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INFLUENCIA DE LAS FUENTES SISMICAS POTENCIALES
EN EL DISENO SISMORRESISTENTE

Por: Ing. Juan Carlos Castano *

RESUMEN

El presente trabajo tiene como objetivo demostrar con claridad el rol que juegan
las fuentes sismicas potenciales en el disefio sismorresistente y la necesidad de considerar

la importancia relativa de cada una de ellas segin el tipo de obra que se va a disefiar.

En primer lugar se desarrollan los lineamientos bdsicos de 1a metodologia reco-
mendada a nivel mundial pera la estimacién probabilistica de las amplitudes mdximas de

movimiento del terreno, esperadas en un sitio.

Luego se presenta la distribucién geogrdfica de las fuentes sismicas potenciales en
la regién centro-oeste argentina, que es la de mayor sismicidad del pafs, definidas por sus
pardmetros sismotecténicos.

Posteriormente se analiza el grado de influencia que cada fuente sismica potencial
tiene sobre el sitio de emplazamiento de diferentes obras proyectadas en la regién, consi-
derando, fundamentalmente, el terremoto potencial mdximo, su correspondiente intervalo
de recurrencia y los indices de sismicidad de la fuente.

A continuacién se estudia detalladamente la variaci6n de ese grado de influencia
en funcidn del tipo de obra a disefiar, resultando que el mismo depende, en tltimo término,

del periodo de recurrencia adoptado para el terremoto de disefio.

Finalmente se muestran los resultados obtenidos en cada uno de los casos consi-
derados, pudiéndose observar claramente la variacién de la influencia relativa de cada fuente
para cada sitio.

ABSTRACT

The main purpose of this paper consists in showing clearly the rol played by
potential seismic sources in earthquake resistant design and the relative incidence of each
of them as a function of the type of structure to be designed.

* Director Nacional del INPRES

Profesor Titular Universidad Nacional de San Juan



In first place a development is made of the basic methodology recommended
worldwide to estimate, in a probabilistic way, maximum ground amplitudes expected to

occur in a site due to earthquakes.

Secondly, a geographic distribution of seismic sources in the central-west region
of Argentina is presented, with each of them defined by their basic seismotectonic

parameters.

Then, the degree of participation of each source on seismic hazard in different sites
is analized, considering maximum potential earthquake, recurrence interval and seismicity

indeces.

Finally the results obtained are shown. From them we can see that the degree of
incidence of each potential seismic source is not always the same for a site, but it depends
on the reccurrence period adopted for the design earthquake which is a function of the type

of structure to be designed.

INTRODUCCION

El disefio estructural en una region sismicamente activa requiere conocer las
amplitudes mdximas de movimiento del terreno que ocurrirdn durante la vida vitil de la
estructura. Sin embargo, el estado actual del conocimiento no nos permite predecir dichas
amplitudes, por lo que, para compatibilizar la seguridad con la economfa de una obra, es
ampliamente aceptable como metodologia obtenerlas en forma probabilistica, a partir del
conocimiento de los pardmetros bdsicos que caracterizan a cada una de las fuentes sismicas
potenciales que tienen influencia sobre el sitio de emplazamiento de la estructura, los que
se estiman mediante detallados estudios de paleosismicidad. Por tratarse de resultados
probabilisticos, las amplitudes maximas que se adoptan siempre tendrdn una cierta proba-
bilidad de excedencia, la que quedard restringida en funcién del nivel de riesgo aceptable.

La accion sismica a tener en cuenta en el proyecto surgird de la estimacion del
terremoto de disefio en el sitio de interés, el cual representa la amplitud de movimiento del
suelo que la estructura podrd resistir exitosamente cuando ocurra dicho terremoto. Es

importante aclarar que el término exitosamente se refiere a:
a) evitar pérdidas de vidas
b) lograr un nivel aceptable de danos

¢) lograr un nivel aceptable de interrupcién de servicios



Como siempre existird una probabilidad de que ocurra un terremoto de magnitud
superior al terremoto de disefo, se deberdn evaluar cuidadosamente las pérdidas directas
e indirectas que pudieran resultar de esta circunstancia, para definir el nivel aceptable de

riesgo.

