las incertidumbres en la salida a partir de las incertidumbres en las variables
de entrada. Problemas parecidos han sido abordados en la literatura mediante el Método
de Monte Carlo. Este método se ha elegido aqui por su versatilidad y robustez. Una vez
definidas las variables del problema, entrada y salida, y la estrategia a seguir, hay que
definir estas variables como variables aleatorias. Es decir, el terremoto y el edificio se
han de definir de forma probabilista, eligiendo las variables mas relevantes capaces de
captar su aleatoriedad. Obviamente, la salida tendra que analizarse e interpretarse bajo
la misma dptica probabilista. En referencia al terremoto, es sabido que en el método del
espectro de capacidad éste se define mediante espectros de respuesta lineal 5% amorti-
guada pero en el analisis dinamico se necesitan acelerogramas. Para evaluacion de dafio

suele aconsejarse el uso de acelerogramas de terremotos reales. La comparacion entre

! Se adopta aqui la palabra inglesa “solver” en su significado de dispositivo, mecanismo, software o

conjunto de algoritmos que resuelven un determinado problema. En este sentido, el “solver” puede
ser, en nuestro caso, cualquier software que permita el analisis estructural no lineal.
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los resultados del analisis estatico y del dinamico requiere que las acciones sean compa-
tibles. Asi, una primera aportacion metodoldgica de esta tesis consiste en la propuesta
de una tecnica que permite optimizar el nUmero de acelerogramas de una base de datos
que son compatibles con un espectro de respuesta dado, de forma que se pueda tratar la
accion sismica desde una perspectiva probabilista, pero minimizando la dispersion en
funcién de la base de datos disponible. Se consigue asi que el grupo de registros selec-
cionados represente de forma adecuada la variabilidad del sismo esperado en la zona
donde se halla la estructura. En cuanto al tratamiento de la incertidumbre en la capaci-
dad resistente del edificio, para el propdsito de esta tesis se ha considerado suficiente y
adecuado, considerar que las propiedades resistentes del hormigon y el acero son varia-
bles aleatorias gaussianas. Ademas se propone una forma original que permite incorpo-
rar al analisis, también la variabilidad espacial de los elementos resistentes del edificio:
vigas y columnas. Esta variabilidad espacial de la resistencia de los elementos estructu-
rales se define estableciendo cierto grado de correlacion entre ellos segun la proximi-
dad. Por ejemplo, para cada piso, se considera que los materiales de columnas contiguas
tienen una alta semejanza y correlacion. Esta correlacion disminuye con la distancia.
Asi, el método de Monte Carlo, implica resolver el problema un ndmero n de veces su-
ficiente que garantice un buen muestreo de las variables implicadas. Existen técnicas
que permiten optimizar este nimero critico. El hipercubo latino es un método estadisti-
co que permite optimizar el nUmero de muestras que representan de manera plausible
los parametros de una distribucion multidimensional. Este método de muestreo se aplica
a menudo al analisis de incertidumbre y se ha elegido para implementar el muestreo en
esta tesis. Ademas, en funcién del objetivo del estudio particular, pueden tratarse deter-
minadas variables como deterministas y otras como probabilistas, lo que permite anali-
zar, con mas detalle, la mayor o menor influencia de las incertidumbres de las diferentes
variables de entrada sobre las de salida. Se vera como la mayor incertidumbre proviene
de un conocimiento pobre de la accién sismica, dada su altisima variabilidad. En refe-
rencia a la variable de salida se ha escogido el dafio. En el método basado en el espectro
de capacidad, el dafio se calcula siguiendo las directrices del proyecto Risk-UE, donde
los umbrales de los 4 estados de dafio no nulos considerados, 1: Leve, 2: moderado, 3:
Severo y 4: completo, se definen a partir de la forma bilineal del espectro de capacidad



por opinién experta. La hipétesis de que el dafio se distribuye de forma binomial permi-
te hallar las curvas de fragilidad, las matrices de probabilidad de dafio y, finalmente, un
indice de dafio, que, cuando se normaliza, define el pardmetro de la distribucion bino-
mial. En el analisis dindmico se ha elegido el indice de dafio de Park y Ang (1985) que
representa el nivel de deterioro estructural global. Ambos indices de dafio tienen senti-
dos distintos y, en consecuencia, son de dificil comparacion. Para establecer el nexo
entre el andlisis estatico y dinamico, se define un nuevo indice de dafio basado en la
derivada del espectro de capacidad, es decir en la degradacion de la rigidez tangente.
Este nuevo indice, se ha calibrado de forma que coincide con el indice de dafio de Park
y Ang. Asi, veremos cdmo los resultados del analisis dindmico no lineal incremental se
pueden reproducir bien a partir del método, mas sencillo y simplificado, estatico no li-
neal. EI método probabilista se aplicara a diferentes edificios, bien documentados, que
se usan como casos de estudio guia de los diferentes elementos metodoldgicos vy, final-
mente, se aplicaran al desarrollo de funciones de dafio para edificios de hormigdn arma-
do con forjados reticulares clasificados en tres categorias: altos, de altura mediana y
bajos. El analisis se efectuara para los espectros de respuesta previstos en el eurocodigo
8 ECS8, considerando terremotos tipo 1 y tipo 2 y suelos de tipo A, B, C, D y E, obte-
niendo asi resultados probabilistas de gran interés, dado que pueden ser usados directa-
mente para aplicaciones a estudios de riesgo sismico masivos, a nivel regional o urbano.
Finalmente se ha explorado el uso del método para estructuras de alta irregularidad, para
las que no son adecuados modelos 2D. El uso de modelos 3D, ha obligado a afinar la
definicion de la accién sismica mediante las dos componentes horizontales, lo que ha
sugerido un analisis detallado de la direccionalidad. Veremos cémo este efecto es im-
portante y, su aplicacién a un barrio de la ciudad de Lorca, severamente dafiado por el
terremoto de mayo del 2011, es capaz de explicar el hecho de que edificios de las mis-
mas caracteristicas estructurales y situados en el mismo lugar sufren niveles de dafio
muy distintos, hallandose una excelente acuerdo entre los dafios calculados y los obser-
vados. Vale la pena hacer notar también que los efectos de direccionalidad son relevan-

tes también en edificios regulares que admiten modelos 2D.



1.5 Resultados esperados

En este trabajo se espera desarrollar una metodologia simplificada basada en el cruce de
la capacidad estructural y la demanda sismica, en términos de la curva de capacidad y el
espectro de respuesta, respectivamente, que permita evaluar el dafio sismico de las es-
tructuras considerando incertidumbres. Con esta metodologia se obtienen curvas de da-
fio probabilistas para edificios de hormigon armado con forjados reticulares. Esta tipo-
logia estructural es comunmente usada en Espafia para viviendas multifamiliares y ofi-
cinas. En paralelo al desarrollo de la metodologia se disefian una serie de procedimien-
tos para considerar la accion sismica y las propiedades mecanicas de los materiales co-
mo variables aleatorias que pueden ser extendidos a otro tipo de estructuras. La necesi-
dad de disponer de curvas de dafio probabilistas, para diferentes tipologias y alturas de
edificios, radica en la importancia que tienen actualmente los estudios de riesgo proba-
bilistas en zonas urbanas. Los resultados finales se presentan en un anexo en el que se
muestran 30 curvas de dafio probabilistas para estructuras de hormigén con forjados
reticulares de altura baja, media y alta, considerando los dos tipos de espectro y todos

los tipos de suelo propuestos en el Eurocodigo 8.
1.6 Estructura de la memoria

En este primer capitulo se han mostrado los antecedentes y la motivacion que han lleva-
do a desarrollar esta tesis. También se han descrito los objetivos y la metodologia y se
han resaltado los resultados esperados describiendo brevemente su importancia.

El segundo capitulo se dedica a la accidn sismica. Se resume la manera en qué se debe
considerar la accion sismica para evaluar el dafio sismico de estructuras cuando se usan
métodos basados tanto en el espectro de capacidad como en el calculo dinamico no li-
neal. Ademas, se propone un método original para seleccionar grupos de acelerogramas
compatibles con una zona sismica. Este método, ademas optimiza la seleccion, de forma
que los registros seleccionados representan de manera adecuada la incertidumbre espe-
rada en estos casos. Indirectamente el método produce que los pardmetros de magnitud
y distancia de los terremotos seleccionados suelan ser compatibles con las caracteristi-

cas de la zona sismica compatible con el espectro de respuesta seleccionado. Finalmente
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se trata el efecto de la direccionalidad y se aplica un método propuesto por Boore et al.
(2006) para obviar el efecto de la orientacion de los sensores de aceleracion sobre la
media geométrica. Se obtienen dos nuevas medidas para calcular la amenaza sismica a

partir de los espectros de los registros de una zona denominadas GMRotDpp y GMRo-

tlpp.

En el tercer capitulo se explica codmo se puede calcular la capacidad de un edificio me-
diante un analisis estatico no lineal incremental. Como resultado se obtiene una curva
que relaciona el desplazamiento en el techo con el cortante en la base, denominada cur-
va de capacidad. A partir de esta curva se han desarrollado algunos métodos para definir
completamente la fragilidad de la estructura. Uno de estos métodos, tal como fue pro-
puesto en el marco del proyecto europeo Risk-UE, se explica en este capitulo. Ademas
Se proponen unas ecuaciones que permiten automatizar el calculo de los parametros que
definen las funciones log-normales que definen las curvas de fragilidad. Ello ha sido
crucial para minimizar el tiempo de calculo que comportan los analisis probabilistas
usando el método de Monte Carlo. Vale la pena notar que se han conseguido incluso
mejores ajustes que los propuestos en el marco del proyecto Risk-UE. Se usa como
ejemplo de célculo un edificio real el cual puede ser representado a partir de un modelo
bidimensional debido a su simetria. Se comparan también las curvas de capacidad obte-
nidas siguiendo diferentes patrones y limites de carga buscando minimizar el nimero de
procesos apuntando a optimizar el método probabilista. Finalmente, se muestra como se
deben cruzar la capacidad y la demanda para obtener el dafio esperado de una estructu-

ra.

El cuarto capitulo es también tedrico y se dedica a describir el analisis dindmico no li-
neal, con especial enfasis en los algoritmos, procedimientos e indices de dafio imple-
mentados en el programa Ruaumoko. Asi, se explica como obtener curvas de dafio. Ini-
cialmente se describe la ecuacidon dinamica de equilibrio y se hace una breve explica-
cion de los elementos que la constituyen asi como de los métodos numéricos comdn-
mente empleados para resolverla. Se muestra como el calculo dinamico puede ser el
motor de una herramienta para evaluar el dafio sismico de estructuras denominada ‘Ana-

lisis dindmico incremental’. Esta herramienta, combinada con el calculo del indice del
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dafo, permite obtener curvas de dafio probabilistas las cuales pueden ser usadas para
estimar el dafio sismico a nivel urbano. De nuevo se usa como ejemplo guia el mismo
edificio usado en el capitulo 3 y se llevan a cabo algunos analisis dinamicos incrementa-

les empezando a incluir la incertidumbre en el calculo del dafio sismico.

El quinto capitulo de esta tesis es, junto con el capitulo 6, el mas importante, ya que se
dedican al desarrollo y aplicacion del método probabilista y al analisis y aplicacion de la
direccionalidad. Asi en el capitulo 1 se desarrolla una metodologia probabilista para
evaluar el dafio sismico de estructuras, basada en calculo estatico, que permite represen-
tar adecuadamente los resultados obtenidos con el célculo dindmico. Inicialmente se
explican las herramientas estadisticas que se utilizan en la tesis, principalmente el méto-
do de Monte Carlo. Se usa como caso de estudio un edificio real de forjados reticulares
del que se disponen sus planos estructurales. Para considerar las incertidumbres asocia-
das a la resistencia de los materiales es necesario evaluar el grado de correlacion que
tiene la resistencia de los elementos estructurales como una funcion de la distancia entre
uno y otro. Se evaltan los resultados obtenidos para 3 casos que se denominaran como:
correlacion nula, correlacion absoluta y correlacion parcial. La correlacion parcial es
una propuesta coherente e innovadora de esta tesis que permite incorporar al analisis
probabilista la variabilidad espacial de la estructura. Su uso se recomienda y se adopta
como aspecto complementario adecuado siempre que se vayan a considerar las incerti-
dumbres asociadas a las propiedades de los materiales. Para considerar la accion sismica
como variable aleatoria se seleccionan acelerogramas compatibles con una zona sismica
del EC8 siguiendo el procedimiento descrito en el capitulo 2. Definidas la demanda y la
capacidad como variables aleatorias se llevan a cabo una serie de analisis dinamicos
incrementales los cuales, combinados con el célculo de un indice de dafio, permiten
obtener curvas de dafio probabilistas. A partir del calculo estatico no lineal se busca
simular curvas de dafio similares a las obtenidas con el célculo dindmico. Por esta razén
la capacidad y la demanda se obtienen ahora en términos de la curva de capacidad y de
los espectros de respuesta de los acelerogramas usados en el calculo dinamico. Se obtie-
nen curvas de dafio siguiendo la propuesta del método dado en Risk-UE (2004). Como
es de esperarse las curvas de dafio estaticas y dinamicas no se corresponden pues su

significado es diferente. No obstante, se proponen unas modificaciones en el método
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estatico que permiten obtener curvas de dafio compatibles con las curvas de dafio obte-
nidas a partir del analisis dindmico incremental. Esto resulta de bastante interés y se
considera una contribucion relevante de esta tesis ya que de una manera simplificada se
puede modelar adecuadamente, incluyendo probabilidades, resultados tan sofisticados
como los obtenidos por medio del calculo dindmico. A partir de la metodologia simpli-
ficada propuesta se obtienen curvas de dafio para edificios de la misma tipologia, pero

de distinta altura, para todas las zonas sismicas propuestas por el EC8.

El capitulo sexto trata el efecto de la direccionalidad de los terremotos sobre el dafio
esperado en las estructuras. Se muestra como manejar este efecto y se analizan dos ca-
sos de estudio. El primero es el hospital de Vielha, cuya estructura es bastante asimétri-
ca, no solo en planta, sino también en elevacion. Por esta razon se recomienda el uso de
un modelo 3D ya que seria bastante complicado obtener una curva de capacidad confia-
ble que permita incluir el efecto de las asimetrias. Sobre esta estructura se analiza el
efecto de la direccionalidad para acciones sismicas cuyo valor medio es compatible con
el espectro de respuesta de la zona para un periodo de retorno de 475 afios. Aunque la
aplicacion del metodo probabilista permite hallar las incertidumbres en la salida, su sig-
nificado es pobre dado que en la eleccién de las acciones no se ha tenido en cuenta que
cada una de las acciones representara bien el espectro objetivo. Asi el analisis se efectlia
también para una seleccion de acciones sismicas, dos componentes horizontales, cui-
dando también, no solo que el valor medio de los espectros represente bien el espectro
objetivo, sino minimizando tambiéen la dispersion. Con todo, se concluye que la incerti-
dumbre introducida por la accion sismica, es dominante comparada con las incertidum-
bres introducida por la variabilidad de las propiedades resistentes de los materiales. En
el segundo caso se modela numéricamente el dafio sismico ocurrido en un grupo de es-
tructuras afectadas por el terremoto de mayo de 2011 ocurrido en Lorca. La accion sis-
mica se considera determinista y se consideran las incertidumbres asociadas a las pro-
piedades resistentes de los materiales y al efecto de la direccionalidad. La accién sismi-
ca se define mediante las dos componentes horizontales de aceleracion registradas en la
ciudad. Como resultado principal se destaca que el dafio observado y el calculado son
compatibles lo que, en cierto modo, valida la metodologia propuesta en esta tesis para

evaluar el dafio sismico de estructuras con un enfoque probabilista.
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2. DEMANDA SISMICA

2.1 Introduccion

Existen diversas maneras de considerar la amenaza sismica de una zona; desde metodo-
logias que tienen su base en la intensidad macrosismica, pasando por espectros de res-
puesta propuestos en normativas de disefio, hasta la caracterizacion por medio de acele-
rogramas reales. En algunos paises, la amenaza sismica se ha considerado a partir de
estudios realizados en otros lugares, relacionando las condiciones en las que se hizo el
estudio inicial con las condiciones propias de la zona. Esta forma de proceder puede no
ser muy acertada como muestra Bermudez (2010), ya que si se comparan los espectros
de respuesta de los sismos que ocurren en la zona con el espectro que proporciona la
norma, los resultados pueden mostrar diferencias significativas. Es mejor practica reali-
zar estudios de microzonificacion para la zona estudiada y proponer los modelos ade-
cuados (Hurtado 1999). Por otra parte, para evaluar el dafio sismico esperado en una
estructura usando la metodologia basada en el espectro de capacidad, es necesario cal-
cular la demanda sismica en términos del espectro de respuesta elastica. Si, ademas, se
quiere evaluar el dafio sismico usando el analisis dindmico no lineal, es necesario dis-
poner de acelerogramas, que pueden ser sintéticos, reales 0 mixtos. Por tanto, en esta
tesis, la accion sismica se considera de dos maneras, la primera en términos del espectro
de respuesta elastica en aceleracion con 5% de amortiguamiento y la segunda en térmi-
nos de acelerogramas reales. Este capitulo se dedica a la accion sismica y en él se revi-
san y se describen las diferentes formas en qué es considerada en ingenieria sismica. En
referencia a las componentes de la aceleracion, los acelerografos modernos suelen regis-
trar dos componentes horizontales, N-S y E-W, o Longitudinal y Transversal en estruc-
turas de linea como por ejemplo en puentes; con todo, en problemas de ingenieria sis-
mica, el efecto de la componente vertical en la respuesta estructural no se considera ya
que éste no es significante (Beyer y Bommer 2006). En consecuencia, en este trabajo
solo se usan las componentes horizontales, si bien se efectia un anélisis detallado de la
influencia que la orientacion de las componentes horizontales normales tienen sobre su

media geométrica. Vale la pena destacar también que para la seleccion de acelerogra-
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mas reales compatibles con espectros de respuesta a partir de bases de datos de acelera-
cion, se propone una técnica original que, dado un espectro de respuesta y una base de
datos, permite determinar el nimero optimo de acelerogramas de la base de datos cuyos
espectros de respuesta son compatibles con el espectro de respuesta dado. Asi, al finali-
zar este capitulo los temas relacionados con la definicion de la accion sismica habran
guedado orientados para su uso en los sucesivos capitulos. Tras esta breve introduccion,
se dedican dos secciones a la definicion mediante espectros de respuesta y mediante
acelerogramas. La seccion 2.4 se dedica a proponer una técnica nueva que permite ob-
tener el nimero dptimo de acelerogramas que puede usarse de una base de datos de ace-
leracion dada de forma que sean compatibles con un espectro de respuesta predefinido.
La seccion 2.5 discute y analiza el problema de la direccionalidad entendido como la
influencia que el angulo de rotacion de las componentes horizontales ortogonales tiene
en su media geométrica. Una Gltima seccidn (seccién 2.6) resume y discute los principa-
les aspectos de este capitulo en relacién con los objetivos y contenidos de la tesis. A lo
largo de este capitulo se usa un acelerograma producido por el terremoto de Lorca de

Mayo de 2011 como ejemplo guia de aplicacion.
2.2 [Espectros de respuesta

2.2.1 Concepto y definicion

La ecuacién de equilibrio para un sistema de vibracién de un grado de libertad viene
dada por la ecuacion 2-1:

mu +cu + ku = f(t) 2-1

donde u representa el desplazamiento relativo, m la masa, ¢ el amortiguamiento, k la
rigidez y f(t) es la fuerza externa que actlia sobre el sistema. En el caso sismico f(t) de-

pende de la aceleracion en el suelo U, (t) debida a un terremoto y por tanto puede ser
reemplazada por mu(t). La ecuacién 2-1 puede formularse tambien de la siguiente

manera:
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U+ 2080 + w’u = (t) 2-2

donde @ es la frecuencia angular y & es la fraccion del amortiguamiento critico, ¢,
que viene dado por ¢, =2mw. La Figura 2-1 muestra un esquema de un sistema de

vibracion de un grado de libertad.

TR

——>
i_(1
oV
Figura 2-1 representacion grafica de un sistema de vibracién de un grado de libertad.

En mediciones experimentales se han identificado valores de £ entre 0.02 y 0.2 para los
edificios tipicos. Como puede verse, la solucion de la ecuacion 2-2 depende de w, &'y

u, (t) . Por otra parte, la frecuencia angular o pulsacion @ se relaciona con el periodo T

por medio de la siguiente ecuacion:

©= 27% 23

Por tanto si se tiene un registro de aceleraciones del suelo, U, (t) , y se resuelve la ecua-
cion 2-2 para un periodo T y un amortiguamiento £ se puede obtener una respuesta

temporal de aceleraciones, velocidades y desplazamientos del sistema. Ahora, si la
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ecuacion 2-2 se resuelve para n periodos T =[T,,T,,...,T, | y estos se relacionan con el

méaximo absoluto de cualquiera de las respuestas temporales mencionadas, el resultado
es un espectro de respuesta elastica. Los acelerogramas de las componentes N-S y E-W
del terremoto de Lorca ocurrido en Mayo de 2011 se usan aqui para ilustrar estos con-
ceptos. La Figura 2-2 muestra los dos acelerogramas y la Figura 2-3, muestra los espec-
tros de respuesta para diferentes amortiguamientos. Para su calculo se han usado n pe-
riodos, entre T; =0.01 sy T, =4 s con incrementos de 0.01 y N amortiguamientos, entre

& =0y &, =0.2con incrementos de 0.05.

400+ a) d a0l b) 1]
3¢ 300F -
bl il 1
<™ g} d < 1o} g
° @
E o it E g ]
L I L
& &
= -100F 1 o™ -100r §
200t 200 4
400 400
0 5 0 15 20 25 30 35 40 45 &0 0 5 W 15 20 25 30 35 40 45 &0

Tiempo (s) Tiempo (s)

Figura 2-2 Registros de aceleracion de las componentes N-S y E-W del sismo de Lorca.

Suponiendo que se quiere evaluar el dafio que ocurre en una estructura ubicada en Lor-
ca, dependiendo de su grado de simetria se puede hacer un modelo en 2D. Por tanto sélo
se necesita una componente de aceleracion, si se desconoce la direccion del terremoto lo
mejor es usar la componente méaxima. Si la asimetria es elevada conviene usar un mode-
lo 3D y lo recomendado seria usar las dos componentes horizontales de la aceleracion.
Cabe destacar que un modelo 3D permite medir el efecto de la direccionalidad del te-
rremoto. Para definir el espectro a partir de las dos componentes de aceleracion es prac-
tica comun calcular la media geométrica de ambas. La Figura 2-4 muestra el espectro
obtenido usando la media geométrica de los acelerogramas del sismo de Lorca para los
mismos periodos y amortiguamientos usados para calcular los espectros de la Figura
2-3.
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Figura 2-3 a) Espectros de respuesta para las componentes N-S y b) E-W del sismo de Lorca variando el
amortiguamiento.
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Figura 2-4 Espectros de respuesta para la media geométrica de los acelerogramas N-S y E-W del terremo-
to de Lorca.

2.2.2 Espectros de disefio

La mayoria de los paises, donde la peligrosidad sismica es significativa, tienen normas
de disefio sismo-resistente de obligado cumplimiento. En estas disposiciones se propo-
nen los espectros de disefio en el formato de espectros de respuesta con 5% de amorti-
guamiento. Asi, en Espafia rige la NCSE-02 y en los paises de la unidén Europea se re-
comienda el uso del EUROCODIGO 8 (EC8 2004) En general los espectros de disefio

se proponen mediante funciones sencillas analiticas considerando los tramos de acelera-
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cion constante, velocidad constante y desplazamiento constante. En el EC8, los espec-
tros de respuesta de las componentes horizontales de la accién sismica, se definen por

medio de las siguientes expresiones:

0<T<Ty: sa(T)=a, *3[1+Tl(2.5n—1)}

B
T, <T<T.: sa(T)=25%a,*S*np
T 2-4
T <T<T,: sa(T)=25%a, *S*n[?c}

T,<T<4s: sa(T)=25*a *S*n{ﬁ}
p=1 =% G T2

donde sa(T) es el espectro de respuesta elastica como funcion del periodo, T es el pe-

riodo de vibracion de un sistema lineal de un grado de libertad, a, es la aceleracion de

disefio en el suelo para un suelo tipo A (Roca), T, es el limite inferior del periodo en el
tramo de aceleracion constante, T. es el limite superior del periodo en el tramo de ace-

leracion constante y el inicio del tramo de velocidad constante, T, es el periodo que
define el final del tramo de velocidad constante y el comienzo de la respuesta de despla-
zamiento constante, S es un factor de suelo, que tiene en cuenta la respuesta de suelos
blandos, y 7 es el factor de correccion del amortiguamiento; n =1 para 5% de amorti-
guamiento (EC8). En el EC8 se proponen dos tipos de espectros que se diferencian por

la magnitud M. Concretamente, el EC8 recomienda usar los espectros tipo 1 si la M,

es mayor a 5.5, de lo contrario se recomienda usar los espectros tipo 2.

Este hecho es interesante ya que permite calificar de una mejor manera las zonas con
peligrosidad sismica entre moderada y baja. Los valores numéricos de los parametros de
la ecuacion 2-4 para los espectros tipo 1 y tipo 2 se muestran en la Tabla 2-1 y en la

Tabla 2-2 respectivamente.
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Tabla 2-1 Pardmetros de los espectros de respuesta del EC8 tipo 1.

Tipodesuelo S Tg(s) Tc(8) To(s)

A 1 015 04 2
B 1.2 015 05 2
C 1.15 0.2 0.6 2
D 135 0.2 0.8 2
E 14 015 0.5 2

Tabla 2-2 Parametros de los espectros de respuesta del EC8 tipo 2.

Tipodesuelo S T,(5) T.(s) T,(s)

A 1 005 025 1.2
B 135 005 025 1.2
C 15 01 025 1.2
D 1.8 01 0.3 1.2
E 16 005 025 1.2

2.2.3 Representacion sa-sd

Los espectros de respuesta elastica en aceleracion, para un amortiguamiento dado, rela-
cionan la aceleracion espectral sa con el periodo T para un sistema con un grado de li-
bertad. Mahaney et al. (1993) proponen transformar el espectro de respuesta elastica
desde el formato sa-T a un formato sa-sd aprovechando el hecho que los espectros de
respuesta correspondientes a amortiguamientos pequefios se aproximan mediante los
pseudo-espectros. Debido a que en los edificios el amortiguamiento se halla entre el 5%
y el 20% del amortiguamiento critico, se habla de forma indistinta de espectros y de
pseudo-espectros dandose por cierta la siguiente relacion aproximada que es estricta-

mente valida sélo para pseudo-espectros.

sd(w) = ésv(a)) = % sa(w) 2.5

en donde @ es la frecuencia angular. sd, sv y sa son los espectros de respuesta de des-

plazamiento, velocidad y aceleracion respectivamente.

La ecuacion 2-5 fundamenta dos representaciones ampliamente utilizadas en ingenieria
sismica. La primera es la representacion trilogaritmica del espectro de respuesta de ve-

locidad que permite leer en un solo grafico las tres componentes espectrales para cada
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periodo. La segunda es la representacion sa-sd que representa la respuesta espectral de
aceleracién en las ordenadas y la respuesta espectral de desplazamiento en abscisas. A
partir de las ecuaciones 2-3 y 2-5 se obtiene la siguiente expresion:
2
od = T, sa,

' 4x?

2-6

En la Figura 2-5 se muestran los espectros tipo 1 y 2 del EC8 para todos los tipos de
suelo, ademas se muestra la representacion en formato sa-sd. Esta ultima representa-

cion, posteriormente serd usada para obtener el desplazamiento esperado en una estruc-

tura y constituir el método del espectro de capacidad.
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Figura 2-5 Espectros de respuesta elastica, 5% amortiguada, del EC8 en formato sa-T y sa-sd.

2.3 Acelerogramas

Para evaluar el dafio sismico mediante calculo dindmico no lineal, es necesario caracte-
rizar la accién sismica mediante acelerogramas. Es necesario también que estos acelero-

gramas representen bien la zona donde se hallan los edificios o estructuras objeto de
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estudio. Es decir, los espectros de los acelerogramas deben ser compatibles con el es-
pectro de respuesta de la zona. Esta compatibilidad suele garantizar la consistencia de
otras condiciones, como por ejemplo, el tamafio y distancia del terremoto o el tipo de
suelo pero, en casos especiales, puede ser conveniente exigir otras condiciones, como
por ejemplo, el tipo de fuente sismica. Cuando se buscan acelerogramas para una zona
especifica se pueden dar varios casos: 1) no se dispone de informacion sobre los terre-
motos ni una base de datos de aceleracion con registros compatibles con la zona; en este
caso se hace imprescindible recurrir a acelerogramas sintéticos; 2) se dispone de una
buena base de datos de acelerogramas con acelerogramas cuyos espectros de respuesta
son compatibles con los previstos o establecidos para la zona de estudio; 3) se dispone
de acelerogramas de la zona pero su espectro de respuesta no cubre de forma adecuada
todos los rangos frecuenciales de interés; en este caso se puede recurrir al escalado por
bandas obteniendo los que llamamos acelerogramas hibridos. Esta seccién se dedica al
problema de la definicion de la accién y, mas concretamente, a discutir las tres alterna-
tivas propuestas: acelerogramas sintéticos, acelerogramas reales y acelerogramas hibri-
dos. Ademas, al final del capitulo se propone un método original para optimizar la se-
leccion de acelerogramas a partir de un espectro de respuesta y una base de datos de

aceleracion.
2.3.1 Acelerogramas sintéticos

En este apartado se expone un método para generar acelerogramas sintéticos cuyo es-
pectro sea compatible con un espectro dado. Este método se basa en el hecho que cual-
quier funcion periodica puede ser expandida como una suma de funciones sinusoidales

(Gasparini y Vanmarcke 1976) como se muestra en la ecuacion 2-7

y(t) =D Asen(w,t+4,) 2.7

donde y(t) es la funcion que se quiere representar, A, @, Y ¢, son la amplitud, la fre-

cuencia y el angulo de fase de la funcion sinusoidal n, respectivamente. Las amplitudes
A, estan relacionadas con la funcion de densidad espectral como se muestra en la ecua-

cion 2-8:
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G(a)n )Aa) = iz 2.8

donde G(con )Aa) puede ser interpretada como la contribucion a la potencia total del
movimiento del sinusoide con frecuencia ,. Si el nimero de sinusoides considerado

tiende a infinito, la potencia total tiende a ser el area debajo de la curva continua G().
La potencia del movimiento obtenido usando la ecuacion 2-7 es independiente del tiem-
po. Por otra parte, para simular el caracter transitorio de un terremoto se multiplica la
funcién y(t) por una funcion envolvente I(t), quedando (ec. 2-9).
z(t) = I(t)zn: Asen(o,t+¢, ) 0

El acelerograma obtenido con este procedimiento es estacionario en contenido frecuen-
cial con un pico de aceleracion muy parecido al pico objetivo. La duracion de la sefial
generada puede ser cualquiera y, habitualmente, en los programas de generacion de ace-
lerogramas, es una variable de entrada. Dependiendo de la distancia a la que se encuen-
tra la fuente sismica se debe calcular la duracion de la sefial. La duracion de la fase fuer-
te de un acelerograma suele definirse como el intervalo de tiempo entre el 5y el 95% de
la intensidad de Arias (Arias, 1970). Un estudio detallado sobre la influencia de la dura-
cion de la fase fuerte sobre el dafio estructural se muestra en Hancock y Bommer
(2006). Por otra parte, diversas funciones envolventes han sido propuestas en la literatu-
ra. Se destacan la envolvente constante, la trapezoidal de Hou (1968), la exponencial de
Liu (1969) y la compuesta de Jennings (1968). Todas estas se muestran en la Figura 2-6.
Cabe destacar que para la envolvente exponencial de Liu (1969) se puede imponer la
condicion que el méaximo sea 1. Lo cual es conveniente pues permite ajustar el PGA del

terremoto al valor que se quiera. La envolvente exponencial de Liu viene dada por

It)=Ae“-e”) 210

en donde A, o y S son pardmetros que se pueden ajustar segun las caracteristicas del

terremoto que se quiera modelar. Para que el maximo de la envolvente exponencial de

Lou sea 1 el pardmetro A debe calcularse como se muestra en la ecuacién 2-11
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Ajustando los parametros de cualquiera de las envolventes mostradas en la Figura 2-6 es
posible obtener acelerogramas sintéticos cuyo espectro sea compatible con un espectro

dado. Sin embargo, a pesar de tener espectros similares, los acelerogramas sintéticos no
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Figura 2-6 Envolventes cominmente usadas para acelerogramas sintéticos. a) Envolvente constante; b)
Envolvente trapezoidal de Hou; ¢) Envolvente exponencial de Liu; d) Envolvente
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el buen acuerdo entre los espectros de los acelerogramas simulados asi como su buena
calidad. El primer acelerograma ha sido simulado considerando una duracion de 30s y el
segundo una duracion de 5s. En el primer caso, se ha usado la envolvente trapezoidal
haciendo que los limites inferior y superior de la meseta sean T1=5s y T2=15s,
respectivamente. En el segundo caso se ha usado la envolvente trapezoidal haciendo que
los limites inferior y superior de la meseta sean T1=1s y T2=3s, respectivamente. A
pesar de tener espectros de respuesta similares y compatibles con el espectro objetivo,
las historias temporales son significativamente distintas. Consecuentemente hay que ser
cautos cuando se usen acelerogramas sintéticos, ya que, como se vera mas adelante, el
dafio sismico en una estructura no sélo depende de su respuesta estructural maxima sino

también de la duracion del terremoto.

500
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Figura 2-7 a) Espectro del acelerograma real y espectro del acelerograma simulado de la componente E-
W del terremoto de Lorca y b) acelerograma real y acelerogramas simulados.

2.3.2 Acelerogramas reales

El uso preferente de acelerogramas sintéticos o reales es objeto de discusion. En princi-
pio, los acelerogramas artificiales permiten obtener mejores ajustes entre su espectro de
respuesta y el espectro objetivo, puesto que han sido disefiados y construidos con este
fin. La eleccion no es trivial y depende del objetivo del estudio. Para anélisis de dafio
suele recomendarse el uso de acelerogramas reales, preferentemente registrados en el
lugar de estudio. Actualmente, es cada vez mas frecuente que los paises, incluyendo
aquellos donde el peligro sismico es entre moderado y bajo, dispongan de su propia red

de acelerometros. Espafia es uno de estos paises. De estas mediciones, se obtienen bases
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de datos de acelerogramas que contribuyen al analisis fino del peligro sismico de la zo-
na en cuestion. La compilacion de estas bases de datos locales y regionales, contribuyen
a la construccion de bases de datos a nivel continental, (Ambraseys et al. 2002; Ambra-
seys et al. 2004), e incluso a la construccién de catalogos a nivel global (Benz 2000).
Muchos de estos catalogos sismicos se encuentran disponibles en la web y son de libre
acceso. Limitando las coordenadas de una zona, permiten obtener una lista de los terre-
motos registrados, asi como la informacion de sus pardmetros focales e incluso las ca-
racteristicas geologicas del lugar donde se ha registrado. No obstante, los espectros de
los acelerogramas obtenidos para una zona, pueden no ajustar en todo el rango de fre-
cuencias al espectro dado por la norma de disefio sismo-resistente. Esto se debe a que la
definicion de los mapas de amenaza sismica de una zona, habitualmente consideran la
influencia de todas las fuentes sismicas, teniendo en cuenta terremotos historicos de los
cuales no se tiene registro de aceleracion. A partir de estos datos, y de modelos del mo-
vimiento fuerte, se construyen mapas de amenaza sismica considerando la probabilidad
de que ocurra un terremoto de ciertas caracteristicas en un determinado tiempo y esto
puede conllevar a que el espectro obtenido sea la envolvente de los diferentes espectros
modelados u observados. Existen programas que facilitan el calculo de la amenaza sis-
mica de una zona a partir de las caracteristicas de los terremotos ocurridos, de la geolo-
gia, de la atenuacion, de la incertidumbre asociada a las mediciones entre otros aspectos.
Un ejemplo es el programa CRISIS 2007 desarrollado en la Universidad Nacional Au-
tonoma de México (UNAM) por Ordaz et al. (2007) el cual ha sido modificado para
considerar la incertidumbre en las variables implicadas, (Aguilar 2011). Asi pues, en
determinados casos, puede ser conveniente o necesario seleccionar acelerogramas de
otras zonas cuyos espectros de respuesta ajusten mejor el espectro de respuesta de la
zona. En esta tesis, se ha desarrollado una metodologia nueva que permite obtener el
namero 6ptimo de acelerogramas, cuyo espectro individual y medio es compatible con
un espectro dado. Si se dispone de una base de datos suficientemente grande, el nUmero
de terremotos obtenido con la metodologia que se propone, puede incluso exceder el
numero de terremotos recomendado habitualmente por las normas sismo-resistentes v,
por tanto, se puede incluso seleccionar aquellos terremotos que individualmente repre-

sentan mejor las caracteristicas de las fuentes sismicas que afectan la zona de estudio,
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cuando éstas son conocidas. Este método se describe con detalle en la seccion 3 de este

capitulo.
2.3.3 Acelerogramas hibridos

En problemas de disefio, las normas sismicas suelen permitir técnicas de andlisis estruc-
tural con un cierto margen de libertad para el analista pero imponiendo determinadas
condiciones. Una de estas condiciones es que, en el caso del uso de acelerogramas, los
niveles de aceleracion espectral en una banda frecuencial en torno al periodo propio del
edifico no debe ser inferior, por ejemplo al 85% del valor del espectro prescrito. Por
otra parte en determinadas ciudades, el codigo puede recomendar el uso de acelerogra-
mas procedentes de sismos registrados en la misma o procedentes de estudios especifi-
cos de microzonificacion sismica de la ciudad. En este caso el analista puede hallarse
ante el compromiso que un escalado que cumpla el requisito en la banda deseada, tenga
unos niveles de aceleracion espectral exagerados e impropios en otras bandas. Se des-
cribe a continuacion el método propuesto por Bermidez (Bermudez 2010) que permite

compatibilizar de forma adecuada ambas condiciones.