En funcién de lo expuesto es fdcil darse cuenta que dicho nivel dependers, para
un sitio determinado, del tipo de obra que se va a construir, ya que no serd el mismo si se
trata de una vivienda familiar, de un edificio de varios pisos, de un complejo hidroeléctrico
0 de una central nuclear. La cuantificacién del nivel de riesgo aceptable es un asunto muy
delicado, ya que para lograrla se deben tener en cuenta una serie de factores econémicos,
politicos y sociales, muchas veces complejos y, generalmente, relacionados entre si. La
complejidad de los mismos es mayor a medida que aumenta la importancia de la obra en
relacién al nimero de posibles afectados y al valor econémico, tanto de su construccién
como de sus servicios. Entre esos factores podemos citar los siguientes:

a) las consecuencias, para la seguridad de las personas y del medio ambiente, en el caso

de que ocurran grandes dafios en la obra.

b) los niveles de peligro sismico en el sitio de emplazamiento, en términos de intervalos
de recurrencia para terremotos de diferentes magnitudes e hipocentros.

c) eltipo de obra y los requerimientos para su funcionamiento.

d) el nivel de riesgo que la sociedad y sus representantes estdn dispuestos a aceptar en el
hipotético caso de que ocurra un terremoto de mayor intensidad que el maximo de

disefio.

e) las consecuencias de subestimar el riesgo sismico, lo que podria llevar a un comporta-
miento catastréfico de la estructura o a un dafio excesivo, en caso de ocurrir un gran

terremoto.

f) las consecuencias de sobrestimar el riesgo sismico, lo que podria llevar a cancelar el
proyecto privando alaregion de una obra cuyos servicios reportarfan grandes beneficios,
0 haciendo elevar considerablemente el costo de su construccién.

Podemos definir al nivel aceptable de riesgo como el producto de la probabilidad
de falla, que para nuestro caso seria la probabilidad de que la amplitud de movimiento en
el sitio supere a la correspondiente al terremoto de disefio, por las consecuencias de dicha
falla, consideradas en términos de pérdidas de vida, nivel de dafios e interrupcién de

servicios.



TERREMOTO DE DISENO

Con el objeto de representar el efecto sismico esperado en un sitio cualquiera se
selecciona un terremoto hipotético, que cumple con una serie de requerimientos, y al cual

se denomina terremoto de disefo.

Teniendo en cuenta que las consecuencias de la falla de una estructura serin muy
superiores en el caso de estructuras criticas, llamadas asf porque involucran a un gran
niimero de personas y al medio ambiente, respecto a estructuras convencionales, la tnica
manera de mantener el riesgo dentro de limites aceptables es disminuir en forma considera-
ble la probabilidad de falla, lo que en otras palabras significa reducir al mdximo la
probabilidad de excedencia del terremoto de disefo, o, lo que es lo mismo, aumentar la
accion sismica de proyecto.

Dentro de las llamadas estructuras criticas, las centrales nucleares son las que
cuentan con una normativa de disefio mds especifica, la cual ha sido adoptada a nivel
internacional luego de ser recomendada por la OIEA (Organizacion Internacional de la
Energia Atémica). Estas reglamentaciones definen dos terremotos de disefio:

1) Terremoto de Cierre Seguro (TCS): es aquél que producird el mdximo nivel de vibracién
del terreno en el sitio, cualquiera sea el intervalo de recurrencia. A este nivel deben ser
disefiadas ciertas estructuras, sistemas y componentes de la central nuclear.

2 ) Terremoto Base de Operacion (TBO): es el terremoto que, considerando la geologia
regional y local, la sismicidad de la zona y las caracteristicas del suelo en el sitio, puede
razonablemente esperarse que afecte a la central durante su vida itil. Es el que producird
un nivel de vibracién del terreno para el cual deberdn disefarse los elementos necesarios
para que la central continde operando después del terremoto, sin poner en peligro la
salud y la seguridad de las personas y del medio ambiente.

En el caso del disefio de presas existen lineamientos generales que tienen como
finalidad proveer una guia para la seleccién de los pardmetros de disefio sismico y para el
andlisis y la evaluacion de su seguridad y la de sus estructuras conexas. La Comisién
Internacional de Grandes Presas ha presentado, en 1985, una Gufa para la Seleccién de los
Pardmetros Sismicos en Proyectos de Presas, donde se definen tres terremotos a considerar

en el disefio, que son:

1) Terremoto Potencial Mdximo (TPM): es el mayor terremoto que razonablemente resul-
tare posible de ocurrir a lo largo de una falla comprobada o de una provincia sismotec-
tonica definida. Poca importancia se le debe dar a su periodo de recurrencia, que puede
variar desde menos de cien hasta varias decenas de miles de afios, dependiendo del



ambiente geolégico considerado. Cada fuente sismica tendrd asociado un TPM, por lo
que es normal que varios TPM puedan afectar al sitio de emplazamiento.