Sea a(t) el acelerograma en el dominio del tiempo, A(®) su espectro de amplitudes de
Fourier y R(w) su espectro de respuesta de aceleracion. EI método consiste en definir un

nuevo acelerograma y(t) como se indica en la ecuacion 2-13:
[
y(t) =2 C;F;®) 213
j=1

donde C; son coeficientes o factores de escala y Fj(t) son los acelerograma que resulta
de aplicar un filtro definido por el operador ¥ a la sefial a(t) como se muestra en la

siguiente ecuacion:

I:j (t) = \P(flfl,fj‘norden) [a(t)] 2-14

Para j=1, fo=fj.1 es la frecuencia nula y el filtro es un filtro pasa-bajas. Para j=k , fi co-
rresponde a la frecuencia infinita por lo que el filtro es un filtro pasa-altas. Para valores

intermedios de j el filtro es pasa-banda. En este trabajo se usa un filtro Butterworth
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(Butterworth 1930) siendo norden, de la ecuacion 2-14, el numero de orden del filtro.
Las frecuencias y los coeficientes Cj de la ecuacion 2-13 se eligen de forma que se

cumplan las condiciones de escalado que se requiera. Asi pues, si I'(w) es el espectro
de respuesta de y(t), lo que se busca es que se cumplan ciertas condiciones que son

funcion de D(w) y I'(w) . Un sencillo ejemplo de este tipo de condiciones podria ser:

A D(w) <T(w) £ 4,D(w) , o, <0< w, 2-15

donde D(w) es el espectro objetivo, @, y @, son las frecuencias angulares asociadas a
los intervalos de periodo en los que se quiere ajustar el espectro, A, y A, son escalares
que se usan para definir los limites inferior y superior de I'(w), respectivamente. Un

ejemplo en el que sea Util este procedimiento se muestra a continuacién. Se supone que
se necesita llevar a cabo un analisis dindmico no lineal para dos estructuras cuyos perio-
dos fundamentales de vibracion son 0.5s y 1s, las cuales estan ubicadas en un lugar
cuya amenaza sismica, de acuerdo al EC8, est& definida por el espectro tipo 1 y suelo
tipo C. Entre los datos disponibles se cuenta con la componente N-S del sismo de Lorca
cuyo espectro, como puede verse en la Figura 2-8, difiere considerablemente del espec-
tro escogido. Existen distintos procesos de escalado de sefiales para llevar a cabo un
andlisis dinamico no lineal (Hancock et al. 2008). Uno de estos consiste en escalar el
acelerograma de tal manera que la componente sa(T1) de su espectro de respuesta coin-
cida con la del espectro objetivo, en donde T; es el periodo de vibracion fundamental
del edificio. Siguiendo este procedimiento, en la Figura 2-8 se muestran los espectros
escalados de tal manera que para los periodos 0.5s y 1 s las ordenadas espectrales del
espectro del registro y del espectro del EC8 (espectro objetivo) coincidan. No obstante,
cuando se lleva a cabo un analisis dindmico no lineal, hay que considerar que en la res-
puesta no solo influye el modo fundamental sino también los modos superiores. Esto
sugiere que debe ponerse atencion al escalado considerando periodos inferiores al fun-
damental. Ademas, cuando la estructura empieza a dafiarse, el periodo de vibracién
tiende a ser mayor, por tanto, periodos superiores al fundamental deben ser considera-
dos tambien en el escalado. Dado un periodo T;, el EC8 establece que los periodos de

vibracion contenidos en el intervalo 0.2T; y 2T, influyen en la respuesta y por tanto de-
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ben ser considerados en el escalado. En este intervalo los codigos de disefio controlan el

limite inferior A,. Pero, por criterios econémicos es conveniente que el disefiador o el
evaluador controlen tambiéen el limite superior A,. Es en este tipo de problemas el mé-

todo de escalado por bandas cobra importancia ya que permite ajustar por intervalos de
periodo el espectro de un registro. En este ejemplo se supone que A, =0.8 y que
A, =1.2. El intervalo de periodos en el que se hace el escalado por bandas va desde 0 s
hasta 4 s. La Figura 2-9 muestra el espectro objetivo, los limites inferior y superior, el
espectro del acelerograma original y el espectro del acelerograma una vez escalado por
bandas. Cabe destacar que el escalado por bandas se ha hecho para un intervalo de pe-
riodos superior al que se deberia considerar si se hubiera tenido en cuenta que los perio-
dos de vibracion de las estructuras implicadas en el analisis son 0.5s y 1s. No obstante,
con el fin de mostrar la generalidad del método, se ha extendido al intervalo comprendi-
do entre 0 s y 4 s. Es importante mencionar que los espectros de disefio definidos por la
funcion D(w) son suavizados y se representan por funciones analiticas sencillas, pero las
funciones a(t), A(w), R(w) y T'(w) no suelen conocerse de forma analitica, sino so6lo en
formato digital, es decir, mediante un nimero finito de muestras. Por este motivo, la
eleccion de las bandas frecuenciales y de los factores de amplificacion no es trivial. De-
pendiendo de las caracteristicas del problema a tratar, pueden disefiarse algoritmos que
permitan automatizar el proceso pero en el ejemplo de aplicacion presentado se ha pro-
cedido por inspeccion y comparacion entre el espectro de respuesta de disefio D(w) y
los espectros R(w) y T'(w), eligiendo asi las frecuencias de filtrado y los coeficientes o
factores de amplificacion. En la Tabla 2-3 se muestran las bandas de periodos seleccio-

nadas para hacer el escalado asi como los coeficientes Cj empleados.

Tabla 2-3 Intervalos y coeficientes de amplificacion usados en el escalado por bandas.

Intervalo de periodo (s) | Frecuencia (Hz) | Coeficiente Cj

0-0.26 0-24.16 1.1
0.26-0.67 24.16-9.37 0.58
0.67-1 9.37-6.28 1.05
1-2 6.28-3.14 3.2

2-2.5 3.14-2.51 4

2.5-3 2.51-2.09 6

3-w 2.09-0 8
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En la Figura 2-10a se muestra el registro original y en la Figura 2-10b se muestra el
registro escalado por bandas.

800 T T T T T T T
Espectro ECE tipo 1 suelo

700 Espectra direccion N-5 del sisma de Lorca [
Espectro escalado para T=0.595
Espectro escalado para T=1s

o
=
[}

sa (cmfsz)
£ (o]
g 8

(5]
)
o

D 1 1
0 0s 1 15 2 25 3 35 4

Periodo (s)

Figura 2-8 Espectro de la componente E-W del sismo de Lorca original y escalado para coincidir con las
aceleraciones espectrales en los periodos 0.5 sy 1 s del espectro del EC8 tipo 1 suelo C.

800 T T T T T T T
Espectro ECEH tipo 1 suelo C
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Figura 2-9 Espectro de la componente N-S del sismo de Lorca original y escalado por bandas para que
cumpla la condicion impuesta por la ecuacion 2-15.
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Figura 2-10 Componente N-S del registro de Lorca y b) acelerograma obtenido después de usar el método
del escalado inteligente o por bandas.

2.4 Espectros compatibles y bases de datos

Se propone aqui una técnica nueva que permite estimar el nimero optimo de acelero-
gramas que pueden extraerse de una base de datos de forma que los espectros de res-
puesta sean compatibles con un espectro de respuesta dado. Como ejemplo y caso de
estudio se usa la base de datos Europea publicada por Ambraseys et al. (2004) la cual
cuenta con mas de 1000 acelerogramas registrados en Europa y que, en la mayoria de
los casos, cuenta con las tres componentes, es decir, dos componentes horizontales y
una componente vertical. El objetivo es que los espectros de los acelerogramas obteni-
dos sean compatibles con un espectro dado el cual viene definido, en este caso, por la
normativa de disefio sismo-resistente del lugar. Mas concretamente, se buscan acelero-
gramas cuyos espectros sean compatibles con las formas espectrales propuestas en el

eurocodigo EC8.
2.4.1 Labase de datos.

La European strong motion database,’ recoge més de 2000 acelerogramas registrados

en Europa. Esta base de datos se ha escogido para ilustrar la técnica de seleccion de

2 http://www.isesd.hi.is/fESD_Local/frameset.htm (Gltimo acceso: 21/05/2013).
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acelerogramas compatibles. Como la técnica requiere obtener el espectro de respuesta
de todos los acelerogramas de la base de datos para las dos componentes horizontales,
eventualmente puede efectuarse una reduccion del numero de acelerogramas a ensayar a
partir de la magnitud, distancia y tipo de suelo, cuando esta informacién esta disponible.
En este estudio se han analizado méas de 1000 acelerogramas, la Figura 2-11 muestra sus
espectros. En esta figura, la direccion X corresponde a la componente E-W y la direc-
cion Y ala N-S.

— Media de los espectros de respuesta en la direccidn X MWedia de los espectros de respuesta en la direccion Y
35 == = Media+Desviacién estandar 35 === Media+Desviaciin estandar
Todos los especiros de respuesta Todos los espectros de respuesta
3 3
251 1 251
- a) - b)
2 2 2 2
© 1 ©
w w
15 15
1 1
05 [1E]
if-‘-:::_“_"-- = I" S
[ —— = =T P 0: e e e p——
0 05 1 15 2 25 3 35 4 0 05 1 15 2 25 3 35 4
Periodo (s) Periodo (s)

Figura 2-11 Espectros de respuesta de las componentes horizontales de aceleracion de los sismos de la
base de datos de Ambraseys et al. (2004).
Se observa una dispersién importante entre los espectros en ambas componentes. Si se
hace estadistica con los valores del PGA de las dos componentes horizontales, se tiene

que el valor medio, ., €5 0.0848 g y la desviacion estandar, o,g,, €s 0.1035 g. La

Figura 2-12 muestra el histograma de frecuencias de los PGAs de los acelerogramas

analizados y la funcion cumulativa de probabilidad.

Como puede verse en esta figura, aproximadamente el 90% de los terremotos de la base
de datos tienen un PGA menor a 0.2 g. El método usa espectros normalizados tanto en
referencia al espectro objetivo como a los espectros de acelerogramas individuales. En
la Figura 2-13 se muestran los espectros normalizados de los acelerogramas de la base

de datos.
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Figura 2-12 a) Histograma de frecuencias del PGA y b) Funcién de densidad cumulativa.
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Figura 2-13 Espectros de respuesta de las componentes horizontales de aceleracion normalizados de los
sismos de la base de datos de Ambraseys et al. (2004). a) direccién X o componentes E-
W. b) Direccién Y o componentes N-S.

2.4.2 El método

Una vez analizada la base de datos, el punto méas importante del método consiste en
definir la funcién a minimizar. En este caso, para cada espectro se considera el error
cuadréatico medio, definido por la siguiente ecuacion:

1 < .
ECM, = \/Z(saoT_Tj —salT:Tj)2 2-16

n-1493

donde ECM;, es el error cuadratico medio del espectro del acelerograma i de la base de
datos. sa0;_; €s la aceleracion espectral para el periodo T; del espectro objetivo. saiT:Tj

es la aceleracion espectral para el periodo T; del espectro del acelerograma i. Asi se ob-
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tiene un vector ECM cuyas componentes son el error cuadratico medio del ajuste entre
cada uno de los acelerogramas de la base de datos y el espectro objetivo. Este vector
permite ordenar los espectros en orden de errores crecientes de tal manera que el prime-
ro corresponde al espectro que mejor ajusta. Como el objetivo de esta metodologia es
encontrar un grupo 6ptimo de espectros cuya media ajuste de la mejor manera posible a
un espectro objetivo, el siguiente paso consiste en calcular una nueva serie de espectros.
Para cada espectro, una vez ordenados, se calcula un nuevo espectro definido como el
valor medio de los espectros, ordenados segun el ECM, desde el primero hasta el i-
esimo. Después, se obtiene de nuevo el error cuadratico medio del ajuste entre estos
nuevos espectros y el espectro objetivo. Llamamos error cuadratico medio acumulado,
ECMA, a esta nueva funcion. La representacion del ECMA en funcion del nimero de
acelerogramas permite identificar el nimero éptimo de acelerogramas compatibles que
coincide con el minimo de esta funcion. Los espectros correspondientes también se con-

sidera que representan razonablemente bien el espectro objetivo.
2.4.3 Un ejemplo. El caso EC8 1A.

El método se aplica aqui a la base de acelerogramas europea usando el espectro del EC8
para sismos tipo 1 y suelo A. La Figura 2-14a muestra la evolucion del ECM, en ambas
componentes, empezando por el espectro que mejor ajusta al espectro objetivo y termi-
nando con el espectro que peor ajusta al espectro objetivo. Figura 2-14b muestra la evo-
lucién del ECMA. De esto se tiene que el ECMA de la media de los i espectros ordena-
dos con el criterio descrito anteriormente, tiende a decrecer hasta que se consideran
aproximadamente 10 espectros, a partir de este punto se mantiene mas 0 menos constan-
te hasta cerca de los 100 espectros. A partir de este punto el ECMA empieza a crecer.
Esto indica que aproximadamente se cuenta con 200 acelerogramas, 100 por cada com-
ponente, cuya media representa bien el espectro objetivo. Este nimero de acelerogramas
puede resultar excesivo segun las consideraciones dadas por las normas de disefio sis-
mo-resistente. No obstante, que sea excesivo es una ventaja ya que permite escoger ace-
lerogramas que no solo cumplan con la caracteristica asociada al contenido frecuencial

sino también otras asociadas a la fuente sismica. Este ejercicio se ha efectuado para los
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dos tipos de espectros previstos en el EC8, tipo 1y tipo 2, y para las categorias de suelo

A /B,C,DYE.
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Figura 2-14 Evolucion del error cuadratico medio acumulado de los espectros de los acelerogramas reales
de la base de datos de Ambraseys et al. (2004), en ambas componentes, respecto al
acelerograma objetivo tipo 1 suelo tipo A del EC8.

En la Figura 2-15 se muestran los espectros de 20 de los acelerogramas de la base de
datos que se consideran compatibles con los espectros tipo 1, en la Figura 2-16 muestra
los resultados para los espectros tipo 2. Es importante resaltar que cada vez que se ha
usado la metodologia descrita previamente se han encontrado entre 100 y 200 acelero-
gramas cuya media tiende a tener un error minimo, pero se han seleccionado solo 20
acelerogramas por considerarse un namero suficiente para los andlisis probabilistas rea-
lizados en esta tesis. Dependiendo de la simetria de la estructura, se puede tener un mo-
delo estructural en 2D, en este caso, la fuerza externa que actta sobre la estructura se
expresa a partir de una componente de la aceleracion. En el caso de estructuras asimé-
tricas, el modelo estructural debe ser en 3D y, por tanto, es necesario disponer de las dos
componentes de la aceleracion. Como primera alternativa, se podria obtener un espectro
compatible en una direccién y usarlo como entrada en ambas direcciones. Posteriormen-
te se mostrara que este enfogque no es adecuado si se hace un analisis de direccionalidad.
No obstante, como se ha dicho previamente, la base de datos de Ambraseys ofrece am-
bas componentes horizontales de aceleracion en casi todos sus registros. El problema es
que para un mismo registro, el espectro de cada componente puede variar considera-
blemente. Por tanto, es practica comun trabajar con la media geométrica de ambas com-

ponentes y usar ésta como espectro representativo del registro.
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Figura 2-15 Espectros de los acelerogramas reales compatibles con los espectros tipo 1 y todos los tipos
de suelo del EC8. Se han seleccionado 20 acelerogramas por cada componente.
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Figura 2-16 Espectros de los acelerogramas reales compatibles con los espectros tipo 2 y todos los tipos
de suelo del EC8. Se han seleccionado 20 acelerogramas por cada componente.
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En la Figura 2-17 se muestra la media geométrica de los registros de la base de datos de
Ambraseys sin normalizar, y normalizados por el PGA.

— Media de la media geométrica de los espectros de respuesta — Media de la media geométrica de los espectros normalizados
7 == = Media+Desviacién estandar H 7 = = —Media+Desviacion estandar
Todas las medias geométricas de los espactros de respuesta Medias geométricas normalizadas por el PGA

a) | _ b)

0 05 1 15 2 25 3 35 4
Periodo (s) Periodo (s)

Figura 2-17 a) Media geométrica de los registros de la base de datos de Ambraseys sin normalizar y b)
normalizados por el PGA.

Por tanto, con los espectros obtenidos a partir de la media geométrica se puede aplicar el
mismo procedimiento para obtener acelerogramas compatibles expuesto previamente
para el caso de una sola componente de la aceleracion. La Figura 2-18 muestra los es-
pectros de los acelerogramas cuya media geométrica de los espectros de las componen-
tes horizontales de aceleracion ajustan los espectros dados por el EC8 para ambos tipos
de espectros y todos los tipos de suelo. No obstante, la media geométrica, depende de la
orientacion de los aparatos de medicidon instalados (Boore et al 2006). Esta dependencia
de la orientacion del aparato de medicion es mas pronunciada para movimientos fuerte-
mente correlacionados. Definimos esta dependencia de la media geométrica de la accion
sismica con la orientacion de los instrumentos de registro como efecto de direccionali-

dad. Este efecto se trata con mas detalle a continuacion.
2.5 Efecto de direccionalidad

Para obviar el efecto de la orientacion de los sensores de aceleracion sobre la media
geométrica, Boore et al. (2006) proponen dos nuevas medidas independientes de la
orientacion del aparato de medicion, denominadas GMRotDpp y GMRotlpp.
GMRotDpp se define como el percentil ‘pp’ del conjunto de medias geométricas que se
obtienen a partir de las componentes horizontales de aceleracion del registro, rotado

para todos los posibles angulos no redundantes.
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Figura 2-18 Espectros de los acelerogramas reales compatibles con los espectros tipo 1 tipo 2 para todos
los tipos de suelo, considerando la media geométrica.
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Es decir GMRotD00, GMRotD50, GMRotD100 corresponden respectivamente al valor
minimo, mediano y maximo. Esta medida depende del periodo de vibracion. Por el con-
trario, GMRotlpp busca evitar esta dependencia del periodo y se define a partir del an-
gulo que minimiza la dispersion de la media geométrica, normalizada por GMRotDpp,
para un periodo dado. Para ilustrar el procedimiento para calcular GMRotDpp y GMRo-
tlpp se usa el registro del terremoto de Lorca. Como paso previo al analisis, es necesario
obtener las componentes horizontales del terremoto rotadas un angulo &, lo cual se lo-

gra aplicando la siguiente ecuacion (Boore et al. 2006):

Uy (1) {cos(e) sen(@)} ,(t)

@) | |—sen(@) cos(9)] u,(t) 2-17
donde U, (t) y U, (t) son las componentes horizontales del registro en la orientacion

original y U, (t) y U, (t) son las componentes del registro cuando se ha girado un

angulo 4 en sentido anti-horario. Boore et al. (2006) proponen obtener las componentes
rotadas cada 1° hasta llegar a 90°, angulo para el cual la media geométrica de los espec-
tros vuelve a ser la misma que la del registro en la orientacion original. No obstante, si
se calcula el espectro de las componentes horizontales giradas, el periodo pasa a ser
180° ya que la componente x pasa a ser la componente y con signo contrario y por tanto
el espectro de x pasa a ser el espectro de y y viceversa. En la Figura 2-19 se puede ver el
espectro de las componentes horizontales giradas entre 0° y 180° cada 1°. Ademas, se
muestra el espectro de las componentes horizontales en la orientacion original que se

denomina de ahora en adelante GMNoRot.

En la Figura 2-20 se muestra como cambia la aceleracion espectral para el PGA y para
los periodos 0.5, 1y 2 segundos para ambas componentes en funcién del angulo de giro
0. La Figura 2-21 es una forma méas compacta de presentar la variacién de la acelera-
cion espectral en funcién del angulo de giro @ ya que se pueden ver los valores para
todos los periodos de vibracion considerados, es decir, entre 0 y 4 segundos. El siguien-
te paso para calcular GMRotDpp consiste en obtener la media geométrica de los espec-

tros de las componentes horizontales giradas.
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Figura 2-19 Espectros de las componentes horizontales giradas desde 0° hasta 180°, cada 1°.
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Figura 2-20 Aceleracion espectral en ambas componentes en funcion del angulo de giro & para a) el
PGA 'y los periodos b) 0.5, ¢) 1 y d) 2 segundos.
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Es importante mencionar que la media geométrica es la misma cada 90° ya que, como
puede verse en las Figura 2-20 y Figura 2-21, los espectros obtenidos para las compo-
nentes N-S y E-W giradas son los mismos, solo que estan desfasados por un angulo de
90° y por tanto la media geométrica sera la misma cada 90°. GMRotD00, GMRotD50,
GMRotD100 corresponden a la minima, la mediana y el maximo valor, respectivamente
de los espectros obtenidos a partir de la media geométrica de los espectros de las com-
ponentes giradas por un angulo @. La Figura 2-22 muestra GMRotD00, GMRotD50 y
GMRotD100 asi como la media geométrica de los espectros de las componentes hori-
zontales del registro en la orientacion original (GMNoRot) y, ademas, las medias geo-
métricas para los angulos de rotacion comprendidos entre 0° y 90° cada 1°. En esta figu-
ra puede verse que hasta el periodo 0.32 s, GMNoRot subestima la aceleracién espectral
si se compara con GMRotD50, no obstante, a partir de este periodo ambas son bastante

similares.

a) b)

1] 05 1 15 2 25 3 35 4 1] 0s 1 15 2 25 3 35 4

Periodo (s) Periodo (s)
Figura 2-21 a) Aceleracién espectral del sismo de Lorca para la componente N-S y b) Aceleracién
espectral del sismo de Lorca para la componente E-W. En ambos casos se muestra la

variacion de la sa en funcion del angulo de giro & para los periodos comprendidos entre
0y 4 segundos.

En la Figura 2-23 se muestra como cambia la aceleracion espectral para el PGA y para
los periodos 0.5, 1 y 2 segundos en funcion del angulo de giro @ para la media geomé-
trica obtenida a partir de los espectros de las componentes horizontales giradas. Analo-
gamente a la Figura 2-21, la Figura 2-24 muestra una forma méas compacta de presentar

la variacion de la aceleracion espectral como una funcion del angulo de giro @, ya que
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se pueden ver los valores para todos los periodos de vibracién considerados, es decir,

entre 0 y 4 segundos.
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Figura 2-22 Medias geométricas de los espectros para las componentes horizontales giradas, ademas se
muestra GMRotD00, GMRotD50, GMRotD100 y GMNoRot.

1000 T T T T T 1000 T T T T T T T T
| ———PGA de la madia geométrica | | sa para T=05¢ de la media geométrica
%00 4 %00 g
a) b)
BOD} 1 BOD}
700 700

8
8

sa (cmfsq)
g 8
sa (cmfsq)

*\‘
g 8

100 00
1} 10 20 30 40 50 B0 70 80 0 1} 10 20 30 40 50 B0 70 80 90
0 0
1000 4 T T T T T 1000 T T T T T T
| —sa para T=1s de la media geamétrica | —sa para T=2s de la media geométrica
00+ 00+
800 GO0
c) d)
700 700
T~ B0 T~ B0
£ £
= =
5 aoof 5 aoof
300 300
2004 9 0
Imh———/”’___‘-‘-\ 1m.
—————
o . o | " :
1} 10 20 30 40 50 B0 70 80 0 1} 10 20 30 40 50 B0 70 80 90
0 0

Figura 2-23 Aceleracion espectral de la media geométrica en funcion del angulo de giro & para a) el
PGA 'y los periodos b) 0.5, ¢) 1y d) 2 segundos.
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Figura 2-24 a) Aceleracion espectral obtenida a partir de la media geométrica del sismo de Lorca. Se
muestra la variacion de la sa en funcion del angulo de giro @ para los periodos
comprendidos entre 0 y 4 segundos.

Es importante destacar que la aceleracién espectral maxima para cada periodo no siem-

pre ocurre para el mismo angulo de giro &, esta situacion se ilustra en la Figura 2-25.
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Figura 2-25 Angulo de giro en el que se da la aceleracion espectral maxima en funcion del periodo (media
geomeétrica).

Por tanto, GMRotlpp consigue depender lo menos posible del periodo y se obtiene a
partir del angulo que minimiza la dispersion de la media geométrica, normalizada por

GMRotDpp, para un periodo dado. En la Figura 2-26a se muestra la media geométrica
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en funcion del angulo de giro @ para todos los periodos considerados, normalizada por
GMRotD50 y en la Figura 2-26b se muestra la desviacién estandar en funcion del angu-

lo de giro 4.
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Figura 2-26 a) media geométrica en funcion del angulo de giro @ para todos los periodos considerados,
normalizada por GMRotD50 y b) desviacion estandar en funcion del angulo de giro 6.

El angulo para el cual la desviacion estandar es minima es el que evita que haya varia-
ciones extremas del percentil deseado para todos los periodos considerados. Por tanto,
GMRotlI50, es el espectro obtenido cuando las componentes en su orientacion original
han sido giradas por el angulo que minimiza la desviacion estandar para el intervalo de

periodos calculados. Como puede verse en la Figura 2-26b, para el caso del sismo de
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Lorca, el angulo es =32°. En la Figura 2-27 se muestra GMRotI50 y se compara con
GMRotD50 y GMNoRot para el sismo de Lorca. La medida GMRotI50 es siempre ma-
yor a GMRotD50 y a GMNOoRot, ademas es independiente de la posicion del aparato de
medicion asi como del periodo. Esta nueva medida ha sido usada por el proyecto ‘Paci-
fic Earthquake Engineering Center Next Generation Attenuation’ como nueva medida
de intensidad. Por todas las ventajas que ofrece GMRotI50, para este trabajo se reco-
mienda dicha medida para definir la accion sismica cuando se quieren seleccionar acele-
rogramas para calculo dinamico. Por tanto, todos los acelerogramas y sus respectivos
espectros de la base de datos de Ambraseys han sido girados de tal manera que respon-
dan a las caracteristicas de GMRotI50. Cabe destacar que la seleccion de acelerogramas
gue se ha hecho previamente para representar las zonas sismicas propuestas por el EC8
se han hecho a partir de las componentes giradas usando el criterio GMRotI50.
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Figura 2-27 GMRotD50, GMRotI50 y GMNoRot para el sismo de Lorca.
2.6 Resumeny conclusion
En este capitulo se han descrito diferentes procedimientos para considerar la accion
sismica mediante espectros de respuesta y acelerogramas compatibles. En el caso de

espectros de respuesta se detalla el procedimiento de célculo para diferentes niveles de

amortiguamiento usando como ejemplo el registro de un terremoto que ocurri6 el pasa-
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do mayo de 2011 en la ciudad de Lorca, Espafia. En general, en este capitulo, se usa este
registro como caso de estudio para ilustrar las diferentes formas de considerar la accion.
Se trata también el tema de los espectros de disefio sismo resistente y, como ejemplo, se
muestran las ecuaciones que definen los espectros propuestos en el EC8 considerando
terremotos grandes y pequefios y diferentes tipos de suelo. Se muestra también la repre-
sentacion sa-sd de estos espectros. Esta representacion es de gran utilidad en los méto-

dos simplificados que se usan para calcular el dafio sismico esperado en una estructura.

Cuando se quiere definir la accién sismica por medio de acelerogramas existen diversas
maneras para hacerlo. En este capitulo se describen 3 maneras: acelerogramas sintéti-
cos, acelerogramas reales y acelerogramas hibridos. En el caso de acelerogramas sinté-
ticos se explican detalladamente los principios teéricos y se muestran algunas propues-
tas de diversos autores para considerar estos ultimos. A pesar de que los acelerogramas
sintéticos representan adecuadamente los espectros de respuesta en un rango de fre-
cuencias de interés, en el caso del célculo de dafio sismico se suele aconsejar usar acele-
rogramas reales. Actualmente, es cada vez mas frecuente que los paises, incluyendo
aquellos donde el peligro sismico es entre moderado y bajo, dispongan de su propia red
de acelerometros. Por esta razon, en este capitulo se propone un método para obtener
registros de una base de datos de acelerogramas que sean compatibles con un espectro
dado, que, generalmente se escoge deforma que represente bien la zona sismica donde
se halla el edificio objeto de estudio. La compatibilidad se hace en el sentido de la me-
dia, es decir, se busca que la media de los espectros de los registros seleccionados mi-
nimice la diferencia en un intervalo de periodos con el espectro. Dependiendo del tama-
fio de la base de datos, el método propuesto muestra ser adecuado permitiendo obtener
el numero optimo de registros compatibles. Este nimero resulta ser en los casos aqui
estudiados incluso mayor que el recomendado por los codigos de disefio sismo resisten-
te. Esto permite incluso hacer la seleccion de registros considerando propiedades de la
fuente sismica. Sin embargo, puede darse el caso que el tamafio de la base de datos no
sea el adecuado para conseguir un numero suficiente de registros o, como en el caso de
Bermudez (2010), que el cddigo prescriba o aconseje el uso de unos poco acelerogra-
mas. Por esto, se resume un método, descrito detalladamente en Bermudez (2010), que
permite obtener acelerogramas hibridos. Es decir, acelerogramas reales cuyo contenido
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frecuencial ha sido modificado de tal manera que se ajuste adecuadamente a un espectro
objetivo. Se ha mostrado una aplicacion de este método encontrando resultados satisfac-

torios.

Finalmente, para obviar el efecto de la orientacion de los sensores de aceleracion, cuan-
do se usa la media geométrica de dos componentes horizontales, se analizan dos medi-
das propuestas por Boore et al. (2006) que resultan independientes de la orientacion del
aparato de medicion, denominadas GMRotDpp y GMRotlpp. Estas medidas permiten
encontrar el angulo al que se debe rotar el registro de tal manera que la influencia de la
orientacion del aparato de medicién, sobre la media geométrica de las dos componentes
horizontales, sea minima. Este procedimiento se ha aplicado a todos los registros de la
base de datos de Ambraseys. Esto disminuye también el efecto de polarizacion que pue-

de presentar un registro.

Lo més destacado de este capitulo es que ahora se dispone de un procedimiento que
permite encontrar registros compatibles con cualquier espectro de respuesta, para llevar
a cabo analisis dindmicos no lineales en 2D y 3D. Este procedimiento permite incluir la
incertidumbre asociada a la variabilidad en la accion sismica lo cual es esencial en el
calculo del dafio sismico esperado. Esté procedimiento ha sido un pilar fundamental en
el desarrollo de esta tesis ya que ha permitido considerar la incertidumbre en la respues-
ta estructural inducida por la incertidumbre en la accion sismica, permitiendo un trata-
miento probabilista no sélo de las propiedades resistentes de la estructura sino también
de la accion sismica que, como se verd mas adelante, es la que introduce mayor incerti-
dumbre en la respuesta estructural, siendo esta incertidumbre creciente para acciones

sismicas de severidad creciente.
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3. CAPACIDAD ESTRUCTURAL A PARTIR DEL ANA-
LISIS ESTATICO NO LINEAL

La capacidad de una estructura se puede evaluar a partir del analisis estatico no lineal de
carga incremental, llamado en inglés pushover analysis (PA). En este capitulo se explica
el procedimiento a seguir para estudiar la capacidad de una estructura a partir de este
método y, ademas, se explica como se puede obtener un espectro de capacidad desde
una curva de capacidad. Para ello, se plantea la hipdtesis de que la estructura mueve
méas masa cuando vibra como un sistema de un grado de libertad, hipotesis que esta
apoyada en los factores de participacion modal y en la masa efectiva. A partir de las
curvas de capacidad se desarrolla el método del espectro de capacidad, ampliamente
utilizado hoy en dia en el disefio y la evaluacion sismo-resistente de las estructuras
(Freeman et al. 1975; Freeman 1998; Fajfar y Gaspersic 1996; Chopra y Goel 1999;
Fajfar 1999). Finalmente, se muestra como, a partir de una representacion bilineal del
espectro de capacidad, se pueden obtener curvas de fragilidad que representan la sus-
ceptibilidad de una estructura a ser dafiada debido a un terremoto y curvas de dafio que

se obtienen después de cruzar la demanda y la capacidad.
3.1 El analisis estatico no lineal y la curva de capacidad

Una herramienta frecuentemente usada para evaluar el comportamiento de las estructu-
ras frente a cargas horizontales es el andlisis estatico no lineal de carga incremental, el
asi llamado pushover analysis (PA). Esta herramienta numérica consiste en aplicar una
carga horizontal a la estructura, de acuerdo a un patron de fuerzas determinado, e ir in-
crementando su valor hasta que, de acuerdo con algun criterio prefijado, se considere
que la estructura ha colapsado. En este analisis se consideran dos variables de control
que son el desplazamiento en el techo de la estructura, &, y el contante en la base V,
que dependen de la fuerzas aplicadas. La relacion entre las variables V'y & es la curva
de capacidad. El calculo de dicha curva depende del modelo constitutivo considerado
para los elementos estructurales en el modelo computacional. En el caso de analisis es-
tatico incremental es comun utilizar un modelo constitutivo elasto-plastico, como el que

se muestra en la Figura 3-1, razon por la cual hay que definir los limites entre los que
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los materiales tienen un comportamiento lineal y elastico. Por tanto, para las columnas
de una estructura, es necesario obtener el diagrama de interaccion entre el momento
flector y la carga axial mientras que para las vigas es necesaria la curva que relaciona el
momento flector con la curvatura. De estos diagramas se toman puntos particulares que
son necesarios para definir la superficie de fluencia. En la Figura 3-2 se muestra un
ejemplo de estos diagramas para una viga y una columna con las caracteristicas geomé-
tricas y de resistencia dadas en la Tabla 3-1, en la que fy y fc son los limites de resisten-
cia elastica del acero y del hormigon, respectivamente. En la Figura 3-2a se muestra
coémo se relaciona el momento con la curvatura en la viga. Los puntos que aparecen
sefialados son limites que definen cambios en los modelos constitutivos del hormigon y

del acero.

-«--_-—-Ii,

Figura 3-1 Modelo constitutivo elasto-plastico.

En este trabajo se define el limite elastico para las vigas en el punto B de la Figura 3-2a,
es decir, cuando el acero entra en fluencia. Si se considera el punto A, que es donde
fisura el hormigdn que esta a traccion, se desestimaria enormemente la capacidad a fle-
xién de la seccion (Mata 2007). En la Figura 3-2b se muestra el diagrama de interaccion
entre el momento y la fuerza axial para las columnas. Para obtener la curva de capaci-
dad se usa el programa para calculo no lineal de estructuras RUAUMOKO (Carr 2000),

que incorpora un gran nimero de modelos constitutivos para los materiales; ademas,
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permite obtener la respuesta dinamica de una estructura en régimen no lineal la cual sera

usada posteriormente como referencia.