Ha sido reconocida actualmente en forma inequivoca, dice esta Guia, la iinponancia de
determinar el TPM a partir de evidencias geolégicas en vez de hacerlo usando un corto
intervalo histérico, y nuevas técnicas, tales como la paleosismicidad, han demostrado
ser irremplazables para estimar el comportamiento de ciertas fallas activas en el largo

término.

2) Terremoto Mdximo de Disefio (TMD): es el que producird el nivel mdximo de amplitud
de movimiento del suelo para el cual la presa debe ser proyectada o analizada. En el
caso de presas cuya falla podria constituir un grave peligro para muchas personas, el
TMD estard caracterizado, normalmente, por un nivel de movimiento igual al corres-
pondiente al TPM y serd requerido que la capacidad de llenado de la presa sea mantenida
cuando esté sujeta a esa carga sismica. Si la falla del dique no presenta peligro para las
personas, podria aceptarse un nivel de movimiento menor que el correspondiente al
TPM para representar al TMD, en base a consideraciones alternativas tales como: el
costo del disefio de la presa paraun nivel de movimiento especiﬁcadb y el costo derivado
de la falla de la estructura completa.

3) Terremoto Base de Operacién (TBO):representa el nivel mdximo de amplitud de
movimiento del suelo que tiene un 50% de probabilidad de no ser excedido en 100 afios.
El dique, las estructuras conexas y el equipamiento deberdn permanecer funcionando
después de ocurrido un terremoto de este tipo y los dafios deberdn ser facilmente
reparables. Las circunstancias podrian justificar el uso de un evento sismico de mayor
o menor severidad, ya que las consecuencias de que el TBO sea excedido son normal-
mente econdnicas y no de seguridad para las personas.

Cuando se consideran las estructuras convencionales, clasificadas dentro del
Grupo B en las Normas Argentinas para Construcciones Sismorresistentes -Reglamento
INPRES-CIRSOC 103-, por ser de densidad de ocupacién normal y contenido de valor
normal, se selecciona un terremoto de disefio que, generalmente, tiene probabilidad de
excedencia mayor que en el caso de estructuras criticas, cumpliendo con los principios
bdsicos del disefio sismorresistente. Si bien no existe una normativa especifica para estos
casos, es comun seleccionar un terremoto cuyo intervalo de recurrencia sea de 500 aos,
lo que es lo mismo decir un terremoto con un 10% de probabilidad de excedencia en 50
anos, tiempo aceptado como vida iitil de la construcci6n. Segiin las mencionadas Normas,
para el Gran San Juan la amplitud mdxima de movimiento del suelo corresponde a una



aceleracion efectiva de 0,35 g, que de acuerdo a los estudios de microzonificacién

corresponde a un terremoto con retorno cada 450 anos.

Para las construcciones que cumplen funciones esenciales en casos de terremotos
(hospitales, centrales de comunicacién, cuarteles de bomberos, centros policiales y milita-
res, etc.), o aquéllas que por su destino pueden ocasionar pérdidas directas o indirectas
excepcionalmente elevadas (escuelas, iglesias, hoteles, cines, museos, archivos, etc.), las
reglamentaciones preven un factor de riesgo a tener en cuenta en la determinacion de las
acciones sismicas y verificaciones. El mismo tiene un valor, en los Reglamentos Argenti-
nos, de 1,4 para el primer grupo y 1,3 para el segundo, aplicables directamente sobre los

valores normales correspondients al mencionado Grupo B.

PROCEDIMIEN{I’O GENERAL PARA ESTIMAR LAS AMPLITUDES
MAXIMAS DE MOVIMIENTO DEL TERRENO ESPERADAS EN UN SITIO

La estimaci6n de las ampliutudes miximas de movimiento del terreno esperadas
en un sitio de interés requiere cumplimentar, parcial o totalmente, cuatro pasos fundamen-

tales:

a) delimitar la regin sismotecténica que tiene influencia sobre el sitio y determinar en ella

los pardmetros de sismicidad que la caracterizan.

b) identificar, ubicar y evaluar cada una de las fuentes sismicas potenciales dentro de la
region,
¢) determinar las funciones de atenuacién de las amplitudes mdximas de movimiento del

terreno con la distancia.

d) estimar, mediante las aplicacién de un modelo probabilistico adecuado, las amplitudes
mdximas que pueden ocurrir en el sitio, paradiferentes niveles de probabilidad y distintos

intervalos de tiempo.