Tabla 3-1 Caracteristicas de las secciones para obtener los diagramas de la Figura 3-2.
Viga  Columna

Base (m) 0.3 0.35

Altura (m) 0.75 0.28

Area acero (m?) 0.003375 0.0042

fy (kN /m?) 500000 500000
fc (kN /m?) 25000 25000

B - 1500 T

1000 Ry

500 —

Momento flector (kN*m)
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/ T )
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0

Figura 3-2 a) Diagrama momento flector-curvatura para la viga descrita en la Tabla 3-1 b) Diagrama
momento flector-esfuerzo axil para la columna descrita en la Tabla 3-1.

Para facilitar la exposicion de los procedimientos empleados, se ha considerado y mode-
lizado una estructura que hace parte del campus norte de la Universidad Politécnica de
Catalufia. Es importante resaltar que, al disponer de los planos estructurales de la mis-
ma, el modelo numérico describe muy bien la estructura existente y, por tanto, es posi-
ble evaluar su vulnerabilidad con una precision razonable. El edificio modelizado se
Ilama Omega y sus vistas en planta y en elevacion, tomadas de los planos estructurales,
se muestran en la Figura 3-3. Cabe destacar que al ser la estructura simétrica en planta 'y
elevacidn, es posible utilizar un modelo 2D para evaluar su comportamiento sismico. Si
se evalla una estructura irregular en planta, lo recomendable es usar un modelo 3D,

para poder considerar el efecto de la torsion. Si la irregularidad es en elevacion o si la
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estructura es alta, se debe considerar el efecto de los modos superiores de vibracion
(Chopra y Goel 2004; Kreslim y Fajfar, 2012). Por otra parte, el patron de la carga apli-
cada a la estructura, es decir, la variacion de la carga en funcion de la altura (triangular,
rectangular, etc.) tiene una influencia relevante sobre los resultados (Mwafy and Elnas-
hai 2001). Por ejemplo, si se evalla la respuesta mediante tres patrones de carga dife-
rentes, considerando que en el caso A se aplica la carga segun el primer modo de vibra-
cion, en el caso B la carga aumenta directamente proporcional con la altura de la estruc-
tura 'y en el caso C se aplica una carga constante en cada nivel, tal y como se muestra en

la Figura 3-4, las curvas de capacidad obtenidas son considerablemente diferentes.

b)

Figura 3-3 Edificio Omega del campus norte de la Universidad Politécnica de Catalufia.

Dichas curvas de capacidad se muestran en la Figura 3-5 y, como era de esperarse, el
cortante en la base es mayor en el caso C, debido a que la resultante de las cargas tiene
el punto de aplicacion mas abajo que en los otros dos casos. Si se superponen las tres
curvas, se observa que en los casos A y B los resultados son practicamente iguales. Esto
es debido a que todos los niveles de la estructura tienen aproximadamente la misma
masa y, por tanto, la forma del primer modo de vibracion se asemeja a un triangulo. Es
decir, si la estructura tuviera, en algln nivel, una variacion importante de masa o de

rigidez, los resultados entre A y B no serian tan parecidos.
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Un criterio frecuentemente usado en el célculo no lineal incremental es considerar que
el patron de carga es proporcional al primer modo de vibracion. Sin embargo, en un
calculo no lineal la matriz de rigidez es funcion del vector de desplazamientos y, por
tanto, es necesario recalcular el patron de cargas debido a que, por la pérdida de rigidez
de la estructura, la forma asociada a la frecuencia del primer modo de vibracién cambia.
Por otra parte, el limite superior de carga aplicada a la estructura no se conoce previa-

mente lo que es un problema si este tipo de analisis se debe repetir muchas veces, tal
como sucede en el caso probabilista.

A B C

Figura 3-4 Modelo bidimensional del edificio Omega.

Comunmente, se deja de aplicar carga cuando la estructura alcanza un cierto umbral de
desplazamiento o de maxima deriva de piso. Otra manera de definir el limite de la carga
aplicada es a partir de la degradacion de la resistencia lateral de la estructura para lo que
es necesario utilizar modelos constitutivos mas sofisticados que el elasto-plastico. Para
resolver estos problemas, Satyarno (1999) propone el analisis no lineal incremental
adaptativo, que también es posible realizar mediante el programa RUAUMOKUO. En el
procedimiento adaptativo, la respuesta de la estructura es practicamente independiente
del patron de cargas que se aplique y sélo es usado como primer paso en la iteracion.
Después, se utiliza el método modificado de Rayleigh para estimar, en cada paso o gru-
po de pasos, la frecuencia fundamental tangente de la estructura. Durante el analisis, el

amortiguamiento es ignorado y la masa sélo es usada para calcular los incrementos de
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carga lateral. En la Figura 3-6 se muestran los resultados obtenidos con este procedi-
miento, comparados con los resultados obtenidos previamente para diferentes patrones

de carga que se muestran en la Figura 3-5.
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Figura 3-5 Curvas de capacidad obtenidas para varios patrones de carga en la altura.

Como puede observarse en la Figura 3-6, los resultados obtenidos con el procedimiento
de Satyarno, son similares a los obtenidos con el procedimiento tradicional para carga
triangular y carga segun el primer modo de vibracion. De hecho, la diferencia radica en
que en el procedimiento de Satyarno, los incrementos de carga se obtienen como una
funcion de la forma desplazada de la estructura mientras que en el procedimiento tradi-
cional son proporcionales a la carga estatica inicial; como ya se menciond, en el proce-
dimiento de Satyarno, la respuesta no cambia segun la forma de la carga estatica inicial

ya que los incrementos de carga dependen de la masa de la estructura, es decir, si y es

el desplazamiento durante el Gltimo incremento de carga g

iError! No se pueden crear objetos modificando codigos de campo. 3-1

L] = 4} ={9)donde K, es la matriz de rigidez tangente; de la ecuacion de vibracion

libre se tiene
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iError! No se pueden crear objetos modificando codigos de campo. 3-2
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Figura 3-6 Comparacidn entre las curvas de capacidad obtenidas con varios patrones de carga y el
procedimiento adaptativo.

—w?[Mllg} + (K] {p} = {O)donde  es la frecuencia fundamental de K., M es la

matriz de masa y e} es el modo de vibracion asociado a . Ahora, si se pre-
multiplican ambos lados de la ecuacion 3-2 por fi}", y se permite que fi} ¥ sea una

estimacion de la forma del modo, se tiene que

o*{yf MEy =t} [K: v} 33
con lo cual
w? = I\lji 3-4
en donde
K™= [K: Jiw 35
M™={y | M Jfy} 36

Reemplazando la ecuacion 3-1 en la 3-6, se obtiene
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<=4 fo)

Para el siguiente paso:

[KT ]{‘//1} =0’ [M ]{‘//} = {gl} 3-8

Por tanto, el nuevo incremento de carga es una funcion de la masa, la frecuencia equiva-
lente y la forma desplazada de la estructura; el analisis termina cuando se verifica al

menos uno de los criterios siguientes:
2 -6, I .
1. ®*«" es menor que 107"« del primer paso.

2. La iteracion en el proceso de Newton Raphson no es alcanzada dentro del mé-

ximo namero de ciclos especificados en el programa.
3. Lamatriz de rigidez se vuelve singular.
4. Se alcanza el desplazamiento maximo impuesto en la estructura.

Debido al enfoque probabilista que se quiere dar a este trabajo, resulta conveniente usar
el procedimiento de Satyarno para obtener la curva de capacidad de una estructura por-
que no requiere definir previamente el desplazamiento limite o la degradacion de rigidez
para la que la estructura no resiste méas carga horizontal. Ademas, los incrementos de

carga horizontal son proporcionales a la forma desplazada de la estructura.

Por otra parte, como se ha planteado en el capitulo 2 de esta tesis, puesto que los espec-
tros de respuesta elastica son calculados para sistemas de un solo grado de libertad,
conviene representar la capacidad de la estructura de acuerdo con este mismo modelo,

para lo que se propone utilizar el concepto de espectro de capacidad.
3.2 El espectro de capacidad

El procedimiento para transformar una curva de capacidad en un espectro de capacidad
utiliza ciertos fundamentos de la dinamica de estructuras. La nomenclatura que se em-

plea a continuacion es la del ATC-40 (1996). El procedimiento parte de la modelizacion
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de los edificios de varios niveles mediante un modelo dindmico de masas concentradas

(modelo de cortante). En la Figura 3-7 se muestra esta modelizacion para el edificio

Omega de la Figura 3-3.

Edificio Omega

Modelo de masas concentradas

Figura 3-7 Modelo estructural del edificio Omega y su modelo dinamico de masas concentradas.

En la Figura 3-8 se muestran los primeros tres modos propios de vibracion del modelo

dindmico de la Figura 3-7; el nimero total de modos es igual al nimero de masas y el

factor de participacion de cada modo en la respuesta dindmica global se puede calcular a

partir de la ecuacion 3-9

3-9

donde ¢, es la componente i del modo de vibracion my w. es el peso del nivel i de la

estructura. El coeficiente de masa efectiva es decir, el porcentaje de la masa total que se

desplaza en cada modo de vibracion, se puede calcular a partir de la ecuacion 3-10. Por

tanto, el concepto de masa efectiva permite representar cada modo de un modelo diné-

mico con multiples grados de libertad mediante un sistema equivalente de un solo grado
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de libertad que tenga una masa y una rigidez normalizada M* y K*, respectivamente

(véanse la ecuaciones 3-5y 3-6).

25

20

Altura (m)

o

0
Modo 1

20¢

Altura (m)

—y
]

0
Modo 2

20

Altura (m)

—
o}

3-10

0
Modo 3

Figura 3-8 Modos de vibracion obtenidos a partir del modelo estructural del edificio Omega.

Esta idea se ilustra en la Figura 3-9, en donde a; es la aceleracion a la que esta sometida

la masa m; que, a su vez, produce la fuerza sismica f;, V es el cortante en la base de la

estructura, k; es la rigidez condensada de la planta i, o,

es el desplazamiento resultan-

te en el techo de la estructura después de aplicar las fuerzas f;, sa y sd son la aceleracién

y el desplazamiento espectral respectivamente. El concepto que se pretende sintetizar en

la Figura 3-9 es que el desplazamiento en el techo producido por un patron de cargas

determinado es equivalente al desplazamiento espectral del sistema de vibracion de un
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grado de libertad. Esto permite transformar la curva de capacidad, obtenida a partir del

PA, en un espectro de capacidad de un sistema de un grado de libertad.

bt
s
Oragho = £
K* V= sV
W o= pa +omy +. +om,
W=
Fehtht.th V=gal¥*

Figura 3-9 Modo fundamental de un sistema de maltiples grados de libertad y su equivalente sistema de
un grado de libertad.

Esta representacion es de gran ayuda para calcular la demanda a la que se somete una
estructura, dado un espectro de respuesta elastico (e incluso inelastico) como se vera
posteriormente. De la Figura 3-9, pueden deducirse facilmente las ecuaciones que per-

miten la trasformacion de la curva de capacidad a espectro de capacidad (ATC-40 1996)

S
—_ ] -
sdj_ %Fl 3-11
V/
- /W 3-12

a,
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El subindice j de las ecuaciones 3-11 y 3-12 hace referencia a los incrementos de carga

aplicados sobre la estructura durante el andlisis estatico no lineal incremental. Por tanto,
para la estructura mostrada en la Figura 3-3 se tiene que PF, =1.322 y «,=0.759. Con

esto, cada punto de la curva obtenida con el PA, puede ser transformado en un punto del
espectro de capacidad (Figura 3-10). El espectro obtenido, puede ser representado en un
formato bilineal, lo que es util para definir los estados de dafio. Las hipotesis para cons-
truir el espectro de capacidad bilineal son: 1) El area bajo la curva bilineal debe ser
igual al area bajo la curva original. 2) Las coordenadas del punto de maximo desplaza-
miento deben coincidir en las dos curvas. 3) La pendiente del tramo inicial debe ser

igual en las dos curvas. En la Figura 3-10 se muestra también la representacion bilineal
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del espectro de capacidad, que se puede definir completamente mediante los puntos
(Dy, Ay) y (Du, Au), mostrados en la misma. Estos puntos corresponden a la plastifica-

cion y al colapso de la estructura, respectivamente.

035 T T T T
D, A
D A ( 0

0.3 Dy, Ay) i
—
=]
St
g 025¢ R
o
&
o 02 R
@
=
0 015 i
[ %]
©
o
% 0.1 -
o -
T Espectro de capacidad

0.05 —<— Representacion bilineal [

0

L 1 1 1 1
a 005 01 015 02 025
Desplazamiento espectral (m)

Figura 3-10 Espectro de capacidad obtenido a partir de la curva de capacidad calculada con el
procedimiento adaptativo.

3.3 Los estados de dano

En diferentes trabajos anteriores se ha propuesto calcular el dafio de la estructura par-
tiendo de la definicion de unos estados de dafio ds, que son una descripcion del dafio en
la estructura para un desplazamiento espectral dado. Por ejemplo, en Hazus-99 (1999) y
en Risk-UE (2004) se definen 4 estados de dafio: leve, moderado, extensivo y completo.
La descripcidn de estos ds depende de la tipologia estructural. Por ejemplo, en el caso
de estructuras de hormigon armado, el ds leve se describe como el inicio de fisuras por
momento flector o por cortante en las vigas y columnas; en el ds completo se considera
que la estructura colapsa o que hay un inminente riesgo de colapso (Hazus-99). Risk UE
propone definir los ds, de forma simplificada, a partir del espectro de capacidad en su
representacion bilineal. Partiendo de los valores (Dy, Ay) y (Du, Au), en la ecuacion
3-13 se definen los desplazamientos espectrales correspondientes a los umbrales de los

cuatro estados de dafio ds; .
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ds, =0.7Dy

ds, = Dy

3-13
ds, = Dy +0.25(Du — Dy)
ds, =Du

De estas ecuaciones se obtiene que para la estructura modelizada (Figura 3-3),
ds, =0.0869m, ds, =0.1241m, ds, =0.1464my ds, = 0.2133m.

3.4 Las curvas de fragilidad

Las curvas de fragilidad representan la probabilidad que se alcance o exceda un estado
de dafio, como una funcion del parametro que representa la intensidad de la accion sis-
mica. En este trabajo dicho parametro es, en algunos casos, el desplazamiento espectral
y en otros el PGA. Para construir las curvas de fragilidad se consideran las siguientes
hipdtesis: 1) la probabilidad de que se iguale o exceda el estado de dafio en los despla-

zamientos espectrales de los umbrales de cada estado de dafio, ds;, es del 50%. 2) Las

curvas de fragilidad siguen una funcion de probabilidad lognormal cumulativa descrita

por la ecuacion 3-14:

ds; dSi

P[ds, /sd]|= q{ﬂi Ln(ﬂﬂ 3-14

donde sd es el desplazamiento espectral y S, es la desviacion estandar del logaritmo

natural de la variable ds,. 3) El dafio sismico esperado en los edificios sigue una distri-

bucién de probabilidad binomial. Por tanto, a partir de las hipdtesis 1 y 3 se obtiene la

distribucion de probabilidades para los ds; que se muestra en la Tabla 3-2.

Tabla 3-2 Distribucion de probabilidades para los dSi .

P(ds,) P(ds,) P(ds;) P(ds,)
P(ds)=05 05 0119 0012 0
P(ds,)=05 0896 05 0135 0.008
P(ds,)=05 0992 0866 05  0.104
P(ds,)=05 1 0988 0881 05
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Una vez calculadas estas probabilidades, la hipdtesis 2 permite obtener las curvas de
fragilidad por medio de una técnica de minimos cuadrados. En la Figura 3-11 se mues-
tran las curvas de fragilidad para los ds; correspondientes al edificio calculado. Este
procedimiento puede resultar costoso en términos computacionales si fuera necesario
hacerlo para muchas curvas de capacidad. No obstante, en el proyecto Risk-UE propo-
nen unas ecuaciones simplificadas que tienen su base en las hipdtesis expuestas previa-

mente. Estas ecuaciones permiten calcular B, como una funcién de la ductilidad Ulti-

ma de la estructura, g, la cual viene dada por la ecuacion 3-15.

_Du

- 3-15
Dy

Hy

Para el edificio Omega se tiene que la ductilidad Gltima es 1.72; por tanto, a partir de la
ecuacion 3-16, y siguiendo las ecuaciones dadas en 3-13 para definir los estados de da-
fio, es posible calcular unas curvas de fragilidad similares a las obtenidas con el proce-
dimiento descrito previamente. Estas curvas se muestran también en la Figura 3-11 con
el propdsito de comparar los resultados. Cuando se usa el método basado en minimos
cuadrados se generan pares de puntos (ds,, S.) para los cuales se obtiene una curva de
fragilidad que permite calcular el error cuadratico medio con los puntos preestablecidos
a partir de la hipotesis que el dafio se distribuye siguiendo una funcién de probabilidad

binomial (Tabla 3-2). Cabe mencionar que en cada curva de fragilidad las variables ds,
y p. controlan el valor medio y la inclinacion de la curva, respectivamente. Constru-
yendo diferentes curvas log-normales a partir de distintos puntos (ds,, £.) se busca la
combinacion de estas dos variables que minimicen el error cuadratico medio menciona-
do. En la Figura 3-12 se muestra un ejemplo de como varia el error en funcion de ds; y
[ ; en este caso se muestra la variacion del error para las curvas de fragilidad del edifi-

cio Omega. El valor minimo del error de la superficie mostrada en la Figura 3-12, indica

los valores ds; y S, que mejor ajustan la curva de fragilidad para cada estado de dafo.

Por otra parte, en la Figura 3-11, puede verse que el método de Risk-UE para calcular la

curva de fragilidad asociada al estado de dafio leve estima razonablemente bien los re-
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sultados obtenidos con minimos cuadrados, pero para los estados de dafio superiores la

diferencia empieza a ser considerable.

=
m
T

— CF1 minimos cuadrados
— CF2 minimos cuadrados | |
——— CF3 minimos cuadrados

P[ds/sd]

o
.
T

03f — CF4 minimos cuadrados |
—+— CF1 Rizk-LE

02 —+— CF2 Rigk-UE 1

01 —+— CF3 Risk-UE

—+— CF4 Risk-UE

0 005 01 015 02 025 03 035 04 045 05
Desplazamiento espectral (m)

Figura 3-11 Curvas de fragilidad para el edificio Omega.

Ademaés, es importante destacar que la ductilidad ultima de la estructura estudiada es
muy limitada. Por tanto, es probable que, para valores superiores, la aproximacion de

Risk-UE sea ain menos apropiada. En la Tabla 3-3 se muestran los valores ds; y f,
obtenidos a partir de los dos métodos.

Tabla 3-3 Umbrales de los estados de dafio y desviaciones estandar para definir las curvas de fragilidad.

Minimos cuadrados | Método de Risk-UE
ds; 0.0869 0.0869
ds, 0.1204 0.1241
ds; 0.1512 0.1464
ds, 0.2133 0.2133
B, 0.268 0.2879
B, 0.220 0.2975
Ps, 0.232 0.3166
B, 0.282 0.4208
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Las ecuaciones 3-16 ponen en manifiesto que existe una relacion directa entre la ducti-

lidad 14, y B, de cada curva de fragilidad.

B, =0.25+0.074,
B, =0.20+0.184,
B, =0.10+0.404,
B, =0.15+0.504,

3-16

No obstante, como ya se ha dicho, las diferencias pueden ser significativas y, por tanto,
resulta conveniente desarrollar unas nuevas ecuaciones que generen valores que ajusten
mejor las curvas de fragilidad obtenidas a partir de minimos cuadrados. Para esto, resul-

ta necesario encontrar la relacion entre x4, y S, de forma numéricay, después, ajustar

una ecuacion. El primer paso consiste en simular unos estados de dafio sobre un interva-

lo de ductilidad, en este caso 1.1< y,<6. Para esto se define el vector ds, =[1.1, 1.11,
1.12 ...6] y se asume que ds; es siempre 1 de lo que se obtiene un vector x, cuyas

componentes son iguales a las del vector ds,. Mediante las ecuaciones 3-13 se calculan
los umbrales de los estados de dafio restantes, es decir ds; y dss. Luego se procede a
calcular las curvas de fragilidad correspondientes a los estados de dafio simulados. En la

Figura 3-13 se muestra la evolucion de la variable S, para cada estado de dafio. Note-

se que la curva asociada al estado de dafio 2, tiene una discontinuidad para una ductili-
dad alrededor de 1.56 lo que puede producir problemas. Por ejemplo, si se conoce la
respuesta aleatoria del sistema y el valor esperado de la funcion de densidad de probabi-
lidad que representa la ductilidad es 1.56, dependiendo de la desviacion estandar se ten-
drian dos familias de curvas de fragilidad para el estado de dafio moderado. Una posible
solucion es extrapolar los valores de la primera parte de la curva a partir del segundo
tramo, mediante una regresion polindmica, con lo que se obtendria una funcién conti-

nua. Para el resto de relaciones - B, la regresion puede hacerse considerando todos

los valores de , simulados. En este caso, para hacer la regresion, el orden del polino-

mio que produce un mejor ajuste es 4 en todos los casos. La disminucion del error cua-
dratico medio para polinomios de orden superior ha sido revisada y se considera insigni-

ficante.
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Figura 3-12 Superficie que muestra la solucién que mejor aproxima una curva de fragilidad para cada
estado de dafio.

La ecuacién 3-17 muestra los polinomios de orden 4 que sirven para modelar la relacion

que existe entre la ductilidad ultima, ,, y la desviacion estandar de la funcion cumula-

tiva log-normal, A, , que sirve para representar cada curva de fragilidad.

Py, =—0.000916 4, +0.01514; —0.090114; +0.2293, +0.0705
By, =—0.000412; +0.0074 41 —0.0544 117 +0.2409 1, —0.0695
B, =—0.001701; +0.02954 —0.19814; +0.7054 11, —0.5339
By, =-0.0017614; +0.0319 —0.2274 417 +0.8234 4, —0.6113

3-17

En la Figura 3-14 se muestra la relacion ., - B, de cada curva de fragilidad asi como el

ajuste obtenido a partir del polinomio de cuarto orden; ademas, se muestran las curvas
que se obtienen con las ecuaciones de Risk-UE.
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Figura 3-13 Variacidn de la desviacién estandar en funcién de la ductilidad ultima obtenida a partir de la
curva de capacidad.

Esta figura demuestra que las ecuaciones de Risk-UE empiezan a ser mas imprecisas a
medida que aumenta el estado de dafio y la ductilidad, como se habia supuesto ante-
riormente. No obstante, como puede verse en la Figura 3-14, es claro que la causa prin-
cipal de este desajuste se debe al término independiente de las ecuaciones 3-16. Estas

ecuaciones son de la forma y =a, +a, In(x) vy, por tanto, a partir de los resultados ob-

tenidos con los estados de dafio simulados, es posible encontrar los coeficientes a; y a,
gue minimicen el error cuadratico medio de estas funciones, obteniendo las ecuaciones
3-18.

B, =0.257+0.0154,
B, =0.091+0.2224,
B, =0.007 +0.409,
B, =0.064+0.407 1,

3-18

Los resultados obtenidos se muestran también en la Figura 3-14 en donde se puede ver
el buen ajuste con la funcion objetivo, es decir, la obtenida a partir de los estados de

dafio simulados.
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Figura 3-14 Relacion entre 14, y [, para calcular las curvas de fragilidad. Ademas, se muestra la

correccion de la discontinuidad en la relacion que existe entre 4, y ﬂdsz :

Finalmente, respecto al procedimiento descrito para obtener curvas de fragilidad, cabe

destacar que, al no fijar el valor esperado de las curvas de fragilidad (ds;) a 0.5, cuando

se busca el error cuadratico medio existe una leve variacion de los umbrales de los esta-

dos de dafio ds, y dsz obtenido con las ecuaciones 3-13 y el calculado a partir de la mi-

nimizacion. Si esto se quiere corregir se propone hacerlo por medio de las ecuaciones
3-19

ds,, =ds, +0.00271,

si y1, >1.565
ds,, =—0.0085ds? +1.3135ds, — 0.2153

en donde ds;. es el umbral del estado i de dafio corregido.
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3.5 Elindice de dafio esperado

De las curvas de fragilidad se pueden calcular las probabilidades de ocurrencia de cada

estado de dafio P(ds;) a partir de la ecuacion 3-20

1-CF,,, i=0
P(ds,) ={CF,, —CF,, O0<i<4 ie{0d..4} 3-20
CF,, i=4

en donde CF; es el valor de la curva de fragilidad asociada al estado de dafio i. Por otra
parte, conviene tener una medida representativa del dafio global en la estructura. Por
tanto, a partir de las probabilidades calculadas se puede obtener un indice de dafio espe-
rado, ID, que es el estado de dafio medio normalizado. El ID se obtiene mediante la
ecuacion 3-21

ID :EZiP(dsi) 3-21

i=0

donde n es el nimero de estados de dafio considerados, en este caso 4. En la Figura 3-15
se puede apreciar el ID calculado a partir de las curvas de fragilidad de la Figura 3-11
para todos los desplazamientos espectrales entre 0 y 0.5m. La curva de la Figura 3-15
puede interpretarse como una curva de dafio de la estructura. Dado un desplazamiento
espectral, las probabilidades de ocurrencia de los estados de dafio son equivalentes a la
matriz de probabilidad de dafio. A medida que el desplazamiento espectral aumenta, la
probabilidad de ocurrencia del estado de dafio de colapso aumenta y la de los otros esta-
dos disminuye. Una forma compacta de presentar estos resultados se muestra en la Fi-
gura 3-16. De esta figura se puede obtener facilmente la probabilidad de ocurrencia de
cada estado de dafio para cualquier desplazamiento espectral. Para definir escenarios de
dafio esta informacion resulta muy valiosa. Por tanto, ahora se cuenta con una curva que
entrega el valor del dafio global esperado en una estructura cuando se ve sometida a un
desplazamiento en el techo. El siguiente paso es encontrar una manera simplificada de
definir cual sera este desplazamiento si se dispone de la demanda sismica y de la capa-
cidad de la estructura.
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Figura 3-15 Indice de dafio obtenido como funcién del desplazamiento espectral a partir de las curvas de
fragilidad del edificio Omega.
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Figura 3-16 Evolucion de las probabilidades de cada estado de dafio como una funcién del
desplazamiento espectral.

3.6 El punto de capacidad por demanda

Hasta ahora se ha mostrado como se calcula la capacidad de una estructura a partir de

un analisis estatico no lineal incremental y se han mostrado varias formas de evaluar la
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susceptibilidad que tiene ésta de sufrir dafios frente a un sismo. En el capitulo 2 se pre-
sentaron los espectros de respuesta elastica los cuales entregan la maxima respuesta de
un sistema de un grado de libertad para diferentes periodos, dada una accion sismica.
Estos espectros se pueden presentar de tal manera que se relacione la aceleracion espec-
tral con el desplazamiento espectral haciendo uso de la ecuacion 2-6. Como se ha visto
en el apartado 3.5 de este capitulo, la curva de capacidad se puede expresar, también,
para que relacione la aceleracion espectral con el desplazamiento espectral, lo que per-
mite combinar la demanda sismica de una zona con la capacidad de una estructura vy,
por tanto, encontrar el desplazamiento espectral esperado, sde, que alcanza el edificio.
Este sde puede estimarse mediante métodos simplificados propuestos en el ATC-40. En

esta tesis se utilizan dos de estos métodos.
3.6.1 Aproximacion lineal equivalente

El primer procedimiento para calcular el desplazamiento espectral esperado se denomi-
na “aproximacion lineal equivalente” (ALE; Figura 3-17).

Punto de desempefio

D 1 1 1
0 00s 01 0.15 02 025 03 035
sd {(m)

Figura 3-17 Representacion grafica de la aproximacion lineal equivalente.

Esta consiste en suponer que la estructura permanece en régimen elastico lineal y, por
tanto, sélo es necesario prolongar el tramo inicial del espectro de capacidad y cruzarlo

con el espectro de demanda en formato sa-sd. La proyeccion de este punto de cruce so-
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bre la curva de capacidad representa el punto de capacidad por demanda. A manera ilus-
trativa, se selecciona el espectro de demanda tipo 1 para un suelo tipo D y para un PGA
de 0.2 g y se obtiene el punto de capacidad por demanda para el edificio Omega usando

la ALE; el desplazamiento espectral esperado que se obtiene es sde =0.19 m.

3.6.2 Procedimiento que considera la ductilidad
de la estructura (PA-8)

La aproximacion lineal equivalente resulta util si no se dispone de datos necesarios que
consideren la degradacion de la rigidez lateral de la estructura. Como se ha mostrado en
el apartado 3.1, para calcular la curva de capacidad del edificio Omega, se ha tenido en
cuenta un modelo elasto-plastico. Esto indica que se considera la disipacion de la ener-
gia por medio de la plastificacion de los elementos estructurales. Por tanto, para consi-
derar este efecto en el cruce de la demanda con la capacidad, varios autores han pro-
puesto reducir el espectro de demanda elastico en funcién de la ductilidad de la estructu-
ra (Fajfar y Vidic 1994; Miranda 1996; Cosenza y Manfredi 1997). En el ATC-40 se
propone un procedimiento iterativo, para estructuras de hormigén armado, en el que el
espectro de demanda es reducido debido a la ductilidad de la estructura que se calcula a
partir de la forma bilineal del espectro de capacidad. Este método se denomina en el
ATC-40 como procedimiento A y se encuentra en el capitulo 8, por tanto en este trabajo
es denominado PA-8. Los pasos descritos en el ATC-40 para obtener el punto de capa-

cidad por demanda mediante el procedimiento PA-8 son:

1. Obtener el espectro de respuesta elastica para un amortiguamiento del 5%. En el
caso del ejemplo considerado se trata del espectro tipo 1y suelo tipo D del EC-
8.

2. Transformar la curva de capacidad en un espectro de capacidad tal y como se
explico en el apartado 3.2.

3. Seleccionar un punto de capacidad por demanda de partida dentro de la curva de

capacidad. En el ATC-40 se propone que se considere el punto de capacidad por
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demanda obtenido con la ALE, el Gltimo punto de la curva de capacidad o cual-

quier otro punto con base en un juicio de experto.

4. Calcular la representacion bilineal del espectro de capacidad para el punto selec-

cionado tal y como se muestra en la Figura 3-18.

(de. Sav) (Sdpi, Sapi)

1 1 1 1
005 01 015 02 025 03 035
sd (m)

Figura 3-18 Forma bilineal para el punto seleccionado como primer paso de la iteracion en el PA-8.

5. Calcular los factores de reduccién espectral a partir de los puntos mostrados en
la Figura 3-18 mediante las ecuaciones 3-22 y 3-23 (ATC-40) y reducir el espec-

tro por estos valores como se muestra en la Figura 3-19

63.7kla,d . —a_.d
3.21—0.68In( (y i i y)+5]

R - a,d, 3-22
A 2.12
63.7kla.d . —a_.d
2.31—0.41In( (y L y)+5J 523
SR, = 2 _
v 1.65

en donde k es un factor de modificacion por amortiguamiento que depende del
tipo de comportamiento estructural que se describe en el capitulo 8 del ATC-40.

A partir de estos factores, se reduce el espectro de demanda y se calcula la inter-
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seccion del espectro reducido con el espectro de capacidad, tal y como se mues-
tra en la Figura 3-20.

oaf .
- "SR, sa(sd)
= 04F i
=
o l
v ooak i
0.2t .
01k I[Sdint Saim;I |
D 1 1 1 1 1 1
0 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35
sd (m)

Figura 3-19 Punto de cruce entre el espectro de demanda reducido y el espectro de capacidad.

6. El siguiente paso es verificar que se cumpla la siguiente condicion de tolerancia:
‘Sdint —sd,| <0.05sd,, 3-24

7. Si el espectro de demanda reducido no intersecta al espectro de capacidad con la
tolerancia dada, se selecciona un nuevo punto de capacidad de inicio de las ite-
raciones, es decir, se va de nuevo al paso 3. El ATC-40 sugiere que el nuevo

punto de capacidad experimental sea el obtenido en el paso 5.

8. Finalmente, si el espectro de demanda reducido intersecta con el espectro de ca-
pacidad con la tolerancia dada por la ecuacién 3-24, el punto de capacidad por
demanda sera el punto de capacidad inicial seleccionado. El desplazamiento es-
pectral maximo esperado en la estructura para la demanda sismica seleccionada
en el paso 1, corresponde al desplazamiento espectral asociado al punto de capa-
cidad por demanda.
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Figura 3-20 Punto de capacidad por demanda obtenido con el PA-8.
Si se escala el espectro de demanda tipo 1 para un suelo tipo D y para un PGA de 0.2g y
se obtiene el punto de capacidad por demanda para el edificio Omega usando el PA-8, el
desplazamiento espectral esperado que se obtiene es sde =0.16 m. Este desplazamiento

espectral es menor que el obtenido con la ALE. Los resultados obtenidos con ambos

procedimientos se muestran en la Tabla 3-4.

Tabla 3-4 Resumen de resultados obtenidos usando la ALE y el PA-8.

ALE | PA-8
sde (m) | 0.19 | 0.16
P(ds;) % | 99.7 | 98.7
P(ds,) % | 96.7 | 88.4
P(ds3) % | 78.5 | 56.1
P(dss) % | 30.3 | 13.9

ID 0.79 | 0.69

En esta tabla, puede verse que el dafio obtenido a partir de la ALE es mayor que el ob-
tenido con el PA-8 lo que indica que este procedimiento esta del lado de la seguridad.
No obstante, a medida que aumenta el PGA al que se escala el espectro de demanda, la
diferencia empieza a ser considerable y, por tanto, cada vez se subestima mas la capaci-

dad de disipar energia de una estructura. En el caso de estructuras de ductilidad limita-
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da, como lo son los edificios con forjados reticulares (Vielma et al. 2009; Vielma et al.
2010), este error no es tan grande; no obstante se recomienda el uso del PA-8 para esti-

mar el desplazamiento espectral esperado de una estructura.

En la Figura 3-21 se muestran las matrices de probabilidad de dafio para el desplaza-
miento espectral esperado obtenido con ambos procedimientos. Es importante destacar
gue estas matrices son casos particulares de las matrices generalizadas dadas en la Figu-
ra 3-16.

nasl |__JALE i
[ ]
04k B
0asr B
03F ] B
'-‘-"—\_
)
P... 025+ B
o
02r E
015+ E
01k B
0.05 - B
D I- |_|I 1 Il I
1 2 3 4 i
ds

Figura 3-21 Matrices de probabilidad de dafio para los desplazamientos espectrales esperados obtenidos
con la ALE y con el PA-8.

Los procedimientos descritos para cruzar la capacidad con la demanda permiten incluir
la accion sismica en la curva de dafio mostrada en la Figura 3-15. Para esto, resulta ne-
cesario escalar la accion sismica para distintos PGAs y obtener el desplazamiento espec-
tral esperado asociado. Por tanto, se obtiene una relacion entre el PGA y el sde que per-
mite hacer un cambio de variable independiente en la curva de dafio y, por tanto, el re-
sultado es una curva que proporciona el dafio esperado en una estructura si ocurriera un
sismo cuyo espectro fue usado para llevar a cabo el cambio de variable. En la Figura
3-22 se muestra la relacion entre el PGA vy el sd. obtenida de manera incremental hasta

0.4 g con un intervalo de 0.01 g usando la ALE y el PAS.
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Figura 3-22 Relacidn entre el PGA y el desplazamiento espectral esperado usando metodologias
simplificadas.

A partir de dicha relacidn es posible hacer un cambio de variable que permita incluir la
accion sismica en el dafio esperado de un edificio. En la Figura 3-23 se muestran las

curvas de dafio obtenidas realizando el cambio de variable mencionado.