Cornell (1968, 1969, 1971) present6 un método para la evaluacién probabilistica
de las amplitudes mdximas producidas en un sitio por un movimiento sismico. Esta técnica
fue ampliada por Algermissen y otros (1972, 1975, 1982), en la forma que se muestra
esquemdticamente en la Figura 1. Alli puede observarse la secuencia de los cinco pasos
enumerados previamente como A, B, C, D, y E.’f

Dentro de la region sismotecténica definida (A en la Figura 1), se determinan los
pardmetros de sismicidad a y b, que la caracterizan (B en la Figura 1), los que se obtienen
experimentalmente ajustando la relacién:



log N(m) = a-bM

que vincula las magnitudes sismicas, M, con las frecuencias de ocurrencia, N. Estarelacién,
que se obtiene adicionando a los datos instrumentales los estimados para sismos histéricos,
representa la distribucién de la actividad sismica en el tiempo pasado, la que se asume como

una buena representacién de la actividad futura,

En general, la regidn sismotecténica asociada al sitio estd integrada por un
conjunto de fuentes sismicas potenciales las que pueden ser de tres clases, como se muestra
en la parte A de la figura 1:

Fuente 1: falla geolégica activa bien definida.
Fuente 2: drea definida solamente por una continua actividad sismica.
Fuente 3: drea donde se presentan combinados los dos casos anteriores.
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Figura 1: Modelo esquematico para la estimacién probabilistica del peligro sismico.



Para cada una de las fuentes existentes en la regién deberin estimarse los
pardmetros de sismicidad caracteristicos (B en la Figura 1), empleando alguna de las
técnicas siguientes:

a) largos intervalos de registro sismico con determinacién de magnitudes.

b) estudios detallados de paleosismicidad, especialmente durante el periodo Holoceno

(dltimos 10.000 anos).
¢) adaptacion de los valores regionales a las caracteristicas de cada fuente.

El tercer paso, consistente en obtener las funciones de atenuacion de las amplitudes
sismicas con la distancia (C en la Figura 1), se materializa mediante el andlisis estadistico
de los datos obtenidos en acelerogramas logrados durante la ocurrencia de terremotos
fuertes. En general, se dispone de muy escasa informaci6n de esta clase, especialmente en
regiones como la nuestra, donde ocurren pocos terremotos fuertes y es dificil registrarlos
por la baja densidad de instrumental de registro. En estos casos es necesario recurrir, parcial
0 totalmente, a funciones de atenuacién obtenidas en otras regiones del mundo, donde se
dispone de mayor cantidad de registros y donde las caracteristicas sismotecténicas son

parecidas a las de la zona objeto del estudio.

Finalmente se deben estimar las futuras amplitudes mdximas de movimiento del
terreno, mds probables de ocurrir en el sitio, con sus correspondientes niveles de
probabilidad. Para ello se desarrolla un modelo probabilistico que se basa en conocer la
distribucion de las amplitudes mdximas ocurridas en el sitio de interés (D en la Figural)y
proyectar hacia el futuro ese comportaminto histérico (E en la Figura 1), asumiendo que el
mismo se mantendrd en el tiempo. Los estudios de paleosismicidad son fundamentales para
este anilisis, ya que no se puede estimar con el grado de exactitud requerido, la posible

actividad sismica futura basdndose solamente en datos sismicos histéricos e instrumentales.

El modelo probabilistico toma en cuenta una zona ubicada alrededor del lugar
donde se desea determinar el peligro sismico, dentro de la cual pueden producirse terremo-
tos que por su magnitud y distancia generarian amplitudes de movimiento del terreno en

dicho lugar, importantes desde el punto de vista del disefio sismorresistente.

El procedimiento general consiste en asumir una region integrada por n fuentes
sismicas potenciales, siendo Nj la frecuencia media anual de ocurrencia de eventos sismicos
con magnitudes M > Mo, en la fuente i. Cada uno de estos eventes, Ej, producird una
amplitud mdxima de movimiento del terreno en el sitio, facilmente calculable a partir del
conocimiento de la magnitud del sismo, de su ubicacion geogrifica y de la funcién de

dtenuacidn con la distancia. Si designamos como un evento especial a aquél que se produce



en cualquiera de las fuentes potenciales y da lugar, en el sitio, a una amplitud mdxima, A,
que supera un valor fijado, a, existird una probabilidad constante de excedencia de la
amplitud, a, en cada evento, lo cual significa que la ocurrencia de un evento especial en el
sitio seleccionado, constituye un proceso de Poisson, con razén media anual 1) (a), que es

el numero esperado de excedencias por ano.