09r

[IR=R 3

07r

iD

0str

0.4+

03f

02r

Curea de dafio usando la ALE
01 —+— Curva de dafio usando el FAS |

D 1 1 1 1 1 1
1] 0.0s 0.1 01a 02 025 03 0.35 0.4

PGA (g)

Figura 3-23 Curvas de dafio del edificio Omega si estuviera ubicado en una zona sismica compatible con
el espectro del EC-8 tipo 1 y suelo tipo D.
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En esta figura puede verse claramente que la diferencia en términos de dafio empieza a
ser notoria a para un PGA mayor a 0.12 g; no obstante, como el limite superior de dafio

es 1, la diferencia tiende a disminuir cuando el PGA es mayor a 0.24 g.
3.7 Resumen y conclusion

En este capitulo se ha mostrado cémo, a partir del método del espectro de capacidad, se
puede evaluar el dafio sismico de estructuras usando la metodologia propuesta en Risk-
UE (2004). Se ha explicado como puede calcularse la capacidad de la estructura a partir
del “pushover analysis” y la demanda sismica mediante el espectro de respuesta de ace-
leracion. Se han explicado dos procedimientos para cruzar el espectro de capacidad y el
de demanda para obtener las solicitaciones sismicas a las que se vera sometida la estruc-
tura. EIl punto de cruce se denomina punto de capacidad por demanda. Ambos métodos
consideran que una estructura de multiples grados de libertad puede ser representa por
un sistema de un solo grado de libertad. El primero de los procedimientos para obtener
el punto de capacidad por demanda, denominado aproximacion lineal equivalente, con-
siste en extender el tramo elastico del espectro de capacidad y cruzarlo con el espectro
de demanda. El segundo procedimiento para estimar el punto de capacidad por demanda
tiene en cuenta la ductilidad de la estructura reduciendo el espectro de respuesta. A par-
tir del punto de capacidad por demanda se puede calcular el desplazamiento esperado en
el techo de la estructura asi como el cortante basal esperado. Ademas, se ha mostrado
coémo, a partir de la curva de capacidad, se pueden obtener estados de dafio, curvas de
fragilidad y curvas de dafio las cuales definen completamente la vulnerabilidad de una
estructura. Estas curvas son funciones del desplazamiento esperado. Por tanto, conocido
el punto de capacidad por demanda y, por ejemplo, la curva de dafio, es posible estimar
el dafio esperado en la estructura. Este capitulo, ademas de revisar los conceptos y mé-
todos del analisis no lineal estatico, contiene también una contribucion novedosa y rele-
vante, dada su utilidad cuando se adopta un enfoque probabilista en el cual es necesario
construir y analizar miles de espectros de capacidad y de curvas de fragilidad. Concre-
tamente, a partir del espectro de capacidad en su forma bilineal, se proponen ecuaciones
gue permiten, por un lado, afinar los umbrales de los estados de dafio, sdi, propuestos en

el proyecto Risk-UE y, por otro, determinar los parametros de dispersion de las curvas
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de fragilidad, gi. Para ilustrar los métodos y procedimientos aqui expuestos, se ha mo-
delizado un edificio de hormigdn armado con forjados reticulares, del cual se dispone de
planos detallados y de memoria constructiva. Por otra parte se ha ejemplificado un ana-
lisis completo de dafio usando el espectro de demanda propuesto en el Eurocddigo 8, de
tipo 1 y para suelo tipo D, obteniéndose la curva de dafio esperado para acciones sismi-
cas incrementadas entre valores del PGA 0 y 0.4 g. Este tipo de curvas son de gran uti-
lidad para el calculo de riesgo sismico a nivel urbano. El capitulo siguiente es analogo a
éste pero dedicado al analisis no lineal dindmico. En él también se discutiran las venta-
jas y limitaciones del andlisis estatico comparado con el analisis dindAmico. Los capitu-
los 1y 6 son aplicaciones especificas de analisis de dafio. En el capitulo 1, ademas se
constata que la técnica de construccion de las curvas de fragilidad y anélisis de dafio, tal
como esta propuesto en este capitulo, puede sobreestimar el dafio leve y subestimar el
dafio severo y se propone una técnica, basada en la degradacion de rigidez tangente, que
permite determinar, a partir del andlisis estatico, un indice de dafio compatible con el
indice de dafio de Park y Ang, determinado a partir del analisis dinamico, conciliando

asi los resultados de la estimacion de dafios obtenidos mediante ambos métodos.
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4. EL ANALISIS DINAMICO NO LINEAL

4.1 Introduccidon

La herramienta numérica mas adecuada para estudiar el comportamiento no lineal de
una estructura sometida a acciones dinamicas es el calculo dinamico no lineal (ADNL).
A partir del ADNL es posible calcular, en cada paso del tiempo, las tensiones, las de-
formaciones, los esfuerzos, los desplazamientos o el dafo, entre otras variables, en
cualquier elemento de una estructura excitada por una acciéon dindmica. Los resultados
obtenidos mediante el ADNL son referencia para cualquier método de calculo mas sim-

plificado que se utilice.

En este capitulo se explica la ecuacion de equilibrio dindmico de una estructura para
sistemas de multiples grados de libertad, la deduccion de las matrices que la definen, asi
como algunos de los métodos numéricos utilizados en la practica para resolverla. Ade-
mas, a partir de la respuesta no lineal del sistema es posible calcular indices de dafio
considerando la degradacion de la resistencia de los elementos y la energia disipada,
entre otras variables. Si el célculo dinamico se hace de forma incremental, es posible
obtener curvas de dafio que relacionan el indice de dafio con la variable incremental que
representa la intensidad de la accion sismica. En este capitulo se explican detalladamen-
te los pasos a seguir para obtenerlas. Se consideran varias acciones sismicas lo que per-
mite calcular curvas de dafo probabilistas. No obstante, no se incluyen en el analisis las
incertidumbres asociadas con la resistencia de la estructura. Finalmente, se muestra co-
mo se pueden interpretar y utilizar los resultados obtenidos. Cabe destacar que las cur-
vas de dafio obtenidas mediante el céalculo dindmico no lineal deben ser la referencia
para calibrar curvas que tengan su base en calculos estructurales mas simples como, por

ejemplo, el célculo estatico no lineal.
4.2 Ecuaciones del movimiento

El analisis dindmico no lineal (ADNL) permite evaluar la respuesta de una estructura
sometida a una historia de aceleraciones, velocidades o desplazamientos, considerando
el comportamiento no lineal de los materiales. Este procedimiento consiste en resolver

la ecuacién dinamica de equilibrio para sistemas de muchos grados de libertad
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MU(t) +Cu(t) + K (u)u(t) = f (t) 41

en donde u(t), u(t) y C(t) son vectores que representan los desplazamientos, las veloci-

dades y las aceleraciones en los grados de libertad considerados. M es la matriz que con-
tiene la masa de cada grado de libertad, C es la matriz de amortiguamiento, K es la ma-
triz de rigidez y f(t) es la fuerza aplicada a la estructura en cada instante de tiempo t. Las
tres matrices que intervienen en la ecuacién del movimiento se describen a continua-

cion.
4.2.1 Lamatrizde masa

En muchos de los programas de calculo estructural, la masa de una estructura se intro-
duce a partir del peso, transformandolo internamente en masa. En el programa RUAU-
MOKO, la contribucion de los elementos estructurales a la matriz de masa puede hacer-

se de tres maneras:

e Matriz de de masa concentrada: la contribucion de la masa se concentra en los
elementos de la diagonal principal de la matriz asociados a los 3 grados de liber-
tad traslacionales, sin considerar la contribucion a los grados de libertad rotacio-

nales.

e Matriz de masa diagonal: es igual que en el caso anterior, excepto que se consi-
dera la contribucion a los grados de libertad rotacionales en los términos de la

diagonal principal correspondientes (Cook 1981).

e Matriz de masa consistente: utiliza la cineméaticamente equivalente matriz de
masa de Clough (1993) donde las fuerzas de inercia estan asociadas a todos los
grados de libertad. De esta manera se obtiene una matriz de masa con el mismo

ancho de banda que la matriz de rigidez.

La representacion de masa consistente requiere un mayor esfuerzo computacional, pues-
to que es necesario obtener las fuerzas inerciales en cada paso de tiempo del analisis
mediante la multiplicacion de la matriz de masa por las aceleraciones nodales. En esta
tesis se ha usado la matriz de masa concentrada cuando se hacen célculos dindmicos en

2D y la matriz de masa diagonal cuando se hacen en 3D.
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4.2.2 La matriz de amortiguamiento

El amortiguamiento se define como la capacidad de un sistema de disipar energia cine-
tica transformandola en otro tipo de energia. Tipicamente la energia cinética es trans-
formada en energia térmica, en energia de deformacion o en ambas. Existen diversas
formas de modelizar el amortiguamiento. La mas simple consta de una particula o masa
concentrada que va perdiendo velocidad bajo la accion de una fuerza de amortiguamien-

to proporcional a su velocidad:
F=Cu 4-2

en donde F es la fuerza de oposicion al movimiento (fuerza de amortiguamiento) y C es
el coeficiente de amortiguamiento del sistema. Este modelo es aproximadamente valido
para modelizar el amortiguamiento por friccion entre superficies de sélidos o el frenado
de un sélido en el seno de un fluido en régimen laminar. Otro modelo que generaliza al
anterior es el del amortiguamiento que se produce en una estructura durante un movi-
miento sismico u otro movimiento dindmico equiparable. En este modelo, sobre cada

planta, aparece una fuerza de atenuacion dada por la ecuacion 4-3:
F = Zcijuj 4-3
J

en donde F, es la fuerza de amortiguamiento en la planta i-ésima de la estructuray C;

es un elemento de la matriz de amortiguamiento de la estructura. Para propdsitos practi-
cos, la matriz de amortiguamiento C se aproxima mediante el modelo de amortigua-
miento proporcional de Rayleigh que es una combinacion lineal de la matriz de masa M

y de rigidez K usando los coeficientes o y S
C=aM + pK 4-4

Los coeficientes « y £ se obtienen suponiendo que se conoce el amortiguamiento de

dos frecuencias distintas usando la ecuacién 4-5 cuya grafica se muestra en la Figura
4-1:
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Figura 4-1 Modelo de amortiguamiento proporcional de Rayleigh.
Por tanto, si se suponen conocidos los puntos (a)i,/li) y (a)j ,ij) se pueden despejar a

y [ de la ecuacion 4-5, de lo que se obtiene

_ 20,0, (a)i/ij — a)j/’ti)

a 4-6
2w —w L)
177
p= 2 2 4-7

Para este procedimiento, lo mas comun es suponer conocidos los amortiguamientos de

las dos primeras frecuencias de vibracion de la estructura.
4.2.3 La matriz derigidez

La construccion de la matriz de rigidez depende de la resistencia, de la geometria y del
numero de grados de libertad de los elementos estructurales. Su evolucion, cuando la
estructura vibra en el campo no lineal, depende de la ley de comportamiento del mate-
rial empleada. En la literatura existe una gran cantidad de leyes de histéresis que depen-
den del fenébmeno que se quiere modelizar. Particularmente, en el programa RUAU-
MOKO han sido incorporadas varias leyes para modelizar el comportamiento inelastico
de los elementos estructurales. Dichas leyes van desde modelos bi-lineales, el modelo

de Ramberg-Osgood o Sharpe (1974), que se muestran en la Figura 4-2, hasta modelos
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gue tienen en cuenta la degradacion de la rigidez, como el de Takeda modificado (Otani
1974) o el de Sina (Saiidi y Sozen, 1979), que se muestran en la Figura 4-3.

£ [ ]

a) F b) A TFi,6;)
]
. |r=1
o= (3] |2 ]
[ 2Fy
3 K =0
__!'-::-’. rao K = Effective First Yield
e Ko = Initial Elastic Stiffness
-
Ko 0
. 6 /r.-l
e
Ko Note:
rko A "F” rzo Elastic-Plastic reec
Ty~ F, = Yield Force
y Y r controls abruptness of loss of stiffness
&/6y

Figura 4-2 a) Modelo constitutivo bilineal que considera endurecimiento y ablandamiento;
b) Modelo constitutivo de Ramberg-Osgood.

En esta tesis, todos los andlisis dindmicos no lineales se llevan a cabo utilizando el mo-
delo constitutivo de Takeda modificado. Por otra parte, cuando se calcula la matriz de
amortiguamiento usando el modelo de amortiguamiento proporcional de Rayleigh, que
se mostro en la seccidn 4.2.2, es necesario conocer la matriz de rigidez. El programa de
ordenador RUAUMOKO permite calcular la matriz de amortiguamiento a partir de la
matriz de rigidez tangente o actual, 6 a partir de la matriz de rigidez secante. El uso de
la matriz de rigidez tangente puede ser criticable ya que, cuando la estructura trabaja en
el rango inelastico, no se espera que el amortiguamiento se reduzca. Sin embargo esta
reduccion del amortiguamiento se compensa parcialmente por el excesivo amortigua-
miento asociado a las altas frecuencias. No obstante, es recomendable verificar que,
para los modos de vibracion considerados, el amortiguamiento no supere el 100% del
amortiguamiento critico. Esto se ha verificado siempre para todos los analisis dinamicos

no lineales realizados.
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Figura 4-3 a) Modelo constitutivo de Takeda modificado b) Modelo constitutivo de Sina. Ambos tienen
en cuenta la degradacion de la rigidez por ciclos de histéresis.

4.3 Métodos de integracion para la ecuacién dindmica de equi-
librio

La ecuacion dinamica de equilibrio (ecuacion 4-1) se puede resolver mediante el pro-
grama RUAUMOKO de dos maneras. La primera usando el método implicito de acele-
racion constante de Newmark (Clough 1993), en el que el paso de tiempo debe ser me-
nor que el 10% del periodo mas alto de vibracion libre que contribuya significativamen-
te a la respuesta de la estructura. En general, para edificios porticados de varios niveles,
la experiencia ha mostrado que un incremento de tiempo de 0.01 segundos es satisfacto-
rio para la mayoria de los acelerogramas digitalizados. El paso de tiempo no debe ser
nunca mayor que 0.02 segundos. Sin embargo, es importante comprobar si para pasos
de tiempo menores a 0.01 segundos la respuesta del sistema no cambia significativa-
mente. Por otra parte, si se supone que, en el intervalo (t,,t,,), la aceleracion es cons-
tante, tal y como se muestra en la Figura 4-4, la aceleracion viene dada por la ecuacién

4-8:

2

Si se integra la ecuacion 4-8 respecto al tiempo, se puede obtener la siguiente expresion

para la velocidad:
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0 = [ udt = it +C,

donde C, se calcula para las condiciones de contorno dadas en el tiempo t =t,, obte-

niéndose
C = u(ti) —ut
u=ut+u(t)-ut 4-9
iid

uta))-—————-——----"-"--——-~—-~—~———— -
|
Al U|—-—————- - o
|
|
i) - —----- - :
{ |
I |
I |
I |
I |

] | »

ti tive t

At
Figura 4-4 Modelo de aceleracion constante de Newmark.
Por otra parte, el incremento de velocidad Au viene dado por
Au=u(t,,)—u(t) 4-10

Sustituyendo la ecuacion 4-10 en la ecuacion 4-9 y teniendo en cuenta que t;,, =t + At

se obtiene

Au =t

i Hut) - Ut — [Uti +U(t) - Uti]
AU = UAt 4-11

Si se integra la ecuacion 4-9 respecto al tiempo, se puede obtener una expresion para el

desplazamiento que viene dada por:

coutt ”
u :_[udt =7+(u(ti)—uti)t+c2
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donde C, se calcula para las condiciones de contorno dadas en el tiempo t =t .

C, :%+u(ti)_u(ti)ti

UZIUdt:%+(U(ti)—Uti)t'i'%"‘u(ti)_u(ti)ti 4-12
El incremento de desplazamiento Au viene dado por:
Au =u(t, + At) —u(t,) 4-13
Sustituyendo la ecuacion 4-13 en la ecuacion 4-12 y teniendo en cuenta que t;,, =t; + At

se obtiene:

.. 2 ‘it 2
Au:Mqu(ti)—mi)(ti+At)+cz— %+(U(ti)—ﬂti)ti+cz

. 2
AU = UAt

+U(t )AL 4-14

Si se despeja la aceleracion U de la ecuacion 4-11 y se reemplaza en la ecuacion 4-14,
se obtiene una expresion para los incrementos de velocidad en funcion de los incremen-

tos de desplazamiento:

Au =229 _out) 415
At

Para obtener los incrementos de aceleracién como una funcién de los incrementos de

desplazamiento, es necesario despejar U(t, + At) de la ecuacion 4-10 y sustituirlo en la

ecuacion 4-8 de donde se obtiene:

(L, +At) = 20 —ti(t,)

AU =20 - 2U(t,) 4-16

Si se despeja de la ecuacion 4-11 la aceleracion U y se reemplaza en la ecuacién 4-16 se

puede calcular el incremento de aceleracion mediante la ecuacion:

Al = Z(ﬂ — Ut )j 4-17
At
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sustituyendo en la ecuacion 4-17 la ecuacion 4-15 se obtiene el incremento de acelera-

cién como una funcién del incremento de desplazamiento:

2AuU

DV Zu(ti)
Ai=2[ AL i)
At
au = 48U A0 oy 418
A AL

Una vez calculados los incrementos de velocidad y de aceleracion como una funcion del
incremento de desplazamiento y sustituyendo estos en la ecuacion dinamica de equili-

brio en el tiempo t, + At se obtiene
M [t(t,) + Au]+ Clu(t,) + Ad]+ K[u(t,) + Au] = f (¢, +At) 4-19

Segun el modelo constitutivo y de amortiguamiento empleados, las matrices de rigidez

y de amortiguamiento dependen del desplazamiento y de la velocidad en cada paso i,

respectivamente; en consecuencia, se pueden escribir como funciones del tiempo asi:
[K(t, + At)[u(t,) + Au]= K, (t,)u(t,) + K;Au = f,(t,) + K  Au 4-20
[C(t, + A)[u(t,) + Au]=C (t,)u(t,) + C; Au = f,(t,) + C; Au 4-21

donde K y C, son las matrices de rigidez y de amortiguamiento secantes en el tiempo
t.. Después de multiplicarlas por el termino de desplazamiento o de velocidad en t,,
respectivamente, se obtienen las correspondientes fuerzas elasticas f,(t;) y de amorti-

guamiento f,(t,). K; y C; son las matrices de rigidez y de amortiguamiento tangen-

tes. Sustituyendo las ecuaciones 4-20 y 4-21 en la ecuacion de equilibrio 4-18, se obtie-

ne
M[AU]+C, [Au]+ K, [Au]= f(t, + At - M[u(t,)] - f,(t) - f.(t) 4-22

Reemplazando los incrementos de velocidad y de aceleracion en términos de los incre-

mentos de desplazamiento se llega, finalmente, a la ecuacién:
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4 2 4
——M+—C+ +K-Au=f(t; +A) M| Ult; )+—u(t;) |+
2 cr v Keau= 1+ 00- M| Ui+ 0G5)|

At? 4-23

+2Cu(t;) — fo(t) — fa(ti)
Esta ecuacion se resuelve para obtener los incrementos de desplazamiento. Los vectores
de desplazamiento, la velocidad y la aceleracion se actualizan y se obtienen las fuerzas
en los elementos estructurales en el tiempo t; + At que proporcionan los valores inicia-
les de los vectores de fuerza elastica y de fuerza de amortiguamiento en el nuevo paso
de tiempo. Después de actualizar las matrices de rigidez y de amortiguamiento, la se-
cuencia descrita es repetida para el nuevo paso de tiempo. Otra alternativa para solucio-
nar la ecuacion dinamica de equilibrio es el uso del método explicito de las diferencias
centrales. Este método, para el caso de la ecuacién de equilibrio dinamico, sélo es con-
dicionalmente estable si el paso de tiempo es menor que 0.5 veces el periodo de vibra-
cion menor de la estructura. EI método de las diferencias centrales, consiste en suponer

que la derivada de la funcion u = f(t) en t,, tal y como puede verse en la Figura 4-5, es

igual a la derivada de la recta comprendida en el tiempo t, , y t

i+1"

Ty

U(ti-H) ____________________
ut) |- ——-—————————=

ulti-) |- ——-—-—---

t-) ) (tir) T
At At—

Figura 4-5 Desplazamiento segin el método de las diferencias centrales.

De esta suposicién se puede decir que la velocidad en el tiempo t; se puede calcular me-

diante la ecuacion 4-24:
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u(t;,,)-u(t_,)

u(t;) = 4-24

(t;) AL

Ademas, la velocidad en t. , viene dada por:
U(ti+1) — u(tifl) —4u (t| ) +3u (ti+1) 4-25

2At

De la diferencia entre la ecuacion 4-25 y la ecuacion 4-24 se obtiene el incremento de

velocidad como una funcion del desplazamiento:

AU =U(tj,q)—u(t;)
_u(tig)—4u(t)+3u(tig)  Utivg)—utig)
2At 2At 4-26
_U(ti_g) —u(t) +Au
- At

Mediante el método de las diferencias centrales, se tiene que la segunda derivada de la

funcion u = f (t) en t, viene dada por:

u(t;,,) —2u(t;) +u(t;,)

() = >
At
it ) = Ylta) Zu ) + [ut.) —u(t)]
| At?

Si se tiene en cuenta que Au=u(t,,)—u(t;) (ecuacion 4-13), Se obtiene la ecuacion

4-27:

U(t,)—u(t,)+Au

AL 4-27

l'j(ti) =

De la ecuacion 4-27 se despeja Au Yy se obtiene una expresion para el incremento de

desplazamiento:
Au = U (L)AL —u(t, ) +u(t) 4-28

Por otra parte, si se despeja de la ecuacion de equilibrio dindmico (Ecuacion 4-1) el

término de aceleracion en el tiempo t; se tiene que:

i) = M [ (t) - Cu(t,) - Ku(t,)] 4-29
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Conociendo los incrementos de velocidad y de desplazamiento es posible conocer la
velocidad y desplazamiento para el siguiente paso. Las fuerzas en los elementos estruc-
turales pueden ser evaluadas y transformadas a un vector de fuerzas nodales y el vector
de fuerzas de amortiguamiento puede también ser calculado. Por tanto, el nuevo vector
de fuerzas puede ser evaluado y la nueva aceleracion calculada. Por ultimo, la secuencia

de operaciones mencionada se repite para el nuevo paso de tiempo.
4.4 Indices de dafio estructural basados en el ADNL

Como es sabido, en el disefio sismo-resistente de estructuras de hormigon armado es
necesario permitir cierto grado de dafio de la estructura para evitar costos excesivos.
Para implementar esta filosofia adecuadamente, es necesario desarrollar modelos para la
evaluacion del dafio estructural debido a los terremotos. Es importante que dichos mo-
delos tengan en cuenta no solo la contribucién al dafio de la méxima respuesta sino
también el efecto de las cargas ciclicas que las estructuras de hormigén armado sufren
en el caso de terremotos y que las debilitan o dafian por la inversion de esfuerzos y por
los grandes desplazamientos a las que son solicitadas (Faleiro 2008). En el programa
RUAUMOKO estan incorporadas diferentes hipétesis para calcular el dafio que ocurre
en una estructura cuando se modeliza su comportamiento frente a terremotos usando el
calculo dinamico no lineal. A continuacion se presentan las ecuaciones que definen in-

dices de dafo basados en diferentes hipotesis:

1. Moo!ello. basado en la defor- ID, _ Hn 4-30
macion: n
lum IBEh
2. Park'y Ang (1985): IDg =—+—"— 4-31
y Ang (1985) " ou Fud,
E
ID. =—" -
3. Bracci et al (1989): ® E, 432
Hy _Hy
F, F
ID, =—L 4-33
4. Roufaiel y Meyer (1987): Mty
F, F,
ID, = #n 1
u, -1 4-34

5. Cosenza et al (1993):
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2 5 0.38\2
(“m—lJ + 1.{ Eh]
Hy Fyuy 4-35

el numerador para carga mondtona

6. Banony Veneziano (1982): ID, =

En estos indices de dafio, u,, 4,y u, son las ductilidades maxima, de plastificacion
y Ultima, respectivamente. F_, F y F, son las acciones maxima, de plastificacion y
ultima, respectivamente. o, es el desplazamiento de plastificacion. E,, E, y E, son la

energia histerética disipada, maxima y ultima, respectivamente. El subindice E que
acomparia al indice, IDg, denota que el dafio se calcula a nivel de elemento. El indice de
dafo global de la estructura, ID, es una media ponderada de los dafios de los elementos,
en el que los pesos son la razdn entre la energia de histéresis disipada por cada elemento
y la energia de histéresis total disipada por la estructura (Park et al. 1985)

ID=% 4ID¢ 4-36

donde ID es el indice de dafio global basado en el analisis dindmico de la estructura, A4

es la relacion de la energia de histéresis disipada por un elemento E y la energia total de

histéresis disipada por la estructura.
4.5 El andlisis dindmico incremental

El analisis dinamico incremental IDA (Vamvatsikos y Cornell 2001) es una herramienta
para evaluar el comportamiento de las estructuras ante cargas sismicas definidas por
medio de acelerogramas, adecuadamente escalados a valores crecientes de aceleracion
pico. El objetivo del IDA es obtener una medida del dafio de la estructura incrementan-
do la intensidad de la accion. Vamvatsikos y Cornell (2001) hacen una interesante ana-
logia entre el PA y el IDA ya que, en ambos procedimientos, se incrementa la carga
aplicada a la estructura y se mide la respuesta del sistema en términos de una variable de
control que puede ser el desplazamiento en el techo, la deriva maxima de piso etc. Me-
diante este procedimiento se calcula la respuesta maxima de una estructura, por ejem-
plo, su indice de dafio global, a medida que se incrementa la accion sismica. Si se usa
una sola sefial sismica en el IDA, el procedimiento se denomina como anélisis pushover

dindmico ya que, andlogamente al andlisis estatico incremental, solo hay un patrén de
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cargas. Sin embargo, es recomendable usar varias acciones sismicas con el objetivo de
tener en cuenta las diferentes caracteristicas que pueden tener los sismos que pueden
ocurrir en una zona. Por ejemplo, si se seleccionan 20 acelerogramas compatibles con el
espectro tipo 1, suelo D, usando el procedimiento descrito en el capitulo 2, y se lleva a
cabo el IDA para la estructura que se ha utilizado alla como ejemplo de célculo, se ob-
tienen los resultados de la Figura 4-6 y de la Figura 4-7. En la primera de estas figuras
se relaciona el desplazamiento méaximo en el techo de la estructura con el PGA al que ha
sido escalado el acelerograma. Puede verse como se incrementa la incertidumbre en la
respuesta de la estructura asociada a la accion sismica a medida que se incrementa el
PGA.

07

hedia
06+ == =Media +- desviacidn estandar b
Todas las curvas
[NE=R S 1
|
_g 04t ’_," i
o Pl
ko iz
o 03r ,‘_/ o
- ey i
f“” —"‘",—-—F
02r e 1
z’f—-.—”’
,/ ’f"'
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01fF /,:,f _
//"
D 1 1 1 1 1 1 1
0 0.0s 01 015 0.2 025 03 0.35 04
PGA (g)

Figura 4-6 Relacion entre el PGA y el desplazamiento en el techo para el edificio Omega considerando 20
acelerogramas.

En la Figura 4-7, se calcula el maximo cortante en la base y se grafica en funcion del
maximo desplazamiento en el techo, lo que permite obtener unas curvas de capacidad
analogas a las obtenidas mediante el procedimiento estatico. En estas curvas puede ver-
se que el cortante en la base es, generalmente, mayor que el obtenido con el procedi-
miento estatico para un mismo desplazamiento cuando la estructura empieza a dafarse.
Es importante sefialar que, al ser la estructura un sistema desacoplado, el desplazamien-
to y el cortante maximo pueden ocurrir en diferentes instantes de tiempo durante el ana-
lisis dinamico no lineal. El IDA permite modelizar la acumulacién de deformaciones

plasticas, lo que se refleja en los retrocesos que tienen algunas de las curvas de la Figura
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4-7; es decir, a pesar de incrementarse el cortante en la base, puede no incrementarse el

desplazamiento maximo en el techo o incluso puede disminuir.

1000
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700 F

600

500 F

400

300

Cortante en la base (kN)

200 -

Curea de capacidad media a partir del ADI
Curea de capacidad a partir del PA
Todas las curvas

100

D 1 1 1 1 1
0 0.1 0z 0.3 0.4 04 0.6

8techo (m)

Figura 4-7 Relacion entre el cortante maximo y el desplazamiento maximo en el techo obtenida mediante
el analisis dinamico incremental. Se muestra también la curva de capacidad.

Ahora bien, si se combinan los indices de dafio globales con el calculo dinamico no li-
neal es posible encontrar curvas de dafio. Como se ha manejado la accion sismica de
una manera probabilista, estas curvas pueden ser llamadas curvas de dafio probabilistas.
Es decir, se conoce no solo el valor esperado del dafio para una intensidad cualquiera
sino también la incertidumbre asociada que permite calcular el nivel de confianza que se
quiera. Entre los indices de dafio descritos previamente se ha seleccionado el de Park y
Ang (1985) como el més adecuado para modelizar el dafio sismico que ocurre en las
estructuras. Este indice considera la contribucion del dafio debido a la maxima ductili-
dad alcanzada por los elementos estructurales asi como el dafio causado por la disipa-
cion de energia en los ciclos de histéresis. En la Figura 4-8 se muestran las curvas de
dafio obtenidas usando el indice de dafio de Park y Ang y el obtenido usando el modelo
con base en la deformacion. Como se ha dicho antes, las curvas de la Figura 4-8 pueden
ser llamadas probabilistas y, suponiendo que para cualquier PGA el dafio sigue una dis-
tribucidn gaussiana, sus momentos principales se muestran en la Figura 4-9. Puede ver-
se que la contribucién de la segunda componente de la ecuacion de Park y Ang, que esta
asociada al dafio debido a la repeticion de cargas ciclicas, aumenta a medida que la in-
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tensidad de la accién lo hace; esto demuestra la importancia de considerar esta contribu-
cién al dafio global de la estructura.

09tk indice de dafio de defarmacion
indice de dafio de Park y Ang
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Figura 4-8 Relacion entre el desplazamiento espectral y los indices de dafio de deformacién y de Park y
Ang.

El crecimiento de esta componente, puede verse si se grafica la diferencia entre los va-
lores obtenidos mediante el indice de dafio de Park y Ang y el de deformacion en fun-
cion del PGA (Figura 4-10).

1 T T T T T T T 1

09f Indice de dafio de deformacién 09t indice de dario de deformacion
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Figura 4-9 a) Media del indice de dafio de deformacidn y de Park y Ang y b) desviacion estandar del
indice de dafio de deformacion y de Park y Ang.

Los resultados de las curvas probabilistas de dafio pueden verse de dos maneras, consi-
derando las incertidumbres en las abscisas o en las ordenadas. Lo que permite calcular

el PGA para que la probabilidad de que ID=y, P[PGA/ID=y], o la probabilidad que ocu-
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rra un ID para un PGA=x, P[ID/PGA=x]. Por ejemplo, segin Park y Ang, un indice de
dafio menor a 0.2 indica que el dafio es leve. Si el indice de dafio es mayor a 0.4 resulta
mas economico reconstruir la estructura que repararla. Estos puntos criticos se pueden
capturar facilmente cuando se calculan las curvas de dafio mediante el procedimiento

dindmico incremental.
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Figura 4-10 Contribucidn al indice de dafio de Park y Ang del término que considera los ciclos de
histéresis.

Por ejemplo, si se calculan los PGA correspondientes a indices de dafio de 0.2 y 0.4,
respectivamente, y se supone que los resultados corresponden a una distribucion gaus-

siana, se obtienen los momentos principales de la variable PGA/ID=y de la Tabla 4-1:

Tabla 4-1 PGA medio y desviacion estandar para los indices de dafio 0.2 y 0.4.

1D stpep o=y (@) Cpearip-y (9)
0.2 0.1464 0.024
0.4 0.1984 0.027

Por tanto, si se quiere calcular el PGA para que la probabilidad de que ocurra un indice
de dafio y sea del 5% en una estructura ubicada en una zona sismica compatible con el

espectro tipo 1 y suelo tipo D del EC-8, bastaria con aplicar la ecuacién
PGA = Hpca/ip-y _1-65(7PGA/|D:y 4-37

Esta ecuacion muestra que para PGAs de 0.1068 y 0.1539 la probabilidad de alcanzar el
ID de 0.2 y 0.4, respectivamente, es del 5%. Esta manera de interpretar los resultados no
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es la méas adecuada pues lo que interesa es conocer la probabilidad que ocurra un dafio
dado un terremoto de determinadas caracteristicas. Por ejemplo, si se suponen dos zonas
sismicas que tengan como espectro de respuesta el del EC8 tipo 1 y suelo tipo D, pero
diferentes PGA, por ejemplo 0.16g y 0.32g, se obtiene que la variable ID/PGA=x tiene
los momentos principales de la Tabla 4-2. En este trabajo siempre se presentan los re-
sultados de la segunda manera, es decir, el PGA es la variable independiente.

Tabla 4-2 ID medio y desviacion estandar para los PGA 0.16g y 0.32g.

PGA (g) ,U|D/pGA:x GID/PGA:X

0.16 0.2578 0.1024
0.32 0.7185 0.1185

Como puede verse, el procedimiento incremental combinado con el indice de dafio es
una poderosa herramienta para evaluar el dafio que puede ocurrir en una estructura. No
obstante, hay que tener en cuenta que la hipotesis que la variable aleatoria ID/PGA=x 0
qgue PGA/ID=y siguen una distribucion gaussiana puede no ser cierta y, por tanto, seria
mejor tratar esta variable aleatoria como no paramétrica. Méas adelante, en el capitulo 1,
se explica como tratar adecuadamente esta cuestion. Finalmente, si se compara la curva
de dafio media obtenida con el procedimiento dinamico incremental usando el indice de
Park y Ang con la curva de dafio obtenida mediante el procedimiento con base en la
curva de capacidad, puede verse que existe un desfase entre ambos resultados que hace

que el segundo sea conservador respecto al primero (Figura 4-11).
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Figura 4-11 Comparacién entre los indices de dafio con base en el método estatico y el método dindmico.