Definiendo al peligro sismico como la probabilidad de que, en el futuro, la
amplitud, a, fijada sea excedida por lo menos una vez en el sitio de interés, durante un cierto

periodo, t, de vida ttil de la obra proyectada, tendremos:
Peligro=P (A>a|t) =1 -e M@ < M-t

siendo
Nw=2 M= % P (A>alE).Nj

donde 1 (i) representael promedio anual de excedencias en el sitio, provenientes de cada

fuente 1.

El correspondiente intervalo de recurrencia, T (afios), es la inversa de 1) (a), por
loque laamplitud mdxima de movimiento del terreno correspondiente al perfodo de retorno

de la misma tiene un 63% de probabilidad de ser excedida en ese tiempo.

La probabilidad condicional, P (A > a | Ei), se obtiene aplicando el teorema de

probabilidad total, por lo que la razén promedio anual de excedencias se obtiene como

Mu 0

M@= 2 Ni (M) _f j f(m).f(r).P(A>a|m,r).dm.dr
Mo  r=0

donde f (m) es la funcion de densidad de probabilidad de las magnitudes sismicas

comprendidas entre Mo y Mu; f (r) es la funcién de densidad de probabilidad de las

distancias minimas desde el sitio a la linea de ruptura sobre la fuente y P (A >a | m, 1)

representa la probabilidad de que la amplitud mdxima de movimiento del terreno exceda

el nivel, a, en el sitio, cuando ocurra un terremoto de magnitud, m, a una distancia, r.

Esto significa que en el cdlculo de M (a) se tienen en cuenta las distribuciones de
probabilidad de: (1) las magnitudes sismicas, (2) las distancias desde cada punto de cada



fuente sismica hasta el sitio y (3) las atenuaciones regionales de las amplitudes mdximas.

FUENTES SISMICAS POTENCIALES

El modelo probabilistico adoptado requiere, para su desarrollo integral, conocer
las caracteristicas basicas que definen a cada una de las fuentes sismicas potenciales
pertenecientes a la region sismotecténica asociada al sitio de emplazamiento de la obra.

Las fuentes sismicas son dreas o lineas discretas con caracteristicas propias de
sismicidad. Dicha sismicidad puede manifestarse como actividad registrable actualmente
o como evidencias concretas de paleosismicidad sobre estructuras sismogénicas, aunque

lus mismas no presenten sismos recientes.

‘Sibien las fuentes sismicas pueden ser de cualquiera de los tres tipos definidos en
la Figura 1-A, daremos prioridad en su andlisis a las del tipo 1, que son las fallas activas
definidas por su traza en superficie, normalmente no relacionadas directamente con
actividad microsismica. Dicha prioridad se fundamenta en que ‘éstas son las fuentes
predominantes en la region bajo estudio y, ademds, se han constituido en las estructuras

geologicas generadoras de los grandes terremotos histéricos argentinos.

En Ia prdctica ingenieril es ampliamente aceptado el concepto de falla activa para
denominar a fallas o segmentos de fallas geolégicas que estdn sometidos a los esfuerzos
tecténicos actuales y sobre cuyas superficies de contacto se han producido, durante los
dltimos 10.000 anos (periodo holoceno), desplazamientos relativos, a veces acompanados
de ruptura superficial, los que permanecen como evidencias inconfundibles de terremotos

de diferentes magnitudes.

Una falla activa queda completamente definida como fuente sismica mediante los
siguientes pardmetros: terremoto potencial maximo (TPM) o terremoto mdximo posible de
ocurrir en la falla, de acuerdo a las caracteristicas geométricas y sismotecténicas de la
misma; intervalo promedio de recurrencia de dicho terremoto y relacion entre magnitudes,
M,y frecuencias, N, de la actividad sismica asociada a 1a falla.