Esto era de esperarse pues las hipotesis de calculo de ambos indices son distintas. No
obstante, como se verd en el capitulo 1, es posible modificar la metodologia simplifica-
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da de tal manera que se puedan obtener resultados similares a los obtenidos con el

calculo dindmico.
4.6 Resumen y conclusion

Este capitulo se ha dedicado a describir los fundamentos del analisis dindmico no lineal.
Ademas se ha establecido una analogia entre el analisis pushover y el analisis dinamico
incremental, es decir incrementando la accion sismica. Por otra parte se han definido
diferentes indices que permiten cuantificar el dafio estructural y se ha dedicado una
atencion especial al indice de dafio de Park y Ang. De esta forma se ha mostrado coémo
se pueden obtener curvas que relacionan el dafio esperado en una estructura con una
medida de intensidad de la accion sismica. Para ello primero se ha explicado brevemen-
te la ecuacion de equilibrio dinamico de la estructura y los principales métodos numeri-
cos que se utilizan para resolverla, después se ha hecho una descripcion de los indices
de dafio que se pueden calcular a partir de la respuesta dinamica no lineal de un sistema
y, finalmente, las curvas de dafio calculadas se comparan con las obtenidas en el capitu-
lo 3 con base en el analisis estatico no lineal y utilizando la metodologia simplificada
propuesta en Risk-UE. Obviamente, cualquier metodologia con base en el anélisis esta-
tico no lineal que calcula el dafio estructural global, debe ser validada o calibrada con
observaciones de dafio, con ensayos de laboratorio o con la respuesta obtenida mediante
el ADNL. Por esta razén, como en Espafia no se dispone ni de observaciones suficientes
de dafio real, ni de ensayos de laboratorio para las tipologias estructurales estudiadas,
para contrastar la metodologia simplificada conviene comparar con resultados obtenidos
via analisis dindmico no lineal. Para enfatizar el calculo del dafio en funcién de acciones
sismicas incrementadas, en el edificio tomado como ejemplo guia de este capitulo, sus
propiedades geométricas y resistentes se han considerado de forma determinista. Solo se
ha considerado como aleatoria la accion sismica, lo que ha permitido focalizar el anali-
sis en como la incertidumbre de la accion sismica afecta a las curvas de dafio probabilis-
tas. En los capitulos siguientes se tienen en cuenta también las incertidumbres en las
propiedades resistentes de los edificios, lo que permitird analizar conjuntamente ambos
efectos. Ademas, el capitulo 6 se dedica a analizar, también bajo un enfoque probabilis-
ta, un aspecto particularmente interesante y novedoso como es el efecto de direccionali-

dad, Veremos como, dada una accion sismica determinada, la orientacion del edificio,
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influye de forma determinante en el dafio esperado, pudiendo convivir en un mismo

lugar, edificios irreparables y edificios sin dafio o0 con dafios menores.
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5. EVALUACION PROBABILISTA DEL DANO

5.1 Introduccion

El dafio observado en catastrofes sismicas confirma que, tanto las caracteristicas del
edificio como las acciones sismicas son inciertas. EI movimiento del suelo producido
por los terremotos presenta una gran incertidumbre y aleatoriedad. La existencia de mé-
todos y herramientas avanzadas de andlisis estructural, la disponibilidad creciente de
acelerogramas de alta calidad y el acceso a computadores potentes, capaces de realizar
sofisticados calculos con gran celeridad permiten y aconsejan realizar los analisis es-
tructurales de forma totalmente probabilista dado que, contrariamente a los enfoques
deterministas, permiten establecer tambiéen la confiabilidad e incertidumbre de los resul-
tados obtenidos. El enfoque de esta tesis es probabilista, en el sentido que se cuantifican
las incertidumbres inherentes a la accion sismica y a las propiedades resistentes de los
edificios. Como se ha ido resaltando a lo largo de esta memoria, las variables implica-
das en la evaluacién de la vulnerabilidad y el dafio esperado de estructuras son aleato-
rias. Asi, en el capitulo 4, dedicado al analisis dinamico incremental, se ha considerado
y cuantificado el caracter aleatorio de la accion sismica. Otras variables involucradas en
la respuesta sismica estructural, como por ejemplo la resistencia de los materiales que
constituyen la estructura, entre otras, también son aleatorias. En este trabajo, se quiere
medir la influencia de la incertidumbre en la resistencia de los materiales en la incerti-
dumbre de la respuesta del sistema. Por tanto, el peso de los elementos no estructurales,
de las masas vivas y otras variables que también son aleatorias serén tratadas como de-
terministas. Por simplicidad, en esta tesis, solo se considera la variabilidad de las pro-
piedades resistentes del hormigon y del acero. Estas variables se consideran aleatorias e
independientes y se ha considerado Util y conveniente usar el método de Monte Carlo,
ya que permite modelizar, de forma eficiente, el efecto de la incertidumbre de las varia-
bles de entrada en las de salida de un sistema no lineal, como es el caso de las estructu-

ras sometidas a acciones sismicas intensas.
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5.2 El método de Monte Carlo

El metodo de Monte Carlo es una técnica relativamente moderna que permite abordar
problemas numeéricos de multiples disciplinas de la ciencia y de la técnica, incluyendo la

sociologia y la economia.
5.2.1 Antecedentes

La version moderna del método fue propuesta a finales de los afios 40 por Stanislaw
Ulam cuando trabajaba en proyectos relacionados con armas nucleares en Los Alamos;
Debe su nombre a Nicholas Metropolis quien lo tomo del Casino de Monte Carlo, don-
de el tio de Ulam jugaba frecuentemente. John Von Newman programé su computadora
ENIAC para realizar calculos Monte Carlo. Una introduccion basica del método de
Monte Carlo puede hallarse en Sobol (1976) y aspectos mas avanzados en Kalos y
Whitlock (1986). Fundamentos sobre estadistica y métodos probabilistas pueden hallar-
se en Kay (2006) y en Mendenhall y Sincich (2007). En casos como el que nos ocupa, el
método de Monte Carlo se usa para modelizar la incertidumbre de la respuesta de siste-
mas complejos en los que las variables de entrada presentan una incertidumbre signifi-
cativa. Un ejemplo tipico en economia es el céalculo de riesgo en las inversiones. En
general, los pasos de la técnica son los siguientes: 1) definicion del dominio de las va-
riables de entrada; 2) generacion de muestras aleatorias sobre el dominio a partir de la
distribucion de probabilidad que corresponda; 3) realizacién de un calculo determinista
para cada grupo individual de las variables de entrada y 4) andlisis de los resultados

obtenidos.
5.2.2 Un ejemplo sencillo: el nUmero =~

Una de las aplicaciones del método de Monte Carlo es el célculo de areas y volimenes.
Un ejemplo sencillo (Sébol 1976) que permite ilustrar el método es la estimacion del

nimero . Basta con generar puntos (x;,Y;) cuyas componentes son muestras aleato-

rias que siguen una distribucion de probabilidad uniforme en el intervalo cerrado [0, 1].

Estos puntos pertenecen a un cuadrado de lado unidad. Ademas, los puntos que cumplen

la condicion 4/x” +y? <1 pertenecen al primer cuadrante de un circulo también unita-
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rio. EI nimero de puntos del circulo, N¢ =N, . ¢, y del cuadrado, Ng = N4, SON

respectivamente proporcionales a las correspondientes areas del circulo, A,y del cua-

drado, Ag, cumpliéndose la siguiente ecuacion:

Ac

As

NC _Nrsl

N S N Total

5-1

Teniendo en cuenta que el area A- vale z/4 y que Ag vale 1, se concluye que

7 =4N¢ /Ng . La Figura 5-1 ilustra este ejemplo.
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Figura 5-1 Estimacion del nimero 7z usando el método de Monte Carlo.

El valor estimado de 7 para Ny, =1000 es 7 =3.156. Mientras mas puntos se ten-

gan en cuenta en este calculo, mejor sera el resultado. Se estima que después de colocar
30.000 puntos al azar, la estimacion de 7 estad a 0,07% del valor real. Esto ocurre con
una probabilidad aproximada del 20%. De forma analoga el método puede ser usado
para calcular integrales en intervalos definidos. No se usa para areas de figuras planas,
ya que existen métodos numericos mas exactos pero, con la misma facilidad del ejem-
plo expuesto, permite calcular el volumen multidimensional de un cuerpo en un espacio
multidimensional. Es mas, algunas veces este método numeérico es el Gnico que permite

resolver el problema.
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5.2.3 El muestreo

El muestreo es un prerrequisito del método de Monte Carlo. El caso de la ruleta, es un
ejemplo sencillo de generacion de numeros aleatorios uniformemente distribuidos, ya
gue las condiciones iniciales son aleatorias y la probabilidad de obtener cualquier resul-
tado es la misma. Los nimeros uniformemente distribuidos son especialmente impor-
tantes en el método de Monte Carlo. En la Figura 5-2 se muestra la funcién de densidad
de probabilidad y la funcion cumulativa de la variable uniformemente distribuida en el
intervalo (0,1) (U). De la teoria de probabilidades se sabe que el area bajo la curva de la
funcién de densidad de probabilidad, f(x), es igual a 1 y que su integral es igual a la fun-
cién cumulativa de probabilidad, F(x), es decir:

0 X

If(x)dx:l, y F(x):jf(g)dg 5-2

—00 —00

fix & Fix) gy

. .
Ll Ll
X X

Figura 5-2 Funcién de densidad de probabilidad y funcién cumulativa de probabilidad de la variable
aleatoria uniformemente distribuida en el intervalo 0-1.

Ademas, el valor esperado de la variable aleatoria x, que sera representado por ,, vie-

ne dado por el momento de primer orden respecto al origen. En el caso de la variable

aleatoria U es u, =1/2:

u, =E(x)= T xf (x)dx = j.xf (x)dx 5-3

Otra importante cantidad de una variable aleatoria es la varianza, que da idea de la dis-

persion de los valores respecto al valor central g, . La varianza se define como el mo-

mento de segundo orden respecto a la media. La varianza se expresa en unidades cua-

draticas. La desviacion tipica, o, , que se define como la raiz cuadrada positiva de la
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varianza, tiene las mismas unidades que la variable aleatoria y suele ser mas usada. La

siguiente ecuacion define la varianza y la desviacion tipica.

o = Bl = - (= [ £l

La varianza de la variable aleatoria U es o2 =1/12 y o, = \/5/6 = 0.289 . Para generar

nameros aleatorios se usaban tablas. La primera tabla fue publicada por Karl Pearson en
1927. Desde entonces se han desarrollado diferentes tablas basandose, por ejemplo, en
la seleccion al azar del registro de un censo 0 a partir de tablas de logaritmos. En 1939
se publicd una tabla con 100.000 cifras, producida por una maquina especializada y un
operador humano. A mediados de la década de 1940, la RAND Corporation® desarroll6
una amplia tabla de nimeros aleatorios para su uso con el método de Monte Carlo®.
Actualmente, en los modernos computadores y lenguajes de programacion, estas tablas
han sido sustituidas por generadores de nimeros pseudoaleatorios que producen ndme-
ros, sin un orden claro, que simulan nimeros aleatorios. Para generar muestras de una
variable aleatoria cuya funcion de densidad de probabilidad no esta distribuida unifor-
memente, seria necesario disefiar una ruleta en la que la probabilidad de obtener un va-
lor no sea uniforme, es decir, si se supone que la variable aleatoria x tiene una probabi-

lidad de ser x, igual a 2/3 y de ser x, igual a 1/3, bastaria con disefiar la ruleta mos-

trada en la Figura 5-3.

En las etapas iniciales de desarrollo del método de Monte Carlo, los investigadores in-
tentaban obtener cada variable aleatoria construyendo la ruleta apropiada, pero esto no
hace falta. Las muestras de cualquier variable aleatoria se pueden obtener efectuando
transformaciones a partir de una sola variable aleatoria. Para este fin, suele emplearse la
variable aleatoria U. El procedimiento consiste en reemplazar realizaciones de esta va-

riable en la funcién cumulativa de probabilidad inversa F*(x) de la variable que se

quiere generar (Kalos y Whitlock 1986).

3 http://www.rand.org/about/glance.html (Gltimo acceso 22/04/2013) .

4 A Million Random Digits with 100,000 Normal Deviates.
http://www.rand.org/pubs/monograph_reports/MR1418.html (Ultimo acceso 22/04/2013).
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Figura 5-3 Ruleta para generar muestras aleatorias en donde la probabilidad de ocurrencia de x; s 2/3 'y
de x, es 1/3.

El hipercubo latino

No obstante, la calidad de las muestras obtenidas depende del método seleccionado para
generar nimeros aleatorios de la variable aleatoria U. Por ejemplo, si se generan 1000
variables aleatorias, [X1, Xz, ... X1000] cuya distribucién de probabilidad sea normal y
cada una esté compuesta por 100 muestras, usando para generar cada muestra el método
propuesto por Nishimura y Matsumoto (1998) y se calcula la variable aleatoria

Tam = Hx,s My, s My, CUYas componentes son el valor esperado de X; y, ademas, la
variable aleatoria Ay, =0y ,0y ,....,04  CUyas componentes son la desviacion estan-
dar de Xi, se tiene que x, =0.0028, o, =0.1014, p, =0.9968y o, =0.0701.

Ahora bien, si se generan 1000 variables aleatorias, [Y1, Y2, ... Y1000] cuya distribucion
de probabilidad sea normal y cada una esté compuesta por 100 muestras, usando para
generar cada muestra el método denominado hipercubo latino descrito en McKay et al.

(1979) y se calcula la variable aleatoria z,, = s, 44y ,..., st CUyas componentes son el
valor esperado de Yi y, ademas, la variable aleatoria 4, = o, ,0y,,...,04_ CUyas com-
ponentes son la desviacion estandar de Y;, se tiene que x, =0.00007, o, =0.0048,
u,, =1.005y o, =0.014. Teniendo en cuenta que el valor esperado de una variable

aleatoria normal es 0 y su desviacion estandar es 1, queda claro que el hipercubo latino
es un excelente método de muestreo. Diversas pruebas sobre el nimero de muestras
optimo para estimar variables simples tales como la normal, con una precision adecua-

da, nos han llevado a seleccionar el método del hipercubo latino como método para
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muestrear en todos los calculos probabilistas que se hacen en esta tesis. En la Figura 5-4

se muestra el histograma de las variables aleatorias z,, y 7,
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Figura 5-4 Pruebas de la eficiencia en el muestreo del método hipercubo latino. a) Histograma de la
variable aleatoria 7,,, y b) Histograma de la variable aleatoria 7, .

5.2.4 Tests estadisticos

Aunque a simple vista la distribucion de la Figura 5-4b parece gaussiana, existen prue-
bas para verificar si lo es 0 no. El test de Kolmogorov-Smirnov, el de Anderson-Darling
o el de Lilliefors son algunos de los mas conocidos (Kalos y Whitlock 1986). En gene-
ral, estos tests estadisticos permiten evaluar si una variable aleatoria sigue una determi-
nada distribucion de probabilidad. Para distribuciones normales de una variable, el test

de Lilliefors es mejor que el de Kolmogorov-Smirnov.
5.3 Consideraciones previas

Con el objetivo de evaluar el dafio sismico esperado en edificios, se usa el método de
Monte Carlo para obtener la respuesta del edificio, considerando las variables de entra-
da aleatorias. Para evaluar el comportamiento de las estructuras ante cargas sismicas se
usa el analisis estructural no lineal dinamico incremental (IDA), propuesto por
Vamvatsikos y Cornell (2001). Asi, el objetivo del IDA, en esta tesis, es obtener una
medida de control del dafio de la estructura incrementando la intensidad de la accion
escalando el acelerograma para diferentes niveles de aceleracidn pico. Si se usa sola-
mente una sefial sismica, este procedimiento se denomina como analisis pushover di-

namico ya que, andlogamente al analisis estatico incremental, s6lo hay un patron de
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cargas. Sin embargo, es recomendable usar varias acciones con el objetivo de tener en
cuenta también la incertidumbre asociada a la accion sismica. Combinando el IDA con
el método de Monte Carlo se ha desarrollado en esta tesis una poderosa herramienta
para medir el dafio sismico esperado de las estructuras y las incertidumbres inherentes,
ya que se obtiene no solo el valor esperado del dafio sismico, sino también una medida

de la dispersién asociada.
5.3.1 Un caso de estudio: el edificio Omega

El edificio Omega (Figura 5-5) se usa aqui como caso de estudio. Este mismo edificio
se ha usado ya en el capitulo 3 donde se ha definido su modelo estructural (Figura 3-3).
El primer paso es definir las funciones de densidad de probabilidad de las variables

aleatorias consideradas.

N, 3.
suBE

— o —— e i

Figura 5-5 Vista general del edificio Omega. Campus Nord. UPC.

Por simplicidad s6lo se han considerado aleatorias las propiedades resistentes de los
materiales; es decir la resistencia a compresion del hormigon, fc, y la resistencia a trac-
cion del acero, fy. Estas propiedades se suelen medir mediante ensayos de laboratorio
obteniéndose que se distribuyen de forma gaussiana con un coeficiente de variacion del

10%. La Tabla 5-1 muestra los valores de estas dos variables, supuestas gaussianas.

Tabla 5-1 Valor medio y desviacion estandar de fc, y de fy,
supuestas variables gaussianas.

u#, (kPa) o, (kPa)

fc 30000 3000
fy 500000 50000

5.3.2 Longitud de los acelerogramas

Una vez definidas las variables aleatorias, el método de Monte Carlo implica un proceso

iterativo. Cada iteracion consiste en resolver el problema determinista para una determi-
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nada muestra de las variables de entrada. Es pues necesario optimizar lo maximo posi-
ble cada iteracién con el fin de minimizar el coste computacional. EI método basado en
el espectro de capacidad requiere definir la accion mediante espectros de respuesta li-
neal 5% amortiguada. EI ADNL requiere usar acelerogramas. Los acelerogramas reales
suelen registrarse con intervalos tipicos de entre 100 y 200 muestras por segundo de
forma que 5 segundos supone entre 500 y 1000 puntos. Como los registros de acelera-
cion suelen empezar varios segundos antes de que llegue la sefial sismica y terminar
varios segundos después de que el terremoto ha cesado, se tienen valores tipicos de va-
rios miles, o incluso de algunas decenas de mil de puntos. Diversos trabajos definen
intervalos de tiempo reducidos en los que el terremoto tiene un potencial destructivo
(Trifunac y Brady 1975; McCann et al. 1979; Trifunac y Novikova 1994). Para este
trabajo se ha preparado un algoritmo que permite minimizar el nimero de puntos sin
perder sefial de aceleracion. La técnica se basa en la Intensidad de Arias IA, (Arias
1970) definida como:

tf
A= o { [a(t) P dt 55

Donde g es la aceleracion de la gravedad, a(t) es el acelerograma, tj es el instante inicial
del acelerograma y t; es el instante final. La fase fuerte del terremoto suele definirse
como aquella comprendida entre los instantes en que la integral de Arias (ecuacion 5-5)
vale entre el 5% y el 95% de IA. En este estudio se ha extendido la longitud util de los
acelerogramas al intervalo comprendido entre el 1%o y el 999%. de la 1A. La Figura 5-6
muestra el caso de la componente N-S del acelerograma de Lorca. La longitud temporal
util es de 17 segundos, entre los segundos 10 y 27 del registro original. La Figura 5-7
muestra la historia temporal de desplazamientos en el techo y de cortantes en la base
obtenida usando desde el inicio al final del registro y sélo el tiempo til, después de
Ilevar a cabo un ADNL a la estructura de la Figura 5-5. Se obtiene la misma respuesta
maxima. Lo mismo sucede con otras variables de interés en el ADNL como el indice de
Park y Ang que en este caso es de 0.146. Para este ADNL se han usado las resistencias
caracteristicas de los materiales a partir de los valores de Tabla 5-1. EI modelo constitu-

tivo empleado es el de Takeda modificado y el amortiguamiento se ha calculado a partir
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del método de Rayleigh. La reduccién del nimero de puntos utiles de los acelerogramas

reduce el coste computacional y agiliza el método de Monte Carlo.
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Figura 5-6 a) Intensidad de Arias acumulada y normalizada. b) Longitud temporal util del registro de

aceleracién de Lorca.
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Figura 5-7 Desplazamiento en el techo a) y cortante en la base b) usando todo el registro y sélo el tiempo
atil.

5.3.3 Variabilidad espacial

Otro aspecto importante en el método de Monte Carlo es el muestreo. EI modelo del
edificio tiene 7 plantas. Cada planta tiene 5 pilares y 4 vigas, de forma que, en total, se
tienen 35 pilares y 28 vigas. Al generar las muestras de las propiedades mecanicas de
los materiales es importante tener en cuenta su variabilidad espacial (Franchin 2010).
Este problema estéa relacionado con el grado de correlacion que deben tener las variables
aleatorias simuladas de manera que el modelo represente adecuadamente la variabilidad

espacial del sistema.
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Hipotesis de correlacion total, nulay parcial

Consideremos dos casos extremos de correlacion, que llamaremos aqui correlacion to-
tal y correlacion nula. En la correlacion total se supone que todos los elementos, co-
lumnas y vigas, tienen las mismas propiedades resistentes por lo que, si se van a realizar
n simulaciones Monte Carlo, s6lo se generan n muestras aleatorias de la resistencia del
hormigon y de la resistencia del acero. En la correlacion nula se supone que todos los
elementos tienen diferentes propiedades resistentes por lo que para cada simulacion hay
que generar tantas muestras como elementos estructurales, es decir, en el edificio mode-
lado, en cada iteracion habria que generar 63 muestras para la resistencia del hormigon
y 63 para la resistencia del acero. Para chequear la influencia de las hipdtesis nula y
total sobre la respuesta estructural, se han realizado 1000 ADNL’s usando la componen-

te N-S del acelerograma del terremoto de Lorca.
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Figura 5-8 a) Desplazamiento y cortante maximos. b) Histogramas de frecuencias del desplazamiento
maximo en el techo. Se muestran los casos de correlacion total y nula.

La Figura 5-9a muestra los valores maximos del cortante en la base en funcion del des-
plazamiento maximo en el techo, correspondientes al caso de correlacion total y corre-
lacién nula. Se observan diferencias significativas. Para el caso de correlacion total o
dependencia absoluta la dispersion es mayor y ambas variables estan correlacionadas.
Una mayor dispersion era esperable ya que suponer que todos los elementos estructura-
les poseen la misma resistencia, ademas de no ser realista, implica admitir que todos los
elementos estructurales, simultaneamente, puedan tener valores extremos, posibles pero
poco probables, dando lugar a casos altamente resistentes y a casos extremadamente

débiles. Otra observacion importante es la correlacion entre el cortante y el desplaza-
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miento maximo para la hipotesis de correlacion total. Esta correlacion desaparece para
la hipotesis de correlacion nula, lo que parece mas razonable de acuerdo a la no lineali-
dad de la respuesta estructural. La Figura 5-9b muestra el histograma de frecuencias

para el desplazamiento maximo en el techo bajo ambas hipotesis.
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Figura 5-9 Histogramas del indice de dafio de Park y Ang segln las hipétesis de correlacion total y nula.

Se confirma la mayor dispersion de la hipétesis de correlacion total, y se observa tam-
bién que la distribucion obtenida es asimétrica. Finalmente, vale la pena notar que las
normas sismo-resistentes prescriben el uso de valores caracteristicos, disminuyendo la
resistencia de los materiales homogéneamente. Este caso determinista corresponde a
una simulacion suponiendo correlacion total. Aunque el proposito de la norma es pro-
teger el edificio desde una perspectiva conservadora, parece obvio que este caso es poco
probable. Ademas, ya desde una perspectiva probabilista, la hipotesis de correlacion
total lleva a una mayor dispersion y, en consecuencia a menores confiabilidades
(Marczyk 1999; Vargas 2013a et al.; Vargas et al. 2013b). También se ha calculado el
indice de dafio de Park y Ang bajo ambas hipotesis. La Figura 5-9 muestra los histo-
gramas de frecuencias obtenidos. De nuevo la hipdtesis de correlacion total produce
mayor dispersion. En este caso la simetria es mayor. Se concluye que la hipotesis de
correlacion nula es preferible a la de correlacion total. No obstante, en el caso del hor-
migon, suponer que la resistencia de los elementos estructurales es completamente in-
dependiente no se considera realista ya que en el proceso constructivo de los edificios,

los diferentes pisos se construyen de forma independiente, siendo comun que las co-
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lumnas de un mismo piso provengan de la misma colada o mezcla de hormigdn y, por
tanto, se espera que exista cierto grado de correlacién entre las propiedades resistentes
de las columnas de un mismo piso. Lo mismo sucede con las vigas. Por tanto, conviene
generar las muestras aleatorias de la resistencia de los elementos estructurales conside-
rando este grado de correlacion. Llamamos correlacién parcial a esta hip6tesis. Para las
propiedades resistentes del acero se mantiene la hipétesis de correlacion nula.

Muestreo con correlacion parcial

Para generar variables aleatorias dependientes, o con correlacion parcial, es necesario

construir la matriz de covarianza, %, ; que viene dada por:
2 =040, L] 5-6

donde o, representa la desviacion estandar de la variable aleatoria xi. p; ; es la matriz

de correlacion de las variables aleatorias. Asi, por ejemplo, para modelizar la variabili-
dad de la resistencia del hormigdn hay que construir la matriz de correlacion adecuada.
Para el caso del edificio Omega (Figura 3-3) el primer paso es numerar las columnas de
la primera planta, de izquierda a derecha empezando desde 1 hasta 5, las de la segunda
planta de la misma manera pero desde 6 hasta 10, y asi sucesivamente hasta la planta 7,
siendo la ultima columna de la derecha de esta planta la nimero 35. Se puede suponer
que la correlacion entre la resistencia del hormigon de las columnas de una planta de-
pende de la distancia que existe entre ellas siendo menor a medida que se alejan. Para
tener en cuenta esta hipotesis, el coeficiente de correlacion, p, ; se define mediante la
siguiente ecuacion:
=] pi,j =1
SCTI T pi,j:l—% kei,2,34) o

Para las vigas se hace una numeracion analoga a la de las columnas y se usa también la
ecuacion 5-7 para definir el coeficiente de correlacion entre dos variables, la unica dife-
rencia es que k {1, 2,3}. La Tabla 5-2 muestra ejemplos de matriz de correlacién para

las columnas y pilares de un mismo nivel.
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Tabla 5-2 Ejemplos de matriz de correlacion para la resistencia del hormigon de las columnas y vigas de
un mismo piso.

1 09 08 0.7 0.6

1 09 08 07
1 09 08 07

. 1 09 038

i ;(columnas) = 1 09 08]; pi;(vigas) = L 09
1 09

1
1

El siguiente paso es calcular la matriz @ que contiene los autovalores de la matriz X,
definida en la ecuacion 5-7. Después se calcula la matriz de covarianza girada ¥, me-

diante la siguiente transformacion:
Y =0X0D 5-8

Los términos de la diagonal de W contienen las varianzas giradas considerando la co-
rrelacion que existe entre las variables que se quieren simular. La diagonal de esta ma-

triz ¥, contiene la desviacion estandar de cada variable aleatoria girada:

oy = 1/diagi\Pi 5-9

oy es el vector de desviaciones estandar de las variables aleatorias giradas. Si x, son

los valores esperados de las variables aleatorias x; también se pueden obtener los valores

esperados girados x,, por la matriz de autovalores @, mediante la siguiente ecuacion:
py =D py 5-10

Con los nuevos valores esperados y las nuevas desviaciones estandar se generan varia-

bles aleatorias en la matriz Y; ;, siendo i el nimero de iteraciones o realizaciones que se

quiere simular y j el nimero de variables aleatorias consideradas. Finalmente, se obtiene
la matriz de componentes simuladas de las variables aleatorias, sin girar, considerando

la correlacion definida por la matriz p; ;, mediante la siguiente ecuacion:
X=Y® 5-11

Al igual que en las hipdtesis de correlacion total y correlacion nula, se han generado

1000 grupos de muestras de acuerdo a la hipétesis de correlacién parcial y se han reali-
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zado los 1000 ADNL’s. Es importante recordar aqui que, para la resistencia del acero se
sigue considerando la hipoétesis de correlacion nula, es decir las muestras aleatorias
generadas no se correlacionan. La Figura 5-10 muestra las relaciones entre el desplaza-
miento maximo en el techo y el cortante maximo en la base obtenidas usando las tres
hipotesis de correlacion. Puede verse que la desviacion estdndar de las variables aleato-
rias es mayor cuando se usa el modelo de dependencia parcial que cuando se usa el
modelo de correlacion nula o independencia absoluta. Cabe destacar que con la hipote-
sis de correlacion o dependencia parcial, la correlacion lineal entre las variables de sali-
da analizadas en la Figura 5-10 es muy baja. La Figura 5-11 muestra el indice de dafio
de Park y Ang. En este caso los resultados son practicamente iguales a los obtenidos
con la hipdtesis de correlacion nula o independencia absoluta. No obstante, en este
trabajo, se ha preferido considerar la variabilidad espacial mediante la hipétesis de de-
pendencia parcial, ya que, a nuestro entender, representa mejor la aleatoriedad fisica
real del problema.
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Figura 5-10 Comparacion del desplazamiento y del cortante méaximo usando el modelo de simulacion de
dependencia e independencia absoluta asi como el método de dependencia parcial.

5.3.4 La accidén sismica

Un estudio detallado sobre la incertidumbre asociada a la accion sismica puede encon-
trarse en Bommer y Crowley (2006). La accién sismica también se ha considerado alea-
toria, y, siendo el objetivo el andlisis de dafo, se ha preferido usar registros de acelera-
cion de terremotos reales. Dado un espectro de respuesta y una base de datos de acele-
rogramas, en el capitulo 2, se ha expuesto un procedimiento original que permite extraer

el namero éptimo de acelerogramas de la base de datos cuyos espectros son compatibles
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con el espectro dado. ElI método se optimiza ademés de forma que la media de los es-
pectros de los acelerogramas seleccionados coincida con el espectro objetivo.
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Figura 5-11 Comparacion del indice de dafio de Park y Ang usando el modelo de simulacién de
dependencia e independencia absoluta asi como el método de dependencia parcial.

En el mismo capitulo 2 se han seleccionado y mostrado 20 acelerogramas compatibles
con los espectros de disefio del eurocodigo EC8, para los dos tipos de sismos, grandes y
pequefios, y para los cinco tipos de suelo: A, B, C, D y E. Para edificios regulares la
seleccidn se realiza para la componente x (EW) ya que el modelo estructural es 2D. Para
edificios asimétricos, en los que es preferible un modelo 3D, la seleccion se efectua

usando la media geométrica de las dos componentes horizontales.
5.4 Analisis dinamico incremental probabilista

El ADNL incremental o IDA se usa para evaluar la respuesta de la estructura conside-
rando la accion sismica y las resistencias del hormigon y del acero como variables alea-
torias tal como han sido definidas en el apartado anterior. Los acelerogramas se escalan
para valores de PGA entre 0.02 y 0.4 g con intervalos de 0.02 g. El procedimiento se-
guido es el siguiente. 1) Escalado de acelerogramas; para cada uno de los 20 valores de
PGA, se escalan los acelerogramas al mismo PGA. 2) Muestreo: para cada acelerogra-
ma se generan 100 grupos de muestras aleatorias de las propiedades mecanicas de los
materiales, de acuerdo a la hipdtesis de correlacion parcial para el hormigon y de corre-
lacion total para el acero; 3) Andlisis de la salida: las variables de salida que se conside-
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ran son el desplazamiento maximo en el techo, el cortante en la base y el indice de dafio.
Por tanto, dado que se han elegido 20 acelerogramas compatibles con cada espectro
objetivo, para cada PGA se efectan 2000 (20 x 100) iteraciones del ADNL. Resultan-
do, para cada espectro objetivo, un total de 40000 (20 x 2000) iteraciones. Primero se
muestra el caso del edificio Omega, usando registros compatibles con el espectro EC8

tipo 1 y suelo tipo D y sélo la componente x (EW) ya que el modelo estructural es 2D.
5.4.1 Desplazamientos y cortantes maximos

En la Figura 5-12 se muestran los resultados para algunos PGA, especificamente para
0.08, 0.16, 0.24,0.32y 0.4 g.
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Figura 5-12 Resultados del calculo dindmico incremental considerando la incertidumbre de la accién
sismica y de las propiedades resistentes de los materiales.

La Figura 5-12c muestra el valor medio de la relacion entre el desplazamiento maximo
en el techo y el cortante maximo en la base. La Figura 5-12a muestra todos los puntos
del desplazamiento maximo en el techo y el cortante maximo en la base. Se observa

cémo evoluciona el desplazamiento méximo en el techo y el cortante en la base para
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valores crecientes de PGA. La Figura 5-12d corresponde al detalle para PGA=0.08g. Se
distinguen con claridad 20 nubes de puntos asociadas a cada acelerograma. Los 100
puntos de cada nube corresponden a las diferentes propiedades mecanicas de los mate-
riales. La Figura 5-12b muestra el detalle para PGA=0.4 g. Se observa por una parte,
cémo la accion sismica es la que introduce una mayor incertidumbre y, por otra, cdmo
la organizacion de estas nubes disminuye con valores crecientes de PGA, indicando que,
al aumentar el PGA, aumenta la incertidumbre introducida por las propiedades mecani-
cas del edificio. La dispersion también crece con acciones sismicas de intensidad cre-

ciente.
5.4.2 Dafo esperado

En las iteraciones del ADNL incremental, se han calculado también los 6 indices de
dafo definidos en el capitulo 4; es decir los indices: 1) de Deformacion, 2) de Park y
Ang (1985), 3) de Bracci et al. (1989), 4) de Roufaiel y Meyer (1987), 5) de Cosenza et
al. (1993) y 6) de Banon y Veneziano (1982). La Figura 5-13 muestra los seis indices de
dafo en funcion del desplazamiento maximo en el techo. La Figura 5-14 muestra, junto
con los 6 indices, la mediana y los niveles de confianza asociados al 84% y al 16% en
funcién del PGA. En el caso que estas funciones fueran gaussianas, la mediana coincidi-
ria con la media o valor esperado y los limites del 84% y 16% con la media +/- la des-
viacion estandar. La suposicion que esta variable es gaussiana no esta muy lejos de la
realidad. Las seis curvas son parecidas, indicando que representan un mismo fenémeno
fisico: el dafio; pero es posible distinguir también dos familias. Las figuras a), b) y f)
corresponden respectivamente a los indices de Deformacion, de Park y Ang y de Banon
y Veneziano. Las figuras c) d) y e) corresponden respectivamente a los indices de Bracci
et al., de Roufaiel y Meyer, y de Cosenza et al. Lo mismo puede observarse en la Figura
5-14. Las figuras a) b) y f) tienen menor incertidumbre que las c) d) y e). Varios estu-
dios han puesto de manifiesto que cuando el indice de dafio excede la unidad puede
considerarse que la estructura ha colapsado y, en consecuencia, para el propdsito de esta
tesis, los valores mayores que 1 se igualan a 1. Esta consideracion tiene sentido ya que
aunque la incertidumbre crece con el PGA debido a que aumenta la no linealidad de la
respuesta estructural, también es esperable que, disminuya a partir de determinado PGA

ya que la probabilidad de colapso crece hasta valores cercanos a la unidad, de forma que
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independientemente de la resistencia de la estructura, el colapso es seguro. La Figura

5-15 muestra los indices de dafio de la Figura 5-14 pero considerando igual a la unidad

los indices de dafio mayores que 1. Esto hace que para valores superiores del PGA el

indice de dafio empieza a ser una variable aleatoria asimétrica y, por tanto, convenga

aun mas que en el caso no truncado (Figura 5-14) tratarlas como variables aleatorias no

paramétricas.
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Figura 5-13 Indices de dafio para el edificio Omega, en funcién de méaximo desplazamiento en el techo.

Hasta aqui se ha desarrollado una poderosa herramienta para evaluar el dafio esperado

en una estructura desde una perspectiva probabilista. EI método requiere el ADNL in-
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cremental. A continuacién se desarrolla el método basado en el espectro de capacidad

en el que la accion y el edificio se definen de forma simplificada en términos respecti-

vamente de espectros de respuesta y espectros de capacidad.
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Figura 5-14 Indices de dafio para el edificio Omega en funcion del PGA.

El método es de particular interés por las siguientes razones: i) el método del espectro

de capacidad es sencillo y popular; ii) desde la ultima década del siglo XX se han desa-

rrollado técnicas de andlisis de dafio basadas en el méetodo del espectro de capacidad y
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iii) no existe en la actualidad una version probabilista del método que permita tener en

cuenta las incertidumbres.
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1.
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5.5 Método basado en el espectro de capacidad

El método determinista de analisis de dafio en edificios basado en el espectro de capaci-
dad se ha detallado en el capitulo 3. Aqui se propone una version probabilista del méto-
do que permite incluir las incertidumbres de las variables implicadas. Veremos como, a
partir del método del espectro de capacidad, que se basa en el analisis estatico no lineal,
denominado a partir de ahora como ASNL, es posible llegar a resultados compatibles
con los obtenidos mediante el IDA probabilista. Los pasos para su aplicacion son: 1)
muestreo de las variables aleatorias del edificio y de la accion sismica; 2) obtencion de
las curvas pushover y espectros de capacidad probabilistas; 3) calculo de las formas
bilineales de los espectros de capacidad; 4) obtencion de las curvas de fragilidad; 5)
Para cada accion sismica considerada, obtencion del punto de capacidad por demanda
(performance point) y 6) obtencion del dafio esperado. En el paso 4 es crucial la defini-
cién de los umbrales de los estados de dafio; se formula aqui una propuesta alternativa
basada en la degradacion de rigidez estructural. Veremos como el dafio esperado puede
diferir de forma significativa del obtenido con el método propuesto en el marco del pro-
yecto Risk-UE en el que los umbrales de los estados de dafio se basan en los puntos de
cedencia y de capacidad Ultima de la forma bilineal del espectro de capacidad. En el
punto 5 se discutird el uso de dos aproximaciones usadas para el calculo del punto de
capacidad por demanda que son la aproximacion lineal equivalente y la reduccion es-
pectral. El nuevo método propuesto es consistente con el indice de dafio de Park y Ang
obtenido mediante el IDA. Como en el apartado anterior, el edificio Omega se usa como

ejemplo guia.
5.5.1 Variables aleatorias

Con el propdsito de poder comparar los resultados del IDA con los del método basado
en el espectro de capacidad se usan las mismas variables aleatorias y las mismas accio-

nes sismicas. Aunque aqui las acciones sismicas se usan en términos espectrales.
5.5.2 El espectro de capacidad

Se han generado 1000 grupos de muestras hormigon y del acero. Para el hormigén se

usa la hipotesis de correlacion parcial y para el acero la de correlacion nula. Para cada
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grupo de muestras se efectla un PA. La Figura 5-16 muestra las 1000 curvas de capaci-
dad obtenidas y la curva media de capacidad.
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Figura 5-16 Curvas de capacidad considerando la incertidumbre de las propiedades mecanicas de los
materiales.

Como variables de salida se consideran la rigidez inicial Ko y el desplazamiento ultimo
du, que son también variables aleatorias. La Figura 5-17a y la Figura 5-17b, muestran
respectivamente a relacion entre la resistencia del acero, fy, y du y entre la resistencia
del hormigén, fc, y la rigidez inicial Ko. Se observa como el desplazamiento ultimo cre-

ce con fy. La Figura 5-17b muestra la fuerte dependencia entre Ko y fc.
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Figura 5-17 a) Correlacion entre du y fy. b) Correlacion entre Ko y fc.

Una manera de medir el grado de dependencia entre las variables de entrada y de salida
es calcular la matriz de correlacién. Para un analisis mas completo se ha calculado la

forma bilineal de la curva de capacidad obteniéndose el desplazamiento de plastifica-
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cion dy que, a su vez, permite calcular el factor de ductilidad z, de la estructura. Asi las

variables de entrada son fc y fy y las de salida son Kody duy .

La Tabla 5-3 muestra la matriz de correlacion entre las variables de entrada y de salida.

Dos variables aleatorias son linealmente independientes cuando el correspondiente ele-

mento p; de la matriz de correlacion tiende a cero, aunque puede existir una relacion

no lineal. Destaca la correlacion entre Ko y dy y entre g, y du.

Tabla 5-3 Matriz de correlacion entre las variables de entrada y de salida.

input output
fy fc M Ko dy du
= fy 1.000 0.000 0.207 -0.008 0.368 0.277
g fc  0.000 1.000 -0.152 0.340 0.003 -0.155
M, 0207 -0.152 1.000 -0.631 -0.225 0.984
:g_ Ko -0.008 0.340 -0.631 1.000 0.520 -0.553
>
o

dy 0.368 0.003 -0.225 0.520 1.000 -0.052
du 0.277 -0.155 0.984 -0.553 -0.052 1.000

La matriz de correlacion pone de manifiesto la riqueza de la informacion que se puede

obtener a partir de un PA probabilista usando el método de Monte Carlo.
5.5.3 El espectro de capacidad bilineal

Usando los procedimientos explicados en el capitulo 3, a partir de las curvas de capaci-
dad se han calculado los espectros de capacidad, sus formas bilineales y los umbrales de
los estados de dafio. Llamamos Dy y Du a los desplazamientos espectrales de cedencia y
de capacidad ultima, respectivamente y ds; (i=1, 2, 3, 4) a los umbrales de los estados
de dafio no nulo. Estos 6 parametros se tratan ahora como variables aleatorias. La Figura
5-18 muestra la forma bilineal del espectro medio de capacidad y los umbrales de los
estados de dafio calculados de acuerdo a la propuesta Risk-UE. La Tabla 5-4 muestra

sus valores medios, ,, , desviaciones estandar, o, Y coeficientes de variacion, c.d.v.

Se aprecia que los umbrales ds, y ds, tienen una dispersion menor y estan fuertemente

correlacionados con la aceleracion espectral porque los desplazamientos espectrales

asociados estan muy cerca al campo de comportamiento lineal de la estructura. Por otra
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parte, los umbrales ds, y ds, muestran un comportamiento mas aleatorio con mayores
incertidumbres. Sobresale la alta aleatoriedad del umbral del estado de dafio de colapso.
La Tabla 5-5 muestra los valores medios, desviaciones tipicas y coeficientes de varia-
cion de las aceleraciones espectrales, as; (i=1, 2, 3, 4), de los umbrales de los estados de

dafo.
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Figura 5-18 Umbrales Risk-UE de los estados de dafio.

La dispersion, no aumenta significativamente con el estado de dafio y, como veremos
mas adelante, estas aceleraciones de los umbrales de los estados de dafio, no intervienen

en la obtencidn de las curvas de fragilidad.

Tabla 5-4 Momentos principales de los estados de dafio como variables aleatorias.
ds, ds, ds, ds,
iy (cm)  8.63 1233 1533 22.32
o4 (cm) 0.27 0.39 1.18 3.9
cdyv 0.0312 0.0312 0.0769 0.1747

Tabla 5-5 Momentos principales de la aceleracion espectral asociada a cada estado de dafio.
as; as, as, as,
u,.(g) 018 0.258 0.263 0.272
o, (g) 0011 0.0157 0.0162 0.0174
cdv 0.0608 0.0608 0.0615 0.0640
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5.5.4 Curvas de fragilidad e indice de dafio

A partir de los umbrales ds,, se calculan las curvas de fragilidad simplificadas de
acuerdo a las hipoétesis y procedimientos expuestos en el capitulo 3. El procedimiento
simplificado alli desarrollado, en el que interviene la ductilidad ultima, s,, cobra aqui

un particular interés ya que se requiere obtener un gran nimero de curvas de fragilidad.

La Figura 5-19 muestra las curvas de fragilidad obtenidas.

P[ds/sd]

=
e

Curvas de fragilidad ds,

Curvas de fragilidad ds,
Curvas de fragilidad dsg

Curvas de fragilidad ds, (7

: 1 1 1 1 1 1 1
0o 01 02 03 04 05 D& 07 08 09 1
Desplazamiento espectral {m)

Figura 5-19 Curvas de fragilidad calculadas teniendo en cuenta la incertidumbre de las propiedades
mecanicas de los materiales.

Se aprecia que, a medida que se incrementa el estado de dafio, la variabilidad aumenta
de forma significativa con el estado de dafio, como era esperable a partir de las disper-

siones observadas en los umbrales. Las curvas de fragilidad de los estados de dafio leve
y moderado muestran poca dispersion tanto en ds; como en S, ; las de los estados de
dafo extensivo y de colapso tienen una importante dispersion en ambos parametros. La

dispersion en el parametro g, , particularmente para el estado de colapso, se refleja en

la pendiente de las curvas que decae a medida que aumenta el umbral del estado de da-

~

no.
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Modelizado de los parametros

En estudios de analisis de dafio puede ser interesante representar las curvas de fragilidad
de forma sencilla y compacta, sin perder el enfoque probabilista. Se analiza aqui si los
dos parametros que definen cada curva de fragilidad,ds; y f, , siguen una funcién de
densidad de probabilidad caracteristica, lo que facilitaria el uso de curvas de fragilidad
probabilistas, por ejemplo, para la definicion de niveles de confianza o para la genera-
cién de muestras aleatorias. Para este fin se ha aplicado el test de Kolmogorov-Smirnov

(Kalos y Whitlock 1986) a las variables ds; y S, . Asi, se han agrupado las variables

de salida en histogramas y se han normalizado por el nimero total de muestras. Con los
histogramas normalizados se calcula la funcion de probabilidad cumulativa de la varia-
ble y ésta se compara con la funcién de probabilidad cumulativa dada por un modelo
clasico. Los resultados de esta prueba, muestran que casi todas las variables siguen una

funcion de densidad de probabilidad lognormal, excepto la variable S, . La Figura 5-20
muestra el caso de ds; y la Figura 5-21 de S, . Se obtienen buenos ajustes en todos los
casos salvo para el parametro S, . La causa es que para ductilidades mayores que 2,
B, €s constante, lo que lleva a concentrar valores equiprobables al final del histogra-

ma, apartandose de la distribucion lognormal. En este caso es preferible usar directa-

mente la curva no paramétrica empirica.

Niveles de confianza

A partir de las funciones de densidad de probabilidad de ds;y f, , se pueden obtener

curvas de fragilidad para cualquier nivel de confianza. La Figura 5-22a muestra las cur-
vas de fragilidad medias y para niveles de confianza del 16% y el 84%. La Figura 5-22b
muestra las desviaciones estandar, dando una idea de como la dispersion varia con el
desplazamiento espectral. Puede observarse que la mayor incertidumbre ocurre alrede-

dor de los umbrales ds, de las curvas de fragilidad medias y, a su vez esta dispersion

aumenta con el estado de dafio.
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126



07k

06

05t

PIp<p]

04

—CDF real b
= CDF aproximada

A4 138 43F 134 132 43 128 4B 124 122 12

Ln(p,.,)

Numero de muestras

oot
o8t
o7t
0Bt

05t

P[p<p]

04

Numero de muestras

08¢ | ——CDF real
— CDF aproximada
o7t f)

0B

0&F

PIp<p]

04

03f

Numero de muestras

02F

56 24 22 2 <18 16 -14 12 -1 08 0B

Ln(p

ool [——CDF real
— CDF aproximada

o h)

0Bp

d53)

o5t

P[F<p]

04F

03

Numero de muestras

02F

2 <18 -6 14 -2 -1 08 06 0.4 -g 2 2 18 16 <14 -12 -1 08 06 04

Ln(p,.,) Ln(Be,)

Figura 5-21 Histograma de los valores de 3, y correspondientes funciones cumulativas observadas y
ajustadas.

127



0.25

—CF1
——CF2
CF3

02

o
2]

— 015}

P[ds/ds]

[
.
Op(dsids

01f

005F

Curva media
— — — Curva media + desviacidn estdndar

L i n . i . :
02 03 04 05 06 0 01 0.2 03 0.4 05 06
Desplazamiento espectral (m) Desplazamiento espectral (m)

Figura 5-22 a) Curvas de fragilidad medias y para niveles de confianza de 16% y 84%. b) Variacion de la
desviacion estandar como funcidn del desplazamiento espectral.

indice o grado de dafio medio

La hipotesis segun la cual, para cada desplazamiento espectral, el dafio se distribuye de
forma binomial, permite definir un indice de dafio como el valor medio. Los detalles del
calculo de este indice se han explicado en el capitulo 3. Se calcula aqui la funcion de
dafo, que representa el indice de dafio en funcién del desplazamiento espectral, bajo el
enfoque probabilista. La Figura 5-23a muestra esta funcion. La Figura 5-23b muestra su

desviacién estandar.
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Figura 5-23 indice de dafio que tiene en cuenta la incertidumbre de las propiedades mecanicas de los
materiales.

Es importante destacar la gran incertidumbre que tiene esta variable aleatoria, la cual
parece ser maxima cuando el desplazamiento espectral es 0.2 m (Figura 5-23b). Hasta
este desplazamiento espectral, el indice de dafio sigue una funcion de densidad de pro-
babilidad similar a la gaussiana (véase la Figura 5-24a). Para desplazamientos espectra-

les mayores que 0.2 m la dispersidn decrece debido a que el indice de dafio no puede
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tomar valores mayores que la unidad. La Figura 5-24b muestra el histograma de fre-
cuencias para un desplazamiento espectral de 0.4 m.
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Figura 5-24 a) Histograma del indice de dafio para un desplazamiento espectral de 0.2m y b) Histograma
del indice de dafio para un desplazamiento espectral de 0.4m.

Se observa como dominan los valores del indice de dafio cercanos a la unidad. Este he-
cho es razonable pues para desplazamientos espectrales grandes y crecientes la probabi-
lidad de colapso también crece hasta llegar a ser altamente improbable que el edificio no

colapse.
5.5.5 Punto de capacidad por demanda (Performance point)

Hasta aqui se ha caracterizado la respuesta sismica del edificio sometido a cargas mono-
tonicas crecientes (pushover) de forma que se han determinado las incertidumbres de
esta respuesta debidas a las incertidumbres de sus caracteristicas resistentes, representa-
das aqui, de forma simplificada, sélo por la resistencia de hormigon y del acero. Asi, se
han obtenido curvas y espectros de capacidad, curvas de fragilidad y la funcién de dafio
que son diferentes maneras de cuantificar la resistencia del edificio a cargas laterales. La
evaluacion del dafio esperado cuando el edificio sufre un terremoto requiere determinar
el desplazamiento espectral que el terremoto va a causar en el edificio. Esta estimacion
requiere cruzar el espectro de capacidad y el espectro de respuesta en su formato acele-
racion-desplazamiento espectrales (sa-sd). Se analizan en este apartado dos técnicas al
uso: 1) la aproximacion de igual desplazamiento y 2) la reduccion espectral. Ambas
técnicas se han explicado con detalle en el capitulo 3 y se han llamado como Aproxima-
cion Lineal Equivalente (ALE) y PA-8 por ser el procedimiento A, descrito en el capitu-

lo 8 del ATC-40 (1996). Para poder comparar los resultado aqui obtenidos con los del
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IDA, se usan los espectros de los mismos 20 acelerogramas alli usados que fueron se-
leccionado de forma que fueran compatibles con las formas espectrales tipo 1 suelo D
del EC8. Obviamente ahora todos los calculos y andlisis se realizan de forma probabilis-

ta.

Aproximacion lineal equivalente (ALE)

La hipdtesis ALE supone que el desplazamiento espectral producido por un sismo en
una estructura es el mismo que si la estructura tuviese un comportamiento lineal perfec-
to. Por tanto el cruce entre el espectro de capacidad y el espectro de respuesta es directo.
La Figura 5-25a muestra este cruce para los 1000 espectros de capacidad obtenidos mas
arriba y los 20 espectros de los acelerogramas seleccionados escalados a un PGA de
0.4q, resultando en un total de 20000 desplazamientos espectrales. Figura 5-25b mues-
tra el histograma de frecuencias. No se observa una funcion de densidad de probabilidad
sencilla y, sin embargo el teorema del limite central establece que la combinacion de
una gran cantidad de variables aleatorias es aproximadamente normal. Probablemente
esta desviacion del comportamiento esperado se deba al sesgo introducido por la escasa
aleatoriedad del periodo propio del edificio y a la insuficiencia del muestreo de la ac-

cién sismica.
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Figura 5-25 Aproximacion lineal equivalente considerando la incertidumbre en la accion sismica y en las
propiedades mecanicas de los materiales.

La comparacion con los resultados obtenidos con el IDA requiere un analisis incremen-
tal que como alli, se consigue escalando los espectros a los mismos PGA. La sencillez
de la ALE permite realizar el cruce para un so6lo PGA. En efecto, la linealidad del pro-

blema permite afirmar que el desplazamiento espectral en funcion del PGA es una recta
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que pasa por el origen y por este Unico punto. La Figura 5-26a muestra el valor medio
de las 20000 desplazamientos espectrales del punto de capacidad por demanda en fun-
cion del PGA. También se muestra los valores medios de los desplazamientos maximos
en el techo obtenidos en el IDA. La Figura 5-26b muestra las desviaciones estandar de
los resultados del ALE y del IDA. Se observa como la ALE es conservativa ya que nun-
ca subestima el desplazamiento espectral. La desviacion estandar correspondiente a la
ALE es mayor, lo que indica que, para niveles de confianza superiores al 50%, los resul-

tados serian alin mas conservativos.
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Figura 5-26 Relacion entre el PGA y el desplazamiento espectral esperado medio.

En lo que respecta al dafio esperado, para cada espectro de capacidad y para cada accion
sismica, se sigue el siguiente procedimiento: 1) se calcula el indice de dafio en funcién
del desplazamiento espectral, 1d(Sd); 2) se obtiene el desplazamiento espectral en fun-
cién del PGA, sd(PGA); 3) un sencillo cambio de variable permite obtener el indice de
dafio en funcion del PGA, Id(PGA). El procedimiento se repite para los 1000 espectros
de capacidad y para los 20 sismos considerados compatibles con el espectro EC8 tipo 1
suelo D. Asi la familia de 20000 curvas Id(PGA) incorpora las incertidumbres en las
propiedades resistentes del edificio y las de la accion sismica. La Figura 5-27 muestra
las funciones de dafio obtenidas, el valor medio y los limites definidos por la desviacion

estandar.

El método PA-8

La suposicion del desplazamiento lineal equivalente, para desplazamientos espectrales
fuera del rango elastico del espectro de capacidad, se considera excesivamente conser-

vadora. Cuando la estructura ingresa en el rango inelastico se disipa energia por plastifi-
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cacion de los elementos estructurales, lo que hace que los desplazamientos espectrales
sean menores. ElI PA-8 incorpora este efecto en el calculo del desplazamiento espectral
del punto de capacidad por demanda, reduciendo el espectro de respuesta por la ductili-
dad de la estructura. Este procedimiento se ha explicado con detalle en el capitulo 3 y se
aplica aqui, con un enfoque probabilista, al edificio Omega para las acciones sismicas
compatibles con el espectro EC8 tipo 1 y suelo D.
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Figura 5-27 indice de dafio en funcion del PGA y desviaciones estandar. Las curvas corresponden al
Edificio Omega y espectro ECO08 tipo 1, suelo D y se han obtenido usando la ALE.

Vale la pena hacer notar que los espectros de acelerogramas reales, en formato sa-sd,
resultan en funciones multivaluadas que no tienen una forma sencilla, tal como puede
observarse en la Figura 5-25. Este hecho complica la automatizacion del proceso iterati-
vo que supone el método PA-8, que es de mas facil aplicacion para espectros univalua-
dos sencillos, como los espectros propuestos en las normas sismo-resistentes. Se ha
desarrollado una técnica especifica que permite la aplicacién del método PA-8 a espec-
tros de acelerogramas reales.

Comparacion de resultados

La Figura 5-28a muestra los desplazamientos espectrales medios en funcion del PGA
obtenidos mediante los procedimientos ALE, PA-8 y ADNL; La Figura 5-28b muestra
las correspondientes desviaciones estandar. Se observa que, cuando se comparan con los
resultados del ADNL, las aproximaciones ALE y PA-8 (ATC-40 1996) no subestiman
el desplazamiento espectral esperado, pero el PA-8 produce una mejor estima. La Figura
5-29a muestra las curvas medias y las desviaciones estandar del indice de dafio en fun-
cién del PGA para las aproximaciones ALE y PA-8. Se observa como, a medida que
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crece el PGA, el PA-8 produce estimaciones del dafio menores que la ALE pudiendo ser
las diferencias de hasta 0.1 unidades del indice de dafio. Esto es debido a que el proce-
dimiento PA-8 tiene en cuenta la disipacion de energia por deformacion inelastica, pro-

duciendo, para un mismo PGA, menores desplazamientos espectrales.
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Figura 5-28 a) Desplazamientos espectrales medios en funcidn del PGA para los métodos ALE, PA-8 'y
ADNL. b) Desviaciones estandar.

Esta reduccién en el dafio esperado puede ser ain mayor cuando se consideran las des-
viaciones estandar. En efecto, la Figura 5-29b muestra estas desviaciones tipicas; para
PGA entre 0.1 y 0.3 g, las desviaciones estandar obtenidas mediante el PA-8 son signi-
ficativamente menores, indicando que cuando se consideran intervalos de confianza
mayores, las diferencias entre los indices de dafio estimados mediante el ALE y el PA-8

son aun mayores.
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16%, del 84% y la desviacion estandar.
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5.6 El dafo. Discusioén

Hemos visto como, para estimar el desplazamiento espectral del punto de capacidad por
demanda, el PA-8 produce buenos resultados cuando se comparan con los obtenidos
mediante el ADNL. Mas compleja y espinosa es la cuestion del dafio esperado. En el
ADNL se han calculado hasta 6 indices de dafio (véanse las figuras: Figura 5-13, Figura
5-14 y Figura 5-15); en el ASNL se ha usado un indice de dafio que proviene de las cur-
vas de fragilidad y representa un valor medio de una distribucion de probabilidad; la
binomial en este caso. Llamaremos Idp al indice de dafio obtenido mediante el ADNL y
Ids al indice de dafio obtenido mediante el ASNL. En aplicaciones deterministas el sig-
nificado fisico de Idp se relaciona con la degradacion progresiva de los elementos es-
tructurales, esta degradacion, que depende del PGA pero también de la disipacion de la
energia y, en consecuencia, puede depender también de la duracion del terremoto, se
acumula en un contador que cuantifica el dafio; el Ids es un pardmetro estadistico que
define de forma univoca la distribucion binomial. Su determinacion procede de: 1) la
definicion de los umbrales de los estados de dafio y 2) de la hipotesis de la distribucidn
binomial. La hipdtesis de la distribucion binomial se basa en el dafio observado y en la
escala macrosismica EMS’98; la definicion de los umbrales de los estados de dafio se
basa en la opinidn experta que, en este caso, se fundamenta en la degradacion estructu-
ral suponiendo, mediante factores adecuados, que el dafio leve y moderado ocurre antes
del punto de cedencia del espectro bilineal de capacidad y que el dafio severo y comple-
to ocurren para desplazamientos espectrales entre los de los puntos de cedencia y de
capacidad ultima. Asi pues, los indices Ids e Idp no son ni homogéneos ni comparables.
Con todo, se ha hecho aqui un esfuerzo de comparacion y se propone un nuevo indice
gue se calcula a partir del espectro de capacidad y que es compatible y comparable con
el indice de dafio Idp. Llamaremos Idsp a este nuevo indice que, como veremos, se basa

en la degradacion de rigidez y en el indice de Park y Ang.
5.6.1 Comparacion de indices de dafio

La Figura 5-30A compara los indices de dafio medio Ids e Idp. La Figura 5-30B muestra

las desviaciones estandar.
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En general, los indices Ids son mayores que los Idp, aunque para los indices de Roufaiel
y Meyer (1987) y de Cosenza et al. (1993) esto sélo es cierto para desplazamientos es-
pectrales inferiores a 0.3 g. Las desviaciones tipicas son del mismo orden, con valores
maximos similares para los indices Park y Ang (1985) y de Banon y Veneziano (1982).
No obstante, en todos los casos se observa un desfase que hace que las desviaciones
tipicas de los indices Ids sean mayores que las de los Idp. Se propone a continuacion el
nuevo indice Idsp que, calculado a partir del espectro de capacidad, es compatible y

comparable con el indice de Park y Ang (1985).
5.6.2 Nuevo indice de dafio

En la Figura 5-15 pueden observarse diferencias significativas entre los valores medios
y entre las desviaciones estandar de los 6 indices calculados en el ADNL. Como paso
previo, se analiza cuél de ellos se considera mas adecuado. El indice elegido se usara

como referencia para calibrar el nuevo indice Idsp.

Eleccion del indice Idp

Los indices de Banon y Veneziano (1982) y de Park y Ang (1985) consideran las contri-
buciones al dafio de la maxima deformacion de los elementos estructurales y de la ener-
gia histerética disipada. Los valores de ambos indices son similares pero el indice de
Park y Ang, ademéas de permitir separar ambas contribuciones de forma explicita, da
indicaciones del grado o estado de dafio para los diferentes valores del indice. Por estas
dos razones se ha escogido el indice de Park y Ang como referencia para el nuevo indice
propuesto. La contribucién de la disipacién de energia al indice de Park y Ang, puede

obtenerse restando el indice global de ductilidad, ID, 4.0 - d€l indice global total,

ID Esta contribucion se denomina aqui como C,, y se cuantifica como porcen-

Parky Ang *
taje del 1D, 4,y Mediante la siguiente ecuacion:
Ceh _ IDParkyAng - IDDuctiIidad *100 5.12
IDParkyAng

La Figura 5-31 muestra la media y la desviacion estandar de C,, en funcion del PGA.

Puede verse que C,, crece hasta alcanzar un valor maximo alrededor de un PGA=0.34g.
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El indice de Park y Ang para este PGA es 0.8 (Figura 5-15b), valor cercano al indice de

colapso (ID =1). La disminucion de C,, a partir de PGA=0.34 en la Figura 5-31

Park y Ang
puede ser debida a que se ha producido un mecanismo de dafo estructural causando que
la contribucion de 1D,,i0eq @l dafio global, sea mas importante. Asi, el indice de dafo

de Park y Ang, permite detectar también cuando ocurren mecanismos de dafio estructu-

ral por desplazamiento.

30
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Figura 5-31 Porcentaje de dafio asociado a la energia disipada en el indice de Park y Ang.

Puntos criticos de los estados de dafio para el indice ldsp

Consideremos la primera derivada del espectro de capacidad. Esta funcién, a la que nos
referiremos como rigidez espectral, esta definida por la pendiente del espectro de capa-
cidad y varia entre la pendiente inicial y la pendiente final. La Figura 5-32a muestra la
rigidez espectral para el espectro de capacidad de la Figura 5-32c. Ademas, en esta figu-
ra, se muestra también la rigidez espectral media (Figura 5-32b) y su derivada (Figura
5-32d). El primer paso para definir Idsp consiste en definir los umbrales de los 4 estados
de dafio no-nulo o, de forma equivalente, para cada estado de dafio, definir un punto

critico definido por su desplazamiento espectral y su probabilidad de excedencia.

137



25 . . v v . . 25 . . v : ; v v v v
Curva media
[ Dervada de un espectro de capacidad ] Todas las curvas
2 ds; . 2 .
© ®
-] s
@15 ® 15
o o
] 3 b
y a) y )
_'E i .dsz :ug: al
2 2
o 14
05 05
d33 d54
o " . L n ! o N L h "
0 005 1] 015 02 %025 03 03 04 44 05 0 005 01)015 02 025 03 03 04 04 05
0
B
025 -1
—_ o
o o
= & 0
£ o2 b
N
@ o €0
& 8
o
@ g15 ‘= 80}t
& C) e d)
§ 0 -g 100 F
1
]
= ]
bt S 120
<. £
005 ]
0 -140 Curva media
l Espectro de capacidad J Todas las curvas
0 " A L " : . . . . 160 N 1 . " \ . n X .
0 005 01 015 02 025 03 035 04 045 05 0 005 01 015 02 025 03 035 04 045 05
Desplazamiento espectral (m) Desplazamiento espectral (m)

Figura 5-32 Ilustracion de la definicidn de los nuevos estados de dafio. a) Rigidez espectral. b) Valor
medio de la rigidez espectral. ¢) Espectro de capacidad. d) Derivadas de la rigidez espec-
tral.

Las probabilidades de excedencia de los demas estados de dafio se determinan entonces
de forma sencilla, a partir de la hipotesis de la distribucion binomial. Llamamos dsc;
(i=1,2,3,4) a estos puntos criticos para distinguirlos de los umbrales ya que, por defini-
cion, en los umbrales la probabilidad de excedencia es 0.5. dsc; se definen a partir de la
degradacion de la rigidez espectral de la siguiente forma. dsc; se sitia donde la rigidez
espectral comienza a degradarse y se le asigna una probabilidad de excedencia del esta-
do de dafio Leve del 5%, con el fin de evitar que dafio empiece en el tramo elastico del
espectro de capacidad. dsc; se define a partir de la curva media de rigidez espectral y de
su derivada. Mas especificamente, dsc, se sitta donde la derivada de la rigidez espectral
media es minima. La probabilidad de excedencia del estado de dafio moderado, en este
punto se supone que es del 50%. dscs se sita donde empieza el Gltimo tramo de rigidez
espectral constante y se le asigna también una probabilidad de excedencia del estado de
dafo severo del 50%. Finalmente, dsc4 se asigna al punto final de la curva, es decir se le

asigna el desplazamiento de capacidad ultima Du; la probabilidad de excedencia del
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estado de Colapso se supone del 95%, dado que el pushover adaptativo sitta el punto
de capacidad ultima donde se produce un mecanismo de colapso. El criterio de asigna-
cion de los puntos criticos dsc; , vale para las curvas individuales de rigidez espectral.
dsc, se ha determinado a partir de la rigidez espectral media por el siguiente motivo: las
curvas de rigidez espectral individuales presentan tramos de rigidez espectral constante
de forma que en la derivada, en general, no se observa un tnico minimo, complicando la
busqueda del punto critico. La curva de rigidez espectral media queda suavizada facili-
tando su asignacion automatica. Para determinar los dsc, de las curvas individuales se
determina la pérdida de rigidez espectral en la curva media, que se halla dividiendo la
rigidez espectral en este punto por la rigidez inicial. En general, para un nimero signifi-
cativo de casos analizados, este decaimiento de la pendiente es entre el 40y el 70 %. En
el caso del edificio Omega, aqui analizado, este porcentaje es del 50%. Pues bien, el
punto dsc, para los casos individuales se sitta donde la rigidez espectral ha decaido en
este porcentaje. En caso de que coincida en un tramo plano se toma el punto medio del
tramo. La Figura 5-33 muestra los histogramas de los puntos criticos dsc;j, junto con los
umbrales de los estados de dafio determinados mediante las directrices Risk-UE, ds;. El
desfase entre dsc; y ds; se debe basicamente en que la probabilidad de excedencia del
dafio leve en dsc; se ha supuesto del 5% para evitar que el dafio leve aparezca ya en el
tramo lineal del espectro de capacidad. dsci y dSc; muestran una mayor dispersion que
ds; y ds,. Vale la pena notar que nuestra experiencia en otros edificios muestra que este
comportamiento de la dispersion no es una regla general, y puede ser diferente para edi-

ficios diferentes

Curvas de fragilidad

Una vez definido los puntos criticos, dsci, ¥ la probabilidad de excedencia para cada
estado de dafio, la hipotesis de distribucion binomial permite hallar las probabilidades
de excedencia de los otros estados de dafio, obteniendo 4 puntos para cada curva de fra-
gilidad. La hipotesis de que las curvas de fragilidad siguen una funcién lognormal per-
mite determinar los parametros mediante un ajuste por minimos cuadrados. La Figura

5-34 muestra las nuevas curvas de fragilidad.
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Nuevo indice de dafio ldsp

La Figura 5-35a muestra el indice de dafio Idsp , en funcién del desplazamiento espec-
tral, calculado a partir de la nuevas curvas de fragilidad. La Figura 5-35b muestra el
indice de dafo Idsp en funcion del PGA, donde, para cada PGA, se ha obtenido el des-
plazamiento espectral del punto de capacidad por demanda (performance point) usando
la aproximacion PA-8. En esta figura se muestran las 20000 curvas, la curva mediana y

las curvas definidas por los intervalos de confianza del 16% y 84%.
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Figura 5-35 a) Indice de dafio ldsp en funcion del desplazamiento espectral y b) indice de dafio Idsp en
funcion del PGA.

Comparacién entre los indices Idp e Idsp

Las curvas del nuevo indice de dafio Idsp se comparan aqui con las curvas del indice de
Park y Ang (1985), Idp. La Figura 5-36 muestra la comparacién en términos de la media
y el valor esperado asumiendo que siguen una distribucién gaussiana. La Figura 5-36a
muestra la curva media y la Figura 5-36b muestra las desviaciones estandar. Se observa
un excelente ajuste entre ambas curvas, tanto para los valores medios como para las
desviaciones estandar. También podrian hacerse las comparaciones tratando los
resultados como no paramétricos. Por simplicidad, se asume que siguen distribuciones
gaussianas para hacer las comparaciones. Sin embargo, se planea presentar un anexo en
el que se muestran no solo los momentos principales, asumiendo que ellos siguen una

distribucion gaussiana, sino también los percentiles 16, 50 y 84.
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5.7 Aplicacion a edificios de hormigbén armado con forja-

dos reticulares

En estudios de dafo fisico y de riesgo sismicos en grandes conurbaciones, donde el
enorme numero de edificios hace inviable el calculo de todos ellos, suelen desarrollarse
modelos de unas pocas clases representativas. Por ejemplo el estudio del riesgo sismico
de los edificios de hormigén armado de Barcelona, usando el método basado en el es-
pectro de capacidad se baso en tres edificios representativos de edificios bajos, de altura
intermedia y altos. Hay que tener en cuenta que Barcelona, de acuerdo al censo del afio
2001, tiene mas de 75000 edificios que contienen mas de 700000 viviendas unifamilia-
res. De los 75000 edificios el 27% (mas de 20000) son de hormigdn armado, mayorita-
riamente con estructura de columnas y forjados reticulares (Lantada 2007, Lantada et al
2009). Para proporcionar una herramienta para este tipo de estudios, pero desde un en-
foque probabilista, el método propuesto en este capitulo, se ha desarrollado para tres
edificios representativos de edificios bajos, de altura media y altos. El caso del edificio
Omega, que ha servido de ejemplo guia, corresponde a edificios medianos. Los casos de

edificios bajos y altos se resumen en este apartado.

Los edificios

La Figura 5-37 muestra el modelo de los tres edificios considerados en este estudio.
Como se ha comentado mas arriba, el edificio mediano corresponde al edificio Omega

usado como caso guia en el desarrollo del método probabilista, por lo tanto, se muestran
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aqui los resultados del analisis de los dos edificios representativos de edificios bajos y
altos. En la Tabla 5-6 se muestra la geometria de los edificios estudiados.
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Figura 5-37 Edificios representativos de hormigén armado con forjados reticulares. a) Edificio bajo b)
Edificio de altura mediana. c) Edificio alto.

Tabla 5-6 Geometria de los edificios estudiados.

Numero de pisos Longitud en x Longitud eny Altura piso (m)
FRB

4 16 24.35 3
FRM 7 24 24.36 3.15
FRA 11 30 24 3.65

Para las propiedades de los materiales se ha supuesto las mismas caracteristicas gaus-
sianas que para el edificio Omega (Tabla 5-1). También la accién sismica se considera
en los mismos términos usando los mismos acelerogramas. Dada la regularidad de los
edificios, los tres se han modelado en 2D.

Comparacioén entre los indices Idp e Idsp

Las figuras a), ¢) y €) de la Figura 5-38, muestran los indices de dafio Idp e Idsp en fun-
cién del PGA. Las figuras b), d) y f) de la Figura 5-38 muestran las correspondientes
desviaciones estandar. Por completitud y para una méas facil comparacion se muestran
los indices para los tres edificios. En referencia a los edificios altos, es importante tener
en cuenta que la participacion de los modos superiores en la respuesta global del sistema

empieza a ser significativa. Diversos métodos propuestos en la literatura (Chopra et al.;
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2004 Poursha et al. 2009), permiten incluir esta participacion en el analisis estatico in-

cremental.
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Figura 5-38 Comparacién de los indices de dafio Idp e Idsp para: a) edificios bajos, ¢) de altura media y €)
altos. Las figuras b), d) y f) a la derecha, muestran las correspondientes desviaciones es-
tandar.

En este trabajo el desplazamiento maximo en el techo para el edificio alto ha sido corre-
gido considerando el enfoque dado por Chopra et al. (2004). Considerando la participa-
cién del segundo modo de vibracién se han obtenido resultados satisfactorios, pasando

de un error del 11% al 2% en términos del desplazamiento maximo en el techo. Se ob-
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serva como el indice Idsp obtenido a partir de la degradacion de rigidez observada en la
curva de rigidez espectral, representa bien el indice de Park y Ang, Idp. Los ajustes en-

tre las correspondientes desviaciones estandar también son razonables.

Aplicaciéon del método simplificado a un edificio de vigas y pilares de

hormigén armado

Se presentan y discuten a continuacion los resultados para un edificio de geometria si-
milar al bajo analizado en el apartado anterior. En este caso se considera la accion sis-
micas mediante terremotos cuyos espectros sean compatibles con el espectro EC8 para
terremotos tipo 2 (terremotos con Ms < 5.5) y el edificio situado en suelo clase A. Las
secciones transversales de los elementos estructurales se han calculado de tal manera
que el comportamiento sismico tenga las caracteristicas de una estructura de vigas y
pilares. EI ADNL incremental permite obtener el indice, Idp, y la desviacion estandar en
funcién del PGA. EI ASNL permite establecer los puntos criticos a partir de la degrada-
cion de la rigidez espectral y, junto con la aproximacion PA-8, determinar también el
nuevo indice Idsp junto con sus desviaciones tipicas. La Figura 5-39, muestra los resul-

tados obtenidos que ponen de manifiesto un buen ajuste, también es este caso.
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Figura 5-39 a) indices de dafio Idp e 1dsp para edificios bajos situados suelo de clase Ay expuestos a
terremotos tipo 2. b) Desviaciones estandar correspondientes.