Estos pardmetros pueden ser estimados experimentalmente, ya que la informacién
histérica muestra una buena correlacién entre las magnitudes sismicas y las caracteristicas
basicas que definen larupturade la falla (lon gitud de ruptura, mdximo desplazamiento sobre
la falla y idirea de ruptura), correlacion que puede ser usada directamente para evaluaciones
de paleosismicidad a efectos de inferir la actividad sismica holocena a partir de las

evidencias de ruptura prehistética.

El procedimiento general para el estudio integral de una falla geoldgica se basa en
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la siguiente metodologia:

a) Métodos de Sensores Remotos: incluye el andlisis regional, a través del estudio de
imdgenes satelitarias, y el andlisis zonal mediante el estudio de fotografias aéreas
convencionales o empleando técnicas mds modernas de fotograffas aéreas con dngulos
especiales de iluminacién solar.

b) Métodos Geofisicos: incluyen estudios de distribucién de la actividad sfsmica, que
algunas veces estd relacionada y sirve para delinear fallas activas. También se pueden
emplear técnicas de reflexi6n sismica para conocer la geometria de las fallas subyacentes
en cuencas sedimentarias. Por otra parte los métodos gravimétricos sirven para estudiar
zonas de fallas con fuertes contrastes de densidad. También, en ciertos casos, se pueden
conocer algunas caracteristicas de fallas activas aplicando el método magnético.

¢) Métodos Topogrdficos: consisten en realizar perfiles topogrificos sobre zonas previa-
mente seleccionadas, como parte integrante del andlisis geomérfico. Tienen como
objetivo identificary poner en evidenciala presencia de roturas de pendientes y quiebres
asociados a escarpas o bien escalones topogrificos de diferente jerarquia geomérfica.

d) Métodos Directos: sirven para realizar la fase final y m4s importante de la evaluacién
del fallamiento activo. Consisten bdsicamente, en excavar trincheras o calicatas explo-
ratorias perpendiculares al rumbo de la falla, que dejen al descubierto el perfil no alterado
de la misma. Sobre él se efectudn las evaluaciones de paleorupturas y de direcciones de
deslizamientos, que son complementadas por dataciones de muestras especificas, las
que permiten establecer los intervalos de recurrencia y los correspondientes ritmos
medios de deformacion.

La Figura 2 muestra las relaciones generales que existen entre periodo de recu-
rrencia, magnitud mdxima y ritmo medio de deformacién de una falla. Este dltimo aspecto
estd expresado en cm/afio y también por medio -de las caracteristicas globales de la
expresién geomérfica para cada agrupamiento de deformacién, dejando aclarado que esta
descripcion debe tomarse como promedio, ya que factores tales como el clima, el tiempo
transcurrido desde el dltimo terremoto, etc., pueden afectar seriamente las formas expues-
tas. En dicha figura se observa que conociendo dos de los pardmetros involucrados puede
determinarse el tercero.

Las correlaciones experimentales de la Figura 2 se complementan con otras que
toman en cuenta diferentes pardmetros, fundamentalmente la magnitud sismica expresada
en funcién de la longitud de ruptura superficial de la falla o del desplazamiento mdximo
debido a terremotos.
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Figura 2: Relacion entre intervalos de recurrencia, ritmo medio de deformacién y
magnitud (Segun Slemmons, 1986)

Diferentes autores, utilizando parcial o totalmente la metodologia descripta, han
evaluado las fuentes sfsmicas potenciales de la regién sismotecténica objeto de este estudio,
que es la mds sismicamente activa de nuestro pafs. De todos ellos, el INPRES, ha aportado
la mayor informacidn a través de los estudios de microzonificacién sismica del Gran San
Juan y del Gran Mendoza. En la Figura 3 se presenta un compendio de los resultados
obtenidos y en la Tabla 1 se resumen las caracterfsticas mds importantes de dichas fuentes,

agrupadas en zonas segtn corresponda.

INFLUENCIA RELATIVA DE LAS FUENTES SISMICAS
POTENCIALES SOBRE DIFERENTES TIPOS DE OBRAS

Una vez definidas las fuentes sfsmicas potenciales y sus parimetros caracteristicos
es necesario, a efectos de calcular la influencia de cada una de ellas sobre un sitio de interés,
estimar dos correlaciones de fundamental importancia: (1) atenuacién de las amplitudes
miiximas de movimiento del suelo en funcién de la distancia, para cada magnitud y (2)
longitud de ruptura de falla en funcién de la magnitud. Ambas relaciones son experimen-
tales, dependiendo su grado de precisién de la cantidad de registros de acelerogramas

disponibles