Generalizacion de la accién sismica

Hasta aqui en este capitulo, se ha realizado el analisis para acciones sismicas compati-
bles con el espectro propuesto en el eurocddigo EC8 para terremotos tipo 1 y para edifi-
cios de hormigon armado con forjados reticulares en suelo clase D. Se ha mostrado

también que el método simplificado funciona incluso cuando se cambia de tipologia
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estructural y de tipo de espectro. Para analizar la robustez del indice Idsp, aln més a
fondo, se ha realizado el analisis usando acciones sismicas compatibles con los espec-
tros EC8 para terremotos tipo 1 y tipo 2 y para edificios situados en suelos clase A, B,
C, D y E, para lo que se han seleccionado 20 acelerogramas para cada tipo de terremoto
y tipo de suelo, resultando asi, un total de 200 acelerogramas de terremotos ocurrido en
Europa. Los resultados para los tres tipos de edificios y para los 10 tipos de acciones

sismicas se muestran en el Anexo 1.
5.8 Resumeny conclusion

En este capitulo, el ADNL y el ASNL se han realizado bajo un enfoque probabilista.
Tanto la accion sismica como las propiedades de los edificios se han considerado como
variables aleatorias. La variabilidad de la accion sismica se ha considerado seleccionan-
do, de la base de datos europea, acelerogramas compatibles con los espectros previstos
en el Eurocddigo EC8. En cuanto al edificio, por simplicidad, s6lo se ha considerado la
variabilidad de la resistencia del hormigon y del acero, suponiendo que sigue una distri-
bucién gaussiana. El anélisis probabilista también incorpora la variabilidad espacial de
las resistencia del hormigdn suponiendo que existe correlacion entre la resistencia de las
columnas de una misma planta. Una correlacion similar se ha supuesto para las vigas. El
método de Monte Carlo se ha considerado adecuado para el tratamiento del problema,
dada la complejidad y no linealidad de la respuesta estructural. El andlisis se ha efectua-
do para tres edificios de hormigon armado con forjados reticulares representativos de
edificios bajos, de altura mediana y altos. Un edificio del Campus Nord de la UPC, el
edificio Omega, ha sido el representativo de edificios de mediana altura y se ha usado
como ejemplo guia a lo largo del capitulo. Asi, se han obtenido y comparado los despla-
zamientos espectrales esperados mediante el andlisis dindmico y estético. En estatico se
han usado las aproximaciones lineal equivalente (ALE) y de reduccion espectral (PA-8).
Se confirma que el andlisis estatico es conservador, aunque el PA-8 consigue mejores
resultados comparados con los del analisis dindmico. En cuanto al dafio esperado, el
indice de Park y Ang se elige para comparar los resultados del analisis estatico. La téc-
nica para definir los umbrales de las curvas de fragilidad de los estados de dafio tal co-
mo fue propuesta en el proyecto Risk-UE se considera que puede sobreestimar el dafio

leve y subestimar el dafio completo. La observacién cuidadosa de las dos primeras deri-
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vadas del espectro de capacidad, ha permitido definir una funcion, aqui llamada Rigidez
Espectral, como la pendiente del espectro de capacidad. La Rigidez Espectral toma va-
lores entre la pendiente de salida del espectro de capacidad y la pendiente en el punto de
capacidad ultima. En base a esta funcion se han definido cuatro puntos criticos corres-
pondientes a los cuatro estados de dafio, a partir de los cuales ha sido posible definir,
s6lo con analisis estatico, un nuevo indice de dafio, Idsp, que es equivalente al indice de
Park y Ang (Idp). Ambos indices se han obtenido para los tres tipos de edificios consi-
derados y para acciones sismicas compatibles con los espectros del eurocodigo para
terremotos tipo 1 y tipo 2 y suelos de clases A, B, C, D y E. En todos estos casos se han
obtenido buenos ajustes entre Idsp y Idp. Con todo, a pesar del nimero de célculos efec-
tuados, so6lo se ha ensayado una sola tipologia estructural y un numero limitado de edi-
ficios mediante simulaciones numéricas, lo que nos obliga a ser cautos. Se necesita mas
trabajo, incluyendo ensayos de laboratorio y observaciones de dafio en edificios reales
para establecer el dominio de aplicabilidad del indice Idsp. Obviamente, el método de
Monte Carlo permite una riqueza de analisis dificilmente alcanzable en pruebas de labo-
ratorio a escala 1:1. Por ello también es conveniente analizar otras tipologias estructura-
les para comprobar la generalidad de los resultados aqui obtenidos. Ademaés, dada la
incertidumbre significativa de las variables que intervienen en el anélisis del dafio sis-
mico y la no linealidad del problema se concluye en la necesidad y la importancia del
enfoque probabilista ya que permite estimar no solo los valores medios sino también
cualquier intervalo de confianza que se requiera. Incluso el uso de valores caracteristi-
cos en el disefio estructural puede ser falaz, ya que para determinadas acciones sismicas
puede llevar a resultados excesivamente conservadores, pero lo que es mas grave, para

determinadas acciones sismicas puede incluso infravalorar el dafio esperado.
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6. EFECTOS DE LA DIRECCIONALIDAD DEL
TERREMOTO SOBRE LAS ESTRUCTURAS

6.1 Introduccion

El movimiento del suelo producido por un terremoto es complejo, particularmente para
movimientos sismicos fuertes, cercanos a la fuente sismica. De particular interés en in-
genieria sismica es la aceleracion. La aceleracion suele ser registrada en tres componen-
tes ortogonales, normalmente en las direcciones Norte-Sur, Este-Oeste y vertical. En
determinadas obras civiles, como por ejemplo en puentes y presas, suele preferirse re-
gistrar las componentes longitudinal y transversal. Obviamente, estas componentes de-
penderan de la orientacion geografica de la infraestructura. Asi, también los acelero-
gramas dependeran de la posicion y orientacion del aparato de medicidn respecto a un
sistema de referencia dado. En cualquier caso, las tres componentes ortogonales definen
totalmente el movimiento de traslacion del punto donde se halla el acelerémetro; no asi
el de giro, cuya medicién requiere de aparatos especificos de registro y es objeto de la
sismologia rotacional. Por otra parte, la aceleracion predominante que va a sufrir un
edificio dependera también de su orientacion. Asi, por ejemplo, si la direccion débil es
la N-S, la componente E-W va a tener poco efecto sobre el edificio. Es bien conocido
también que la componente vertical, ademas de ser menor en intensidad, tiene poca in-
fluencia sobre la respuesta estructural. Por tanto, si se quiere calcular la respuesta de un
edificio ante las aceleraciones producidas por un terremoto, usando como entrada un
registro disponible de la zona, hay dos alternativas: la primera consiste en girar el mode-
lo estructural, de tal manera que sus ejes ortogonales coincidan con los del aparato de
medicion. La segunda consiste en rotar los registros horizontales de manera que coinci-
da con los ejes del edificio. En el capitulo 2 se ha analizado con detalle la estimacion de
los acelerogramas en una direccion arbitraria, &, y la direccion ortogonal a partir de las
dos componentes horizontales. Llamaremos direccionalidad, al efecto que puede causar
su orientacion sobre la respuesta sismica de un edificio. Este capitulo se dedica al anali-
sis de la direccionalidad, con especial énfasis en la evaluacion del dafio sismico espera-

do en las estructuras irregulares.
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6.1.1 Enfoque probabilista

El problema de la direccionalidad puede ser abordado desde un punto de vista probabi-
lista, considerando el angulo & como una variable aleatoria. Para una tipologia cons-
tructiva dada, la funcién de densidad de probabilidad depende de la orientacion que tie-
nen los edificios respecto a un sistema de referencia. En el caso general, se puede decir
que @ sigue una distribucion uniforme en el intervalo (0°, 360°). En el caso de estructu-
ras regulares, que pueden modelarse en 2D, este intervalo puede reducirse a (0°, 180°).
Ademas, en casos concretos, dependiendo de las caracteristicas urbanisticas y geografi-
cas de una ciudad, o zona de estudio, podrian hacerse hip6tesis que permitan limitar mas
el dominio de la distribucion de probabilidad de €. Un ejemplo tipico es el Eixample de
la ciudad de Barcelona. La orientacion de la ciudad entre el frente de mar y la sierra de
Collserola y la cuadricula del Plan Cerda, permitirian que la funcién de densidad de

probabilidad de & para sus edificios fuera estrecha.

L0

Figura 6-1 Ciudad de Barcelona y seccion del barrio de I’Eixample. Se observa una alineacion de los
edificios. (Fuente: Google Earth).

En el capitulo anterior, se consider¢ la incertidumbre de la accion sismica, considerando

la variabilidad de las ordenadas espectrales de los acelerogramas suponiendo que su

valor medio era compatible con un espectro de respuesta dado, que se elige de acuerdo a

la zona sismica y suelo donde se halla el edificio objeto de estudio. La direccionalidad

tambiéen afecta a la incertidumbre de la accion sismica, pero de forma distinta. Dadas las
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dos componentes horizontales de aceleracidn, de forma determinista, el dafio esperado
depende de la orientacién del edificio, dado que las componentes rotadas, de acuerdo a

los ejes principales de la estructura, x e y, son distintas para angulos distintos.

6.1.2 El modelo estructural

Un aspecto importante cuando se analiza el efecto de la direccionalidad sobre el calculo
del dafio sismico de edificios es el modelo estructural. Los edificios analizados hasta
aqui, por su grado de simetria, pueden ser representados mediante modelos 2D. Dicha
representacion ha permitido usar el PA como herramienta de evaluacion de la fragilidad
y dafio de la estructura. Sin embargo, dependiendo de la asimetria de la estructura, no es
posible representarla mediante un portico virtual. Diversas metodologias con base en el
PA permiten considerar los efectos de las asimetrias en planta (Chopra y Goel 2004;
Bento et al. 2010; Bhatt y Bento 2011), en elevacion (Chopra et al. 2004) o en ambas
(Kreslin y Fajfar 2012; Reyes y Chopra 2010; Reyes y Chopra 2012; Fujii 2011) entre
otros autores. Pero existen edificios cuya irregularidad y asimetria es muy pronunciada,
en los que, para calcular adecuadamente su respuesta sismica, es imprescindible usar

modelos 3D y célculo dindmico no lineal.

6.1.3 Casos de estudio

El estudio de direccionalidad se aprovecha para enriquecer el analisis probabilista de
dafio. Concretamente el analisis de dafio se extiende a estructuras irregulares, para las
gue los modelos 2D no son adecuados, y se estudian dos casos de particular interés. El
primero por tratarse de un edificio de importancia especial situado en una zona de peli-
grosidad moderada y el segundo por tratarse de un edificio dafiado por el terremoto de
Lorca del 2011.

El Hospital de Vielha

El primer edificio considerado es el Hospital de Vielha. Vielha es la capital de la co-
marca del Valle de Arédn, de la provincia de Lérida (Cataluiia). El proyecto
SisPyr (2008) (Systéme d’Information Sismique des Pyrénées) ha tenido entre sus obje-
tivos la puesta en marcha de un sistema comun de adquisicion de datos sobre los terre-

motos y una mejor adecuacion de los medios cientificos para la preparacion de la ges-
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tion de una posible crisis sismica en esta zona de los Pirineos. Dentro de estos objetivos
se articula la evaluacion del riesgo sismico de estructuras de importancia especial de la
zona que, como es sabido, tienen que permanecer operativas en caso de emergencia.
Una de estas estructuras es la del hospital de Vielha, cuya importancia especial para la
ciudad y para la provincia de Lérida hace necesario evaluar su riesgo sismico mediante
un estudio detallado de su comportamiento. Conviene pues evaluar el dafio sismico es-
perado de la manera mas precisa posible, evitando técnicas y métodos simplificados ya
que este edificio es de importancia especial y esta situado cerca de los Pirineos, donde la
peligrosidad sismica es significativa. De acuerdo con el planteamiento de esta tesis,
también se ha considerado adecuado efectuar el analisis de forma probabilista. Asi se
evalla el dafio esperado, para un escenario sismico definido por una probabilidad de
ocurrencia del 10% en 50 afios es decir, con un periodo de retorno de 475 afios. Como el
dafio se cuantifica mediante el indice de Park y Ang (1985) se requieren acelerogramas
para el andlisis dinamico, que en este caso se efectla sélo para el PGA correspondiente
al escenario escogido. El espectro de respuesta para la accién con un periodo de retorno
de 475 afios proviene de un estudio reciente sobre la peligrosidad sismica de Catalufia
realizado por el IGC y se dispone del espectro de respuesta 5% amortiguada en roca y
en suelo. En base a este estudio se seleccionaron también 6 acelerogramas correspon-
dientes a sismos de caracteristicas de magnitud y distancia similares a las esperables en
el lugar del Hospital y que representan también el espectro de respuesta. Los acelero-
gramas en suelo se obtuvieron a partir de los acelerogramas en roca teniendo en cuenta
los estudios de microzonificacion sismica de los suelos de la ciudad de Vielha. Dado
gue en un principio se suponia suficiente un analisis 2D, se dispone de una sola compo-
nente horizontal de estos 12 (6+6) acelerogramas. Por otra parte la dispersion de los
espectros de respuesta es alta. En base a la propuesta de seleccion de acelerogramas
compatibles de esta tesis y detallada en el capitulo 2, se seleccioné otro paquete de 6
acelerogramas compatibles con el espectro de respuesta en roca, pero con menor disper-
sion y con las dos componentes horizontales. Asi el célculo del dafio se efectia de for-
ma independiente para dos conjuntos de acelerogramas que definen el escenario de for-
ma probabilista lo que va a permitir enriquecer los andlisis de direccionalidad. Si lla-
mamos grupo S y grupo | a estos dos conjuntos de acelerogramas respectivamente, las

caracteristicas de los andlisis dinamicos son como sigue. Grupo S: i) se suponen iguales

152



las dos componentes horizontales; ii) el estudio se realiza suponiendo que el hospital se
halla en roca y en suelo de caracteristicas similares a los del emplazamiento del hospi-
tal. Grupo I: i) se usan las dos componentes horizontales registradas; ii) el analisis se
efectlia sélo para emplazamiento en roca. En ambos casos se consideran las incertidum-
bres de los materiales en los términos definidos en el capitulo anterior pero, ademas se
considera la direccion del edificio como una variable aleatoria. Veremos cémo la in-
fluencia de la direccionalidad no es despreciable y como el nuevo método de seleccién
de acelerogramas compatibles permite reducir de forma significativa la dispersion e

incertidumbre de los resultados.

El Barrio de San Fernando en Lorca

El segundo caso de estudio corresponde a un conjunto residencial de edificios del Barrio
de San Fernando que fue severamente dafiado por el terremoto de Lorca. En este caso se
dispone de las dos componentes horizontales de un acelerograma registrado en la ciu-
dad. Este acelerograma se usa en el analisis dindmico por lo que la accion sismica en
este caso se considera cierta, es decir, se considera de forma determinista. La incerti-
dumbre en los parametros resistentes de los materiales se considera en los términos de-
finidos en el capitulo anterior. La direccion del edificio se considera también como va-
riable aleatoria. Una ventaja adicional de este caso de estudio es que se dispone de ob-
servaciones del dafio y de informes detallados sobre el estado de los edificios después
del terremoto. En consecuencia, la consideracion determinista de la accion sismica y
probabilista de las propiedades de los materiales y de la direccionalidad, permitira con-
trastar los resultados obtenidos con el dafio observado. Este caso de estudio se considera
de gran importancia en esta tesis. En efecto, veremos cémo los valores esperados del
indice de dafio de Park y Ang (1985) representan adecuadamente los dafios observados.
Asi, en cierta manera y a pesar de tratarse de un unico caso, los resultados constituyen
una validacion del ADNL probabilista orientado a la estimacion del dafio, dotando de
un mayor valor y fiabilidad a los principales resultados de esta tesis, en referencia a la

evaluacion probabilista de dafios y que se resumen en el Anexo A.
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6.2 Modelizaciéon 3D. Aspectos generales.

Antes de proceder al anélisis de los dos casos de estudio usando modelos 3D, conviene
discutir algunos aspectos generales que difieren del modelizado en 2D. El factor princi-
pal es la definicion de las superficies de plastificacion, es decir, la combinacion de ten-
siones que hace que un elemento estructural deje de comportarse elasticamente. En el
caso de las vigas debe considerarse la interaccion entre los momentos flectores. Para
ello se define una superficie de interaccion entre los momentos de plastificacion en los

ejes principales de la seccidn, en este caso y y z:

My N Mz 1 61
MYy MY,

donde My y Mz" son los momentos en los ejes principales de la seccién y MYy y MY,

son los momentos de plastificacion de la seccion transversal en los ejes y y z, respecti-
vamente. La variable « define la forma de la superficie: si « =2, la superficie es elipti-
ca; si a =0, la superficie es rectangular. Un valor habitual para « es 2. La Figura 6-2

muestra esta superficie de interaccion.
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Figura 6-2 Diagrama de interaccion de los momentos flectores en ejes principales para una viga.

En el caso de las columnas hay que considerar la interaccion entre los momentos flecto-
res en ambas direcciones de la seccién transversal y, ademas, con el esfuerzo axil. La

superficie de interaccion de Mirza et al (1989) se define mediante la ecuacién:

P-Pb\'(My ) (mz)"_, .
Py—Pb) [ Mb, | * ( Mb,

154



donde P es la fuerza normal actuante sobre la columna, Pb es el punto de cuantia balan-
ceada y Py es el limite elastico de la carga axial. Cabe destacar que Py vale Pc cuando
P>Pb y Py vale Pt cuando P<Pb. Pc y Pt son los limites de fluencia a compresion y a
traccion, respectivamente. Mby y Mb, son los momentos correspondientes a la cuantia
balanceada, respectivamente. Los valores para « y £ recomendados por Hsu (1988)
para columnas rectangulares son 1.5 y 1, respectivamente. Otros autores proponen dife-
rentes valores para « y £ (Bresler 1960; Furlong et. al 2004) de acuerdo a los valores
encontrados en sus investigaciones. En este trabajo se ha considerado adecuado usar el
valor de 2 para ambas variables tal como se recomienda en los manuales de RUAU-
MOKO. La Figura 6-3 muestra el volumen definido por la ecuacion 6-2.

P{-ve)

[

Figura 6-3 Diagrama de interaccion propuesto por Mirza et al para el hormigén armado considerando la
interaccion de los momentos en los ejes principales con la carga axial.

Por tanto, en los dos casos de estudio que se analizan en este capitulo, se consideran las
superficies de interaccion tal y como se ha mostrado hasta aqui. La ley de histéresis que
siguen los elementos estructurales es la de Takeda modificada (Otani 1974). La matriz
de masa se construye a partir de la representacion diagonal, mostrada en el apartado
4.2.1. Para el amortiguamiento se considera el modelo de Rayleigh descrito en el
apartado 4.2.2. La variabilidad espacial se considera de la misma manera que en el caso

bidimensional.
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6.3 Caso 1: Hospital de Vielha

El estudio del Hospital de Vielha, se ha basado en dos conjuntos de acelerogramas defi-
nidos en la introduccion como grupo S y grupo I. Asi, los subapartados dedicados a la
accion sismica y al analisis dinamico se estructuran de acuerdo a estos dos grupos de
acelerogramas. Recordemos que se trata del andlisis de un escenario sismico definido

por el espectro de respuesta con un periodo de retorno de 475 afos.
6.3.1 El edificio

El modelo estructural del hospital de Vielha, adecuado para la evaluacion de su compor-
tamiento ante cargas horizontales ha sido establecido partiendo de los planos arquitec-
tonicos y estructurales del edificio. En la Figura 6-4 se muestra el plano arquitectonico
de la planta baja en el que puede verse claramente el alto grado de asimetria de la es-
tructura. Las configuraciones de las plantas superiores son distintas y la estructura tiene
también irregularidades en elevacion. Es un caso tipico en el que, debido a la asimetria
de la estructura, el uso de los métodos simplificados como el método del espectro de
capacidad no capta bien la respuesta de la estructura sometida a cargas sismicas. Por

ello el edificio se ha modelizado en 3D. La Figura 6-5 muestra el modelo estructural.
6.3.2 La accion sismica

La peligrosidad sismica de Catalufia ha sido revisada recientemente por el Instituto Geo-
I6gico de Catalufia (Goula, comunicacion personal). En base a estos estudios se dispone
de espectros de respuesta uniforme 5% amortiguada para un periodo de retorno de 475
afos para la ciudad de Vielha para emplazamientos en afloramiento rocoso (Roca) y en
suelo. Este ha sido el escenario del analisis. Ambos espectros constituyen los espectros
objetivos para los acelerogramas a usar en los andlisis dinamicos. Se describen a conti-

nuacion los dos grupos, grupo Sy grupo I, de acelerogramas seleccionados.

Grupo S

En el marco del proyecto europeo Network of Research Infrastructures for European
Seismology (NERIES 2006) se recopilo una extensa base de datos de acelerogramas. El

primer paso para seleccionar acciones sismicas consiste en buscar terremotos con mag-
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nitudes entre 5 y 6 y distancias epicentrales menores de 30 km. Segun un estudio esta-
distico realizado por Gassol (2011), estas caracteristicas de sismicidad son las tipicas de
la ciudad de Vielha.

w

Figura 6-5 Modelo estructural en 3D del hospital de Vielha.

Entre los terremotos seleccionados, se realizd una seleccion mas estricta de los registros,
de forma que los valores medios espectrales y de PGA fueran compatibles con los del
espectro con un periodo de retorno de 475 afos propuesto para Vielha. De esta forma, el
espectro medio de los registros utilizados para roca es compatible con el escenario ele-
gido. Vale la pena observar que el objetivo inicial de esa seleccion era obtener estima-
ciones del dafio medio esperado usando modelos estructurales 2D. En consecuencia no
se tenia en cuenta en la seleccion de acelerogramas, ni las dos componentes, ni la dis-

persion. La Figura 6-6a muestra el espectro objetivo y los espectros de los acelerogra-
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mas escogidos. Para obtener los acelerogramas en suelo, se utilizaron los acelerogramas
en roca como entrada del programa SHAKE (Schnabel 1972), en el que se entr6 tam-
bién la estructura geoldgica entre el basamento rocoso y la superficie. La Figura 6-6b

muestra los espectros de los acelerogramas obtenidos junto con su valor medio.

Espectro para Vielha (Roca) Eszpectm medio (Suela)
Espectro madio 12 Eszpectros de los acelerogramas considerados (Suelo)
12 Espectros de los acelerogramas considerados (Roca) []
1 1 E
— 08 — 08 E
2 2
o o
¥ 0g L1 E
04 ) 1 04 ) 1
02 1 02 g
0 s L . . . T 0 s L " L . . T r
Lij 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 i} 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2
Periodo (s) Periodo (s}

Figura 6-6 Espectros de respuesta en roca y suelo correspondientes a los acelerogramas utilizados para
caracterizar la amenaza sismica en Vielha para un periodo de 475 afios.

Grupo |

Aunque el uso de un mismo acelerograma en direcciones ortogonales permite ilustrar y
entender mejor el sentido fisico de la direccionalidad, es obvio que esta situacion no
refleja la realidad. Teniendo en cuenta que ahora ya sabemos que los edificios a analizar
deben ser modelizados en 3D y que nos interesan no solo los valores medios sino tam-
bién los intervalos de confianza, por coherencia con el método probabilista propuesto en
esta tesis, se ha seguido el mismo proceso que en el capitulo anterior para extraer de la
base de datos europea (Ambraseys, 2004) 6 acelerogramas que optimicen su compatibi-
lidad con el espectro de respuesta. En este caso, con todo, se usa la media geométrica de
las dos componentes horizontales para efectuar la comparacion con el espectro objetivo
(véase el apartado 2.2.2) y se mantienen las condiciones de magnitud (5<M<6) y de
distancia epicentral (d<30 km). Sélo se ha efectuado el estudio para el espectro en roca.
Este analisis se ha juzgado suficiente para los objetivos de este trabajo por lo que no se
ha considerado necesario repetir los calculos para el espectro en suelo. La Figura 6-7
muestra los espectros de respuesta de las medias geométricas de los registros seleccio-

nados junto con el espectro medio y el espectro objetivo.
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Figura 6-7 Espectros de los acelerogramas seleccionados a partir del criterio de la media geométrica.

6.3.3 Analisis dinamico

El dafio esperado se cuantifica mediante el indice de dafio de Park y Ang que se calcula
a partir del ADNL. Dada la importante asimetria de la estructura (Figura 6-4) se ha con-
siderado adecuado y pertinente el modelizado 3D y el analisis de direccionalidad. El
analisis se efectta primero para los acelerogramas del Grupo S y después para los del
Grupo I.

Acelerogramas del Grupo S

Se dispone de 6 acelerogramas de una sola componente. Como el ADNL 3D requiere de
dos componentes se supone que los acelerogramas en las dos direcciones horizontales
son iguales. Para entender mejor la direccionalidad, se analiza primero desde un enfo-

que determinista y después se generaliza el enfoque probabilista.
Andlisis preliminar de direccionalidad

La matriz de giro que relaciona las componentes de un vector en un sistema de referen-

cia girado un angulo @ con respecto a otro permite escribir:

lix(g)(t) = cos(8) i (t) +sen(O)i (t) 6-3
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donde Uy(o)(t) es la componente x de la aceleracion en el sistema girado y U,(t) vy
ty(t) son las componentes x e y en el sistema no girado. Derivando la ecuacion 6-3

respecto a @ se tiene que:

B0 _ _ en(oyi, ) + cos(0)dy (1) v

La derivada parcial segunda queda:

0%liy(p) (1)

oz~ cos()ix () —sen(0)a 1) 65

Para un determinado instante t;, los angulos & para los que se dan los extremos de la

funcién Ux(g)(ti) deben cumplir que la primera derivada sea nula; la segunda derivada

positiva indica que se da un minimo y negativa un maximo. Igualando a cero la ecua-

cion 6-4 y organizando términos se obtiene la condicion:

tan(9) = — 6-6

Cuando se usa el mismo registro para ambas componentes, se tiene que U, (t;)=u,(t;)
Yy, por tanto, tan(@)zl indicando que los valores extremos se obtienen para angulos
6 =45°+180° k. Haciendo & =45° en la ecuacion 6-5 y teniendo en cuenta que
u, (t;)=u,(t)=U(t;), se tiene que la segunda derivada vale —ﬁu(ti) indicando que se

obtienen mé&ximos para valores positivos de la aceleracién y minimos en caso contrario.
Como en el caso de los espectros de respuesta en general, y del PGA en particular, se

usan los valores absolutos, basta considerar valores positivos de Li(t;) indicando que el

PGA serd maximo para un angulo de giro de 45°. Lo mismo puede decirse para angulos

de 225° Obsérvese también, en la ecuacion 6-3, que para 6 =135°, Uy ()(tj) =0. El

mismo desarrollo puede aplicarse a la componente y del sistema girado, teniendo en

cuenta que la ecuacion analoga a la ecuacion 6-3 es:

liy(g)(t) = —sen(6)tiy (t) +cos(O)iy (t) 6-7
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Ahora la condicion de extremo se alcanza para tan(@):—l; es decir para angulos
0 = -45°+180° k . Asi, Uy(g)(ti) =0 toma valores maximos para angulos & de 135°y
315°. Ademas Uy () (t;) =0 para 6 = 45°. Obsérvese tambieén cémo, en el caso de PGA,
el valor del maximo es +/2PGA. La Figura 6-8, muestra como varia el PGA de las
componentes giradas en funcion del angulo de giro @ para uno de los acelerogramas

considerados. S6lo se muestra el intervalo entre 0 ° y 180 ° debido a la periodicidad de

180 grados de las funciones U’X(g)(ti) y Uy(g)(ti). Se observan claramente los puntos

tipicos descritos mas arriba correspondientes a los angulos de 0°, 45°, 135° y 180°.

Caomponente ¥

025 Componente y 1

02F 1

01F

0osF

D 1 1 1 1 1 1 1 1
0 20 40 60 a0 100 120 140 160 180

Angulo de giro

Figura 6-8 PGA de los acelerogramas rotados en funcion del angulo 6.

Si se observa la vista en planta del hospital de Vielha de la Figura 6-4, se espera que el
edificio sea méas vulnerable en la direccion y. Por tanto, a partir de la Figura 6-8, se es-
pera que, usando un mismo registro para ambas componentes, los dafios minimo y ma-

ximo ocurran respectivamente para los angulos de giro § =45° y 8 =135°.
indice de dafio de Park y Ang

El analisis preliminar de direccionalidad ha permitido tener una idea clara del angulo
critico para el que una accién sismica va a producir el dafio maximo. Con todo, como
paso previo al estudio de la accion sismica del Grupo | de acelerogramas se ha conside-
rado interesante efectuar el analisis dindmico y calculo del indice de Park y Ang para

los seis acelerogramas disponibles y para el edificio situado en roca y en suelo. Los pa-
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rametros resistentes del edificio se consideran deterministas. Asi, para cada acelerogra-
ma se suponen que las dos componentes horizontales son iguales y se procede a girar el
angulo @, con incrementos de 1°, entre 0 y 180°, procediéndose al ADNL y obteniendo
el indice de dafio de Park y Ang (1985). La Figura 6-9a muestra el indice de dafio obte-
nido para los seis acelerogramas y el valor medio para el edificio situado en roca. La

Figura 6-9b muestra el caso del edificio situado en suelo.

09 10 medio (Roca) 1 09}

Todos las curvas (Roca)
06
045
04 il

asH — 10 medio (Suels)
Tados las curvas (Suelo)

01 a) b :|1l b) ]

] i 40 60 60 100 120 140 160 180 ] i 40 60 60 100 120 140 160 180
Angulo de giro Angulo de giro

ID de Park y Ang
ID de Park y Ang

Figura 6-9 indice de dafio en funcion del angulo de giro a partir de los acelerogramas dados por el IGC.

Se observa con claridad, la tendencia del dafio con un minimo alrededor de los 45° y un
maximo alrededor de los 135°, tal como se ha apuntado mas arriba; concluyéndose que
para el escenario de periodo de retorno de 475 afios, el hospital de Vielha sufriria dafios
considerables con valores tipicos del indice de dafio de Park y Ang entre 0.25y 0.5 para
emplazamiento en roca y entre 0.4 y 0.8 para emplazamiento en suelo. Estas diferencias
entre los indices de dafio para cada tipo de suelo son atribuibles a efectos de direcciona-
lidad, confirmandose la importancia de este efecto. No entramos en la discusién de las
incertidumbres dado que el objetivo de la seleccion de los acelerogramas del Grupo S ha
sido solo la obtencion de valores medios compatibles con el espectro de respuesta con

un periodo de retorno de 475 afios.

Acelerogramas del Grupo |

Ahora el propésito es el andlisis probabilista considerando aleatoria la accion sismica y
las propiedades resistentes de los materiales, de acuerdo a distribuciones razonables.
Para cada acelerograma, ahora con dos componentes horizontales, se generan muestras
aleatorias de las propiedades mecanicas de los materiales siguiendo el mismo procedi-

miento descrito en el capitulo anterior y considerando la variabilidad espacial bajo la
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hipotesis de correlacion parcial. La Tabla 6-1 muestra los parametros que definen las

variables aleatorias supuestas normales. Los valores medios, x, se basan en informa-

cion de los planos estructurales y se ha supuesto un coeficiente de variacion del 10%

para definir las desviaciones tipicas, o .

Tabla 6-1 Momentos principales de las propiedades resistentes de los materiales.

1 (kPa) | o (kPa)
fc| 24000 | 2400
fy | 500000 | 50000

Para cada acelerograma se han generado 10 grupos de muestras aleatorias de los para-
metros resistentes estructurales y se han girado las dos componentes entre 0 y 180 gra-
dos con incrementos de 1°, resultando en un total de 10800 (6x10x180) analisis dindmi-
cos. Es decir, para cada angulo de rotacién se han realizado 60 analisis dinamicos no
lineales. La Figura 6-10 muestra los indices de dafio de Park y Ang obtenidos en fun-

cion del angulo de giro.
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Figura 6-10 Indice de dafio de Park y Ang para el hospital de Vielha. En este caso se han usado como
accion sismica registros que cuentan con las dos componentes y se han considerado
incertidumbres asociadas a las propiedades mecanicas de los materiales.

Se muestra la curva media y las curvas asociadas a intervalos de confianza del 5% y del
95%, suponiendo que el indice de Park y Ang, para cada angulo, es una variable gaus-

siana.
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Discusioén

El dafio esperado para el hospital de Vielha para un periodo de retorno de 475 afios es
elevado. La Figura 6-11 muestra el histograma del indice de dafio de Park y Ang calcu-
lado. Su valor medio es de 0.44 y la desviacion estandar es 0.15. El valor medio, aunque
alejado del valor propio del colapso, 1.0, indica que el edificio ha sufrido dafios consi-
derables hasta tal punto que su reparacion no es econémicamente rentable siendo prefe-
rible demoler y reconstruir. Los valores medios se consideran aceptables aunque los
resultados muestran una gran dispersion. Esta gran incertidumbre se atribuye al hecho
que principalmente los acelerogramas escogidos contienen incertidumbres epistémicas
considerables. Un mayor conocimiento de los acelerogramas esperados en la ciudad,
incluyendo datos de direccionalidad sin duda contribuiria a disminuir esta incertidum-

bre.
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Figura 6-11 Histograma del indice de dafio de Park y Ang medido al hospital de Vielha considerando la
accion sismica y las propiedades mecanicas de los materiales como variables aleatorias.

Por otra parte, ademéas de confirmar la influencia de la variabilidad de la accion sismica
y de las propiedades mecanicas de los materiales en la variabilidad de la respuesta es-
tructural y del dafio esperado, el objetivo de este andlisis probabilista 3D ha sido evaluar
también la variabilidad del dafio debida a la orientacion del edificio con respecto a la
accion sismica. En la Figura 6-11 se observa una variacion significativa con valores
maximos para angulos en torno a los 10°-20° y minimos en torno a los 100°. Para expli-

car este resultado, se ha analizado también la variabilidad del PGA para las componen-
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tes x e y en funcion del angulo de giro. La Figura 6-12a muestra el valor medio de esta
variacion para la direccion x del edificio. La Figura 6-12b corresponde a la direccion y

del edificio, que, como se ha comentado mas arriba, es la direccién debil.
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Figura 6-12 PGA de las componentes rotadas de los registros seleccionados para evaluar el riesgo sismico
del hospital de Vielha.

El patron de variacidon del PGA en la direccion y coincide con el patron de variacion del
indice de dafio, concluyéndose que, la variabilidad del dafio debida a la orientacion del
edificio depende fuertemente de la direccionalidad de la accidn sismica siendo distinta
para diferentes conjuntos de acelerogramas. Asi se concluye que, particularmente para
estudios de dafo de edificios de especial importancia o singulares, es relevante disponer
de informacion fiable, no solo de los niveles de aceleracion pico y de los espectros de
respuesta, sino también de la direccionalidad de los movimientos fuertes, que esta rela-
cionada con la posicion relativa del lugar donde esta el edificio respecto a las zonas
sismogenéticas de donde provienen las ondas sismicas causantes, es decir, ya para un
terremoto especifico, depende del azimut entre el edificio y el epicentro y de las caracte-
risticas de la polarizacion de las ondas responsables del movimiento fuerte. Para ello
seria conveniente disponer de acelerogramas registrados in situ, clasificarlos en funcién
del azimut del epicentro y realizar una estima de la direccionalidad del movimiento
fuerte a partir de andlisis del movimiento de particula. Si esta informacion se desconoce,
la direccionalidad puede considerarse como una variable aleatoria, pero su significado
es pobre y puede no representar la realidad de la zona. Por el contrario, si la direcciona-
lidad de la accién es conocida, entonces es importante tener en cuenta que el dafio espe-
rado en los edificios evaluados depende fuertemente de su orientacién. Esta conclusion

se vera corroborada con el caso de estudio de un edificio dafiado por el terremoto de
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Lorca y que veremos a continuacion. Finalmente, vale la pena notar que la media de la
variacion del PGA en funcion del angulo de giro de la media geométrica de las compo-

nentes rotadas es mas suave (Figura 6-13).

PGA medio de la media geométrica
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Figura 6-13 PGA de la media geométrica de las componentes de los registros seleccionados para evaluar

el riesgo sismico del hospital de Vielha.

Esto podria esperarse, ya que en el método empleado para la seleccion de los registros
no se considerd la direccionalidad y, en cierto modo, el PGA de la media geométrica es
un promedio de los PGA de las dos componentes horizontales, que es mas homogéneo
debido a la forma en que se han seleccionado los acelerogramas estableciendo la com-

patibilidad del espectro objetivo con la media geométrica de los acelerogramas.
6.4 Caso 2: El barrio San Fernando

El barrio de San Fernando es una vecindad de la ciudad de Lorca que fue severamente
castigada por el terremoto del mes de mayo del 2011. El grupo consta de 15 bloques que
albergan 232 viviendas sociales. Los edificios datan del 1979, afio en que finaliz6 su
construccion promovida por el extinto Instituto Nacional de la Vivienda. Los edificios
son de 5 plantas incluyendo una planta baja diafana. Las cuatro plantas superiores tienen
4 viviendas por planta con una superficie Gtil aproximada de 70 m?. Més de un afio des-
pues del terremoto un nimero importante de edificios seguian desalojados y pendientes

de su reparacion y de la rehabilitacion del barrio. En este barrio, situado sobre suelo

166



relativamente blando, curiosamente, a pesar de compartir la misma estructura resistente,
constituida por columnas y forjados reticulares de hormigon armado, después del terre-
moto, convivian edificios sin dafio junto a edificios severamente dafiados. Se ha tenido
acceso a un informe detallado de dafios observados (IVS 2011). La Figura 6-14 muestra
un bloque apuntalado. En esta misma figura se muestran ejemplos de dafios en colum-
nas de su planta baja.

Figura 6-14 Edificio ubicado en el barrio San Fernando (Lorca) afectado por el terremoto ocurrido en
mayo de 2011.

Veremos aqui, con claridad, como los diferentes niveles de dafio ocurridos pueden ex-
plicarse, ademas de por las incertidumbres asociadas a la calidad de los materiales, tam-
bién, y principalmente, a la orientacion de los edificios respecto a la direccion del mo-
vimiento sismico, es decir a su azimut. Asi, el hecho de haber podido disponer, también
de planos detallados de un edificio y de un acelerograma registrado en la ciudad (tres
componentes) se ha considerado una excelente oportunidad para analizar en profundi-
dad los efectos de direccionalidad suponiendo que el escenario sismico esta definido de
forma totalmente determinista por el acelerograma registrado y considerando incerti-
dumbres sélo en las propiedades resistentes de los materiales.
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6.4.1 El edificio

El modelo estructural del edificio se basa en los planos de uno de los edificios que con-
tienen la informacion completa y necesaria, tanto sobre la geometria como sobre las
caracteristicas mecanicas de los materiales. La Figura 6-15a muestra una foto del plano
y la Figura 6-15b una vista en planta del modelo estructural usado. En esta figura se

puede observar que el edificio es mas debil en la direccion y que en la x.

a) b)

s —e———— =

Figura 6-15 a) Planos estructurales del edificio del barrio San Fernando y b) Vista en planta del modelo
estructural empleado.

La Figura 6-16 muestra una foto aérea de los edificios en la que se ha marcado cada uno
de ellos segun el dafio que ha sufrido a causa del terremoto. Una cruz Verde indica que
el edificio no ha sido dafiado, Amarilla que el dafio es reparable y Roja que hay inmi-
nente riesgo de colapso y, por tanto, que ha sido recomendada su demolicion. Es impor-
tante destacar que algunos edificios estan unidos y forman blogues de agregados de has-
ta 3 unidades, siendo mas comunes, segun la imagen, los agregados de 2 unidades. Pue-
de verse que los edificios cuyo eje x (direccion larga del edificio) forma un angulo
aproximado de 20° y de 200° con la direccion Este (usando como referencia la Figura
6-15b) tienen una tendencia a sufrir menos dafo. Lo contrario sucede con los edificios
ortogonales a estos, cuyos ejes x forman angulos aproximados de 110° y de 290° con la
direccion Este. El barrio se encuentra lejos de la estacion sismologica donde se registro
el terremoto y, por tanto, las condiciones topogréaficas y geoldgicas y el azimut respecto
al epicentro son distintas. En consecuencia los dafios aqui calculados pueden no coinci-
dir con los dafos observados, si bien, la cercania relativa del registro de aceleracion al

barrio, nos hacen albergar también la esperanza de que haya ciertas similitudes.
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Figura 6-16 Vista en planta de los edificios ubicados en el barrio de San Fernando indicando el dafio
ocurrido en cada uno. Verde indica que el edificio no ha sido dafiado, amarillo que el
dafio es reparable y rojo que hay inminente riesgo de colapso.

De esta forma se realiza el anélisis suponiendo que el registro se ha realizado en el ba-
rrio o0, equivalentemente, que el barrio se halla en el lugar donde se ha registrado el ace-
lerograma, que como hemos comentado se considera de forma determinista, totalmente
conocido dejando variables las propiedades de los materiales y la orientacion espacial
del edificio. Como sistema de referencia se supone que el angulo @ vale cero cuando el
eje x (direccion larga del edificio) coincide con la componente E-W del acelerograma.
Para las propiedades mecanicas de los materiales se ha considerado una distribucion de
probabilidad gaussiana cuyas caracteristicas se muestran en la Tabla 6-2. Estos valores
han sido tomados de los planos estructurales originales. La variabilidad espacial para la
generacion de muestras aleatorias se ha tratado de la misma manera que en el capitulo
anterior. La Figura 6-17 muestra el modelo estructural 3D del edificio.

6.4.2 La acciéon sismica

La accion sismica se define de forma determinista y estd definida mediante las dos
componentes horizontales de un acelerograma registrado en la misma ciudad de Lorca.
Los valores de PGA respectivamente para las componentes E-W y N-S son de 169
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cm/s? y de 357 cm/s?. Los detalles de estos acelerogramas, asi como el anlisis de direc-
cionalidad de los acelerogramas y de los espectros de respuesta se han descrito en el
capitulo 2, dedicado a las acciones sismicas empleadas en esta tesis. A este capitulo se

remite al lector interesado en revisar estos aspectos.

Tabla 6-2 Momentos principales de las variables aleatorias que representan las propiedades mecanicas de
los materiales.

#, (kPa) | o, (kPa)

fc | 21000 2100
fy | 500000 50000

Figura 6-17 Modelo estructural en 3D de un edificio tipo del barrio de San Fernando en Lorca.

6.4.3 Analisis dinamico

Se han llevado a cabo 3600 analisis dinamicos no lineales en los que el angulo de orien-
tacion del edificio es una variable aleatoria con una distribucién de probabilidad uni-
forme en el intervalo (0°, 180°), siendo 0° el angulo en el que la direccion del eje x del
edificio es la direccion Este. Se han dejado variables también las propiedades resistentes
de los materiales, realizando el muestreo de acuerdo a la técnica del hipercubo latino.
En cada célculo dinamico se ha cuantificado el dafio mediante el indice de dafio de Park
y Ang. La Figura 6-18 muestra la variacion del indice de dafio en funcién del angulo de
giro. En la misma figura se muestra el valor medio y los intervalos de confianza defini-
dos por la desviacion estandar. Vale la pena remarcar que estas incertidumbres son pro-
ducidas por la variabilidad de las propiedades de los materiales. El dafio esperado de-
pende fuertemente del angulo de giro, mostrando variaciones significativas ya que éstas
exceden a las producidas por la incertidumbre en las propiedades resistentes de los ma-

teriales.
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Figura 6-18 Variacion del indice de dafio considerando el angulo de giro del terremoto y las
incertidumbres asociadas a las propiedades mecanicas de los materiales.

6.4.4 Discusion

La interpretacion de los resultados de la Figura 6-18 no es ni directa ni sencilla. A nues-
tro entender, estos resultados se deben al efecto combinado de la direccionalidad y de la
resistencia del edificio en las direcciones x e y. Se discuten a continuacion estos efectos

y los niveles de dafio obtenidos.

Efectos combinados de direccionalidad y resistencia

Para discutir los efectos combinados de direccionalidad y resistencia se recuperan las
figuras del capitulo 2 donde se muestran los valores del PGA y los valores espectrales
de aceleracion para un periodo de 0.5 s, de las componentes x e y en funcion del angulo
6. Hemos visto como la direccion y es la direccion débil, pero la resistencia en la direc-
cion x también es finita. La Figura 6-19a muestra la variacion del PGA en la direccién x
e y; en esta figura también se muestran el PGA de la media geométrica de ambas com-
ponentes y el valor medio del PGA en las direcciones x e y. La Figura 6-19b muestra las
aceleraciones espectrales para un periodo de 0.5 s. Se observa el mismo patron con un
ligero desfase entre los valores de PGA y las aceleraciones espectrales. Patrones simila-
res se obtuvieron en el capitulo 2 para otros periodos. Comparando esta figura con la
Figura 6-18, para angulos entre 0 y 20 grados se obtienen maximos de dafio coincidien-
do con la mayor severidad de la accién en la direccion débil. Lo mismo ocurre para an-

gulos entre 160 y 180°. Para angulos entre digamos 80 y 100° se interrumpe el decreci-

171



miento del dafio para crecer ligeramente y volver a decrecer configurando un méaximo
local. Este m&ximo coincide con la méxima severidad de la accion sismica en la direc-
cion x. El hecho de que ésta sea la direccion fuerte evita que el dafio sea mayor en com-

paracion con los valores anteriores.
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Figura 6-19 Evolucion del PGA y de la aceleracién espectral para un periodo de 0.5 s en las direcciones x
ey, en funcion del angulo de giro.

Asi, se concluye que, para una accion sismica determinada, el dafio esperado se debe al
efecto combinado entre la orientacion del edificio y su resistencia, lo que explicaria los
diferencias en el dafio observado entre edificios de la misma tipologia estructural situa-

dos en un mismo lugar pero con orientaciones distintas.
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Figura 6-20 Histograma del dafio esperado para los edificios del barrio San Fernando. Se indican los
niveles de dafio leve (0.2) y no reparable (0.4).
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Si no se dispone de informacion sobre la orientacion de los edificios conviene mostrar

los resultados agrupando en un histograma (Figura 6-20) los valores de los indices de

dafo de la Figura 6-18. Se observa una distribucién bimodal con valores mas frecuentes

en torno a 0.25 y a 0.5. En esta figura las lineas rojas indican los valores de 0.2 y 0.4

donde Park et al. (1985) sittan los niveles de dafio Leve y No Reparable. Otra observa-

cion importante sobre la Figura 6-18 es que permite establecer distribuciones de dafio

especificas para cualquier angulo de giro, lo que permitiria reducir la incertidumbre

cuando se tiene idea de la orientacion de los edificio en un lugar. Asi, a modo de ejem-

plo, la Figura 6-21
40°y 130°.
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muestra las distribuciones de dafio para los angulos ortogonales de
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Figura 6-21 Funciones de densidad de probabilidad gaussianas del dafio para los &ngulos 40° y 130°.

Los momentos principales de estas funciones se muestran en la Tabla 6-3. En este caso,

obsérvese como las distribuciones del dafio serian previsibles, en el entendido de que la

accion sismica y la orientacion de los edificios fueran variables conocidas.

Tabla 6-3 Momentos principales de los indices de dafio para @ = 40° y 8 =130°.

0° Hip Op
40° | 0.3634 | 0.0382
130° | 0.1930 | 0.0397

El indice de dafo

Park et al. (1985) asignaron una descripcién cualitativa del indice de dafio calculado.

Por ejemplo, ellos establecen que si el indice de dafio es mayor a 0.4 el coste de repara-
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cion excede el coste de construccion de la estructura; para dafios inferiores es econdémi-
camente viable la reparacion. Si el indice de dafio calculado es inferior a 0.2 se dice que
el dafo es leve; estrictamente ellos establecen: ‘ocurrencia esporadica de fisuracion’.
Estos umbrales son importantes en el analisis de los resultados porque, como puede ver-
se en la Figura 6-16, algunos edificios no sufrieron dafios y otros fueron recomendados
para demolicion. Si se analiza el histograma de la Figura 6-20 y se definen los limites de
dafo descritos previamente (véanse las lineas rojas) se pueden establecer los porcentajes
de edificios que sufriran dafios leves, moderados y extensivos, considerando que un
dafio extensivo es un dafio no reparable y, por tanto, se recomendd la demolicion. Esto
se puede hacer contando el nimero de muestras que contiene cada intervalo. Para 511
muestras el 1D<0.2, para 2109 muestras 0.2>1D<0.4 y para 970 muestras 1D>980. Con-
siderando que el total de muestras es de 3600, las probabilidades de ocurrencia de los
estados de dafio leve, moderado y extensivo, son 14.19%, 58.86% y 26.95%, respecti-
vamente. Por otra parte, el analisis del dafio observado permite establecer que el 13.33%
de los edificios tuvieron dafo leve, el 60% tuvieron dafio moderado y el 26.67% tuvie-
ron dafio extensivo; en este Ultimo caso se recomendd su demolicion. Estos resultados
se muestran en el histograma de la Figura 6-22, en el que se aprecia la consistencia entre
el dafio estimado y observado.
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Figura 6-22 Comparacion entre los dafios observados y calculados.
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Este hecho confirma la importancia de considerar las incertidumbres en los analisis de
vulnerabilidad y riesgo de estructuras, ya que permiten el establecimiento de probabili-

dades de ocurrencia.
6.5 Resumen y conclusion

Este capitulo se ha dedicado al estudio de los efectos que puede tener en el dafio sismico
esperado la direccionalidad de la accion sismica. Se suele disponer de dos acelerogra-
mas horizontales registrados en direcciones ortogonales, en general E-W y N-S. El efec-
to de direccionalidad aqui analizado consiste en evaluar la respuesta del edificio en fun-
cion de su orientacién respecto a estas dos componentes registradas. Para ello se en-
cuentran los registros equivalentes para dos ejes ortogonales x e y girados un angulo
respecto de la direccién E-W. Eventualmente los ejes x e y representan las dos direccio-
nes principales del edificio. Como indicador de la respuesta estructural se ha preferido
usar el indice de dafio de Park y Ang ya que tiene en cuenta la degradacion estructural
global independientemente de las direcciones de carga lateral. El analisis es particular-
mente pertinente, adecuado e interesante para estructuras irregulares para las cuales los
modelos 2D son insuficientes o inadecuados siendo preceptiva su modelizacién 3D. Asi,
el estudio se ha efectuado para dos edificios irregulares usando escenarios sismicos. El
primer caso de estudio ha sido un hospital para un escenario sismico definido por el
periodo de retorno de 475 afios. El segundo ha sido un edificio del Barrio de San Fer-
nando de Lorca para un escenario sismico definido, de forma totalmente determinista,
por las componentes E-W y N-S de un acelerograma registrado en la ciudad. Ambos
edificios se han modelizado considerando aleatorias la propiedades mecanicas de los
materiales y considerando su variabilidad espacial. Se resumen a continuacion los prin-

cipales resultados y conclusiones de cada caso de estudio.

Hospital de Vielha

El estudio del Hospital de Vielha se ha abordado desde dos perspectivas. La primera
persigue obtener valores medios de dafio para acciones compatibles con el espectro de
respuesta uniforme con un periodo de retorno de 475 afios. El segundo persigue, no sélo
estimar el valor esperado del dafio, sino también sus distribuciones de probabilidad. Se

han conseguido dos colecciones de acelerogramas, una para cada objetivo. La primera
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consta de 6 acelerogramas (una sola componente), correspondientes a terremotos de
magnitudes y distancias tipicas de los terremotos probables en Vielha, seleccionados de
forma que el espectro medio de sus espectros fuera compatible con el espectro objetivo,
pero sin optimizar la dispersion. El segundo grupo esta formado también por 6 acelero-
gramas (dos componentes en este caso) seleccionados de forma que optimice la compa-
tibilidad del espectro medio con el espectro objetivo y minimice la dispersion. Los ana-
lisis dinamicos ponen de manifiesto una variabilidad significativa del dafio esperado con
el angulo de rotacion. Para el primer grupo de acelerogramas los valores medios de da-
fio varian entre 0.25 y 0.4 cuando el edificio se halla en afloramiento rocoso y entre 0.5
y 0.8 cuando se halla en suelo blando. Vale la pena comentar que en este analisis se ha
supuesto que las dos componentes horizontales eran idénticas y que la dispersion obte-
nida es alta aunque carece de sentido dado que los acelerogramas escogidos no minimi-
zaban las diferencias de los acelerogramas individuales con el espectro objetivo. En el
segundo grupo de acelerogramas el efecto de la direccionalidad no es tan pronunciado
obteniéndose valores medios del indice de Park y Ang, para el edificio situado en roca,
entre 0.4 y 0.5. Las desviaciones tipicas son altas, del orden de 0.3 unidades del indice
de dafio. La menor sensibilidad al angulo de giro se atribuye al hecho de que no se ha
tenido en cuenta la direccionalidad de los acelerogramas escogidos; la alta dispersién se
atribuye al efecto combinado de la variabilidad de las coordenadas espectrales, de la
direccionalidad de los acelerogramas individuales y, en menor medida, de la variabili-
dad de las propiedades resistentes de los materiales. Se concluye que: i) el dafio espera-
do en el hospital de Vielha para el escenario con un periodo de retorno de 475 afios es
alto; ii) es pertinente y adecuado introducir en los andlisis los efectos de direccionalidad
considerando distintas las dos componentes horizontales de aceleracion; en este sentido
vale la pena observar que en general los cddigos sismicos prohiben usar componentes
iguales; iii) el tratamiento adecuado es el probabilista, pero que, iv) hay que seleccionar
cuidadosamente los acelerogramas, teniendo en cuenta también la direccionalidad apro-
piada a las caracteristicas de la sismicidad de la region y de la situacion de los edificios
con respecto a ella. Ello permitiria reducir la incertidumbre epistémica que se halla im-
plicita en el tratamiento que se ha dado a la accion sismica, reduciéndose la dispersion
en los resultados.
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San Fernando en Lorca

El estudio de un grupo de edificios bien documentados del Barrio de San Fernando en
Lorca ha constituido una excelente oportunidad de contrastar el andlisis de direccionali-
dad con los efectos de un terremoto ocurrido. Por una parte se ha podido definir el esce-
nario mediante un acelerograma (dos componentes) registrado en la misma ciudad v,
por otra, se han podido comparar los resultados del anélisis con los dafios observados en
un conjunto residencial de edificios de la misma tipologia, mismo lugar pero distinta
orientacion azimutal. La variabilidad del dafio esperado con el angulo de rotacion es
muy alta. Se obtienen valores entre 0.2 y 0.5. La dispersion es mucho menor que en el
caso del Hospital de Vielha. Esto se atribuye a que se ha eliminado del analisis la varia-
bilidad de la accion sismica. La variabilidad del indice de dafio con la orientacién azi-
mutal de los edificios se atribuye a un efecto combinado de la direccionalidad de la ac-
cién y la distinta resistencia en las direcciones x e y del edificio. Cuando el aumento de
la accion por efecto de direccionalidad se da en la direccion débil, y, el dafio aumenta
hasta los maximos valores de 0.5, cuando este aumento se da en la direccion fuerte, X, el
dafio aumenta de forma mas limitada, hasta valores entre 0.25 y 0.3, debido a la mayor
resistencia estructural. Los dafios observados confirman este patron de dafio con dos
direcciones bien definidas, en una de las cuales los dafios son severos y, en la otra, entre
leves y nulos. Si se hubiera podido registrar los acelerogramas en el mismo barrio pro-
bablemente la correlacion entre los dafios calculados y observados hubiera sido ain ma-
yor. Asi, del andlisis de este caso de estudio se concluye: i) el dafio producido por un
terremoto en un lugar depende fuertemente de la orientacion azimutal de los edificios;
ii) si se conoce la direccionalidad de la accion sismica la distribucién del dafio es prede-
cible y iii) si, ademas, se tiene conocimiento del &ngulo dominante de orientacion de los
edificios, el dafio esperado se distribuye de acuerdo a una funcion normal cuyo valor
medio es predecible y cuya desviacion estandar es pequefia, dado que sélo se considera
la variabilidad de las propiedades resistentes de los materiales que, en general, es pe-
quefa. Finalmente y como conclusion general, se considera que el método basado en el
calculo dinamico no lineal, incluyendo la direccionalidad y combinado con el célculo
del indice de dafio de Park y Ang, es una excelente herramienta para estimar el dafio
sismico. Ademas los resultados aqui obtenidos apoyan la utilidad, validez y robustez de

las diferentes técnicas y métodos desarrollados en esta tesis orientados a la evaluacion
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del dafio sismico en estructuras, sobresaliendo la importancia y la riqueza de los méto-

dos probabilistas.
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7. RESUMEN, CONCLUSIONES Y
LINEAS DE INVESTIGACION FUTURAS

En este capitulo se resumen las principales contribuciones y resultados de esta tesis y se
exponen las conclusiones mas relevantes. También se apuntan y sugieren lineas de in-
vestigacion futuras orientadas a desarrollar y extender los objetivos aqui trazados y lo-

grados.
7.1 Resumen

Una contribucion importante de tesis es la propuesta e implementacion de un metodo de
evaluacion probabilista del dafio sismico de estructuras basado en el espectro de capaci-
dad. El método se ha validado mediante el andlisis dinamico, lo que también supone
formular y aplicar un método probabilista basado en el analisis dinamico no lineal in-
cremental. La implementacion practica de ambos metodos se ha efectuado mediante
simulacion Monte Carlo y usando edificios bien documentados como casos de estudio
guia de la aplicacion del método. Los tres elementos implicados en el analisis de dafio,
es decir: la accion sismica, el edificio y las funciones de dafio, se consideran bajo un
enfoque probabilista. Se resumen a continuacion los principales aspectos relacionados

con estos tres elementos.
7.1.1 Las acciones sismicas

En cuanto a la accién sismica, se ha propuesto una técnica de gran utilidad que permite
definirla mediante acelerogramas compatibles con un espectro de respuesta dado. Se ha
preferido usar acelerogramas de registros de terremotos. Dada una base de datos de ace-
leracion y un espectro de respuesta, se consigue, por un lado, que el espectro medio sea
compatible con el espectro dado, minimizando la dispersion para todo el rango de pe-
riodos y, por otro, extraer el nUmero 6ptimo de acelerogramas de la base de datos que
pueden usarse para el anélisis. Ademas, la disponibilidad de acelerogramas y espectros
de respuesta compatibles permite correlacionar los resultados del analisis estatico con
los de los analisis dinamicos. Para los diversos casos de estudio analizados en esta tesis,

la técnica se ha aplicado a la base de datos europea y se han seleccionado colecciones de
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acelerogramas compatibles con los espectros previstos en el Eurocodigo 8 para terremo-
tos grandes (tipo 1) y pequefios (tipo 2) y para los tipos de suelo A, B, C, D y E. Ade-
mas, para el analisis de dos estructuras irregulares, se ha prestado también una especial
atencion al estudio de los efectos que la direccionalidad, entendida como la orientacién
azimutal del edificio con respecto a las componentes horizontales del acelerograma, que
tiene en el dafio esperado. Se han estudiado el caso del hospital de Vielha, para el que se
ha usado el escenario definido por la accién sismica con un periodo de retorno de 475
afos. El otro caso de edificio irregular ha sido un bloque de viviendas situado en el ba-
rrio de San Fernando en Lorca, donde la accidn sismica se ha definido mediante las dos
componentes horizontales de aceleracion registradas en la ciudad.

7.1.2 Los edificios

Los diferentes pasos del desarrollo del método, incluyendo la revision del método del
espectro de capacidad y del analisis dindmico incremental, se han ido ilustrando me-
diante su aplicacion a edificios de hormigon armado. Se han analizado edificios de hor-
migon armado con forjados reticulares representativos altos, de mediana altura y bajos.
El analisis se ha hecho de forma probabilista considerando tanto las acciones sismicas
como las propiedades de los materiales como variables aleatorias. Por otra parte, como
se ha apuntado mas arriba, se han estudiado los efectos de direccionalidad para edificios
especiales: el edificio del hospital de Vielha y un edificio del barrio de San Fernando en
Lorca, que resultd severamente dafiado por el terremoto del mes mayo del 2011. A efec-
tos metodoldgicos, se ha considerado adecuado y suficiente considerar la variabilidad
solo de las propiedades resistentes de los materiales. Asi, la resistencia a compresion del
hormigon vy la resistencia a traccion del acero se han considerado variables gaussianas.
Vale la pena notar que el método propuesto permite incorporar de forma natural otras
variables aleatorias. Ademas, se ha propuesto y aplicado una técnica original que permi-
te considerar la variabilidad espacial de la resistencia de los elementos estructurales,
vigas y columnas. ElI modelo de variabilidad espacial se basa en la hipotesis que las
propiedades del hormigén de las diferentes columnas o vigas, estan correlacionadas.
Esta correlacion disminuye con la distancia entre elementos. Este tipo de correlacion se
define como correlacion parcial. Para el acero se supone correlacion nula. Es impor-

tante mencionar que en el disefio estructural se usa la correlacion total, es decir, se su-
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pone que todos los elementos tienen las mismas propiedades resistentes, lo que implica
que no existe variabilidad espacial.

7.1.3 El dafo

En el método basado en el espectro de capacidad, para estimar el dafio esperado se
adopta la propuesta del proyecto Risk-UE, en la que, a partir de la forma bilineal del
espectro de capacidad, se obtienen curvas de fragilidad y un indice de dafio en funcién
del desplazamiento espectral. Para un terremoto definido mediante su espectro de res-
puesta se aplican las aproximaciones ALE y PA-8 para estimar el punto de capacidad
por demanda, de forma que el indice de dafio puede ahora ponerse en funcién del PGA.
Una vez hecho este cambio de variable, el indice de dafio ya es dependiente de la ac-
cion, pues diferentes acciones para un mismo PGA pueden dar diferentes desplazamien-
tos espectrales del punto de capacidad por demanda. En el método basado en el analisis
dindmico incremental, el programa RUAUMOKO proporciona una gran cantidad de
informacidn de cuyo postproceso pueden obtenerse diferentes indices de dafio. El indice
de darfio de Park y Ang se adopta para establecer la comparacion entre los resultados del
método basado en el analisis estatico y el dinamico. Este indice tiene en cuenta las con-
tribuciones al dafio de la ductilidad maxima que alcanzan los elementos estructurales y
de la energia disipada debido a los de ciclos de histéresis cuando se somete a una accién
dindmica la estructura. Este mismo indice de dafio se adopta en el andlisis de los dos
edificios irregulares. Se han obtenido estos indices para los tres tipos de edificios de
hormigon, altos, de altura mediana y bajos, para las acciones sismicas compatibles con
los espectros del Eurocodigo 8 tipo 1 y tipo 2 y suelos de clases A, B, C, D y E. Aunque
el indice de Park y Ang y el indice Risk-UE tienen sentidos diferentes y no son directa-
mente comparables, se observa que los umbrales de los estados de dafio, tal como estan
propuestos en Risk-UE, tienden a sobrevalorar el dafio leve y a minusvalorar el dafio
completo lo que complica la comparacion de resultados. Focalizando la atencion en la
derivada del espectro de capacidad, se observa que ésta permite ver la variacion de la
rigidez tangente en funcion del desplazamiento espectral. A partir de hipdtesis sencillas
sobre dicha derivada, se ha definido un indice de dafio que es compatible con el indice

de Park y Ang, lo que permite, ademéas de comparar los resultados de los métodos basa-
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dos en andlisis estaticos y dindmicos, disponer de una excelente herramienta que permi-

te obviar los analisis, siempre mas costosos, del analisis dinamico incremental.

7.1.4 Estudio de correlacion

Como una herramienta potente de andlisis se ha desarrollado una técnica que permite
analizar la correlacion entre, en este caso, las variables de disefio y las asociadas a la
resistencia de la estructura. Estas correlaciones permiten optimizar el desempefio de la
estructura ya que, por ejemplo la ductilidad, el desplazamiento y la resistencia tltima, se
obtienen como variables aleatorias, éstas pueden correlacionarse con las propiedades

mecanicas de los materiales.

7.2 Conclusiones

La conclusion principal de esta tesis es que: tanto en el disefio como en la evaluacion
del dafio sismico esperado debe ser considerada la incertidumbre de las variables im-
plicadas en los andlisis. Estimar el dafio sismico esperado en una estructura desde una
perspectiva determinista es ignorar la fisica y la realidad del problema. Esta conclusion
general se basa en las que resultan de los numerosos analisis realizados y de los resulta-
dos obtenidos. Estas conclusiones més especificas se describen a continuacion, separan-

do las referentes a la accion, sismica, a la estructura y al dafio esperado.

7.2.1 Las acciones sismicas

La mayor incertidumbre en la respuesta estructural y en el dafio esperado proviene
de la incertidumbre de la accion sismica que domina con claridad sobre las incer-
tidumbres inducidas por las propiedades resistentes de los materiales y por su va-
riabilidad espacial.

e Es fundamental cuantificar la incertidumbre de la accién sismica de forma que re-

presente adecuadamente la realidad del problema para el lugar de estudio.

e El efecto de direccionalidad es importante.

e Edificios del mismo tipo situados en el mismo lugar pueden sufrir dafios significa-
tivamente distintos dependiendo sélo de su angulo de orientacion respecto a la de

las componentes horizontales de los acelerogramas.
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Cuando en la seleccion de la accion sismica no se tiene en cuenta la direccionali-
dad, la incertidumbre en esta caracteristica contribuye a enmascarar su efecto, de
forma que los valores medios del dafio esperado pueden no variar de forma signi-
ficativa con el &ngulo de orientacion del edificio, pero las incertidumbres se hacen
mayores.

El estudio de un edificio en el barrio de San Fernando en Lorca, para un escenario
sismico determinista definido por las dos componentes horizontales registradas en
la ciudad, muestra un buen acuerdo entre los resultados obtenidos y los dafios ob-
servados, lo que apoya la robustez y fiabilidad del método propuesto y los efectos
de la direccionalidad.

Aunque este efecto sélo se ha analizado para dos estructuras irregulares y modelos
3D, todo apunta a qué este efecto es igualmente relevante en estructuras regulares

y modelos 2D.

7.2.2 El edificio

El uso de métodos estaticos aproximados basados en valores caracteristicos que
aumentan la accion sismica y minoran la resistencia de los materiales puede ser
equivoco; por un lado puede ser excesivamente conservador, pero, particularmen-
te para movimientos intensos, pueden subestimar el dafio esperado, produciendo
el efecto inverso del pretendido. Por lo que es preferible adoptar el método proba-
bilista.

La incertidumbre de la respuesta estructural, tanto en el método estatico como en
el dindmico, aumenta con la intensidad de la accion cuando la deformacion ya no
es lineal. Asi el andlisis probabilista es particularmente pertinente para movimien-
tos sismicos fuertes.

Las hipotesis de correlacion parcial para las caracteristicas del hormigén y de co-
rrelacion nula para el acero reflejan mejor la realidad que la hip6tesis de correla-
cion total supuesta en el disefio estructural.

La disminucion de la correlacion con la distancia entre elementos estructurales se
apoya en el hecho que, por ejemplo el hormigén de las columnas de un mismo ni-
vel, habitualmente, proviene de mezclas o coladas de hormigon mas parecidas que

las de niveles distintos. Algo parecido puede suponerse sobre las vigas.
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Las propiedades de los resultados cuando se usan las hipotesis de correlacion par-
cial para el hormigon y de correlacion nula para el acero, por su forma gaussiana y
por la independencia de algunas de las variables de salida, se considera que refle-
jan mejor la realidad.

7.2.3 El dafo

Propuestas simplificadas basadas en el espectro de capacidad y curvas de fragili-
dad en las que los umbrales de los estados de dafio se definen a partir de opinién
experta, tienden a sobrestimar el dafio leve y a subestimar el dafio completo.
Ademas el indice que resulta no es comparable con el indice de dafio de Park y
Ang que resulta del analisis dinamico.

El nuevo indice basado en la degradacion de la rigidez espectral, derivada del es-
pectro de capacidad, reproduce bien el indice de dafio de Park y Ang. Este buen
acuerdo se produce usando la aproximacion PA-8 para estimar el punto de capaci-
dad por demanda. La aproximacion lineal equivalente es excesivamente conserva-

dora por lo que es preferible y recomendable usar la aproximacion PA-8.

7.3 Lineas de investigacion futuras

La historia de la ciencia y de la tecnologia nos muestra que el punto de llegada de una

investigacion jamas es un punto final. Al contrario, la consecucion de los objetivos tra-

zados suele abrir nuevas perspectivas, inquietudes y elementos de mejora y de progreso.

Esta tesis no es la excepcion. Se dedica este apartado a describir algunas lineas de desa-

rrollo que pueden dar continuidad a los objetivos aqui logrados.

7.3.1 Accion sismica

Aun reconociendo la complejidad de la accion sismica fuerte, se considera fun-
damental dimensionar adecuadamente su incertidumbre. En este trabajo, a pesar
del esfuerzo realizado en la seleccion de acelerogramas compatibles a partir de
una extensa base de datos, los coeficientes de variacion son de aproximadamente
el 20%. Bases de datos mas extensas podrian permitir mejorar este aspecto. Se

propone estudiar la influencia de estos coeficientes de variacion en la respuesta
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lo que permitiria obtener relaciones sencillas entre los momentos principales de
la variable aleatoria que represente la respuesta de un edificio y el coeficiente de

variacion de las variables aleatorias de entrada.

7.3.2 Edificio

Los desarrollos formulados en esta tesis, permiten calcular el dafio esperado con
andlisis dindmicos a partir de andlisis estaticos. Las funciones de dafio dependen
de la accidn sismica. Por otra parte, las curvas de capacidad dependen del patron
de cargas. El analisis detallado de estos aspectos, puede permitir definir un pa-
tron de cargas en funcién de la accién prevista que reproduzca directamente el

patrén de dafio esperado para ella.

En este trabajo se ha estudiado el comportamiento sismico de estructuras de
hormigon armado con forjados reticulares. Sin embargo, las metodologias pro-
puestas pueden ser extendidas a edificios de otros materiales. Este ejercicio haria
posible la evaluacion probabilista del dafio a escala regional ayudando a la pre-
diccidn de pérdidas esperadas y a los niveles de confianza. Este conocimiento es
la base para disefiar planes de emergencia y para priorizar acciones orientadas a
reducir el impacto de los terremotos sobre la sociedad. Los analisis probabilistas
estan también en la base de valoraciones costo/beneficio de estrategias de reduc-

cién de desastres.

7.3.3 El dafno

Cuando se presentan curvas de dafio incrementales, en este trabajo, se usa el
PGA como variable incremental. No obstante, algunos investigadores proponen
usar como variables de intensidad la aceleracion espectral asociada al periodo
fundamental de la estructura. Como se dispone de valores espectrales de acelera-
cion para los valores de PGA, estas curvas se pueden obtener mediante un sim-
ple cambio de variable. Una comparacion entre la incertidumbre como funcién

de una variable de intensidad u otra podria enriquecer la discusion sobre el tema.
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7.3.4 Otras recomendaciones

Los multiples calculos realizados han producido una gran cantidad de informa-
cion que ha sido almacenada cuidadosamente. Nos referimos, entre otras, a las
derivas de pisos, la energia disipada por los diferentes elementos, la ductilidad
Gltima, tensiones en los elementos estructurales y maximas deformaciones. Una
explotacion de toda esta informacidn, por una parte puede ser de utilidad tam-
bién para el disefio estructural y, por otra, pueden permitir, usando algoritmos de
identificacion, revelar otros aspectos importantes asociados al comportamiento
sismico de los edificios.

Las matrices de correlacion entre las propiedades resistentes de los materiales y
las variables de disefio apuntadas mé&s arriba, al tener en cuenta el comporta-
miento no lineal de la estructura, pueden ser de gran utilidad para la implemen-
tacion y aplicacion de técnicas avanzadas, como por ejemplo el disefio estocasti-
co basado en desempefio (performance-based stochastic design, Marczyk 1999).
Estas técnicas cuantifican de una manera mas adecuada la fiabilidad de un sis-
tema estructural, trascendiendo el ambito restringido de estructuras de edifica-
cion.

Muchos investigadores han trabajado en el desarrollo de técnicas de ejecucién
en paralelo (Marczyk 1997; Doltsinis 1999) las cuales permiten ejecutar miles
de analisis en poco tiempo. Una linea de investigacion y desarrollo es paralelizar
los procedimientos, algoritmos y programas desarrollados en esta tesis. Sin du-
da, disponer de computadoras potentes, cuya arquitectura y software permitiera
la programacion y célculo paralelo permitirian analisis mas sofisticados, detalla-
dos y exhaustivos, casi en tiempo real, lo que puede ser de utilidad en el desarro-

llo realista de escenarios de riesgo sismico en caso de terremoto.
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Anexo A

Curvas de dafio para edificios de hormigén armado con forja-

dos reticulares.

En este anexo se muestran las nuevas curvas de dafio obtenidas para edificios de hormi-
gon armado de forjados reticulares (FR), altos (A), de altura mediana (M) y bajos (B),
para acciones sismicas compatibles con los espectros de respuesta propuestos en el eu-
rocddigo EC8 para terremotos grandes (tipo 1) y pequefios (tipo 2) y para clases de sue-
los A, B, C, D y E. Asi, en las figuras correspondientes, por ejemplo el acronimo
FRM-1C significa edificio con estructura de hormigén armado y forjado reticular de

altura mediana para terremoto tipol y clase de suelo C.
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Figura A-1  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 1 y suelo tipo A.
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Figura A-2  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocédigo 8 para tipo 1y suelo tipo B.
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Edificios FR y espectro 1C
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Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza

sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 1 y suelo tipo C.
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Figura A-4  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocddigo 8 para tipo 1 y suelo tipo D.
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Edificios FR y espectro 1E
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Figura A-5  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 1 y suelo tipo E.
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sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 2 y suelo tipo A.
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Edificios FR y espectro 2B
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Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcién del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza

sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 2 y suelo tipo B.
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Edificios FR y espectro 2C
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sismica el espectro del Eurocodigo 8 para tipo 2 y suelo tipo C.
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Figura A-9  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocédigo 8 para tipo 2 y suelo tipo D.
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Figura A- 10  Curvas de dafio medias e incertidumbre asociada como una funcion del PGA para los
edificios bajos, medios y altos de forjados reticulares. Se ha considerado como amenaza
sismica el espectro del Eurocddigo 8 para tipo 2 y suelo tipo E.
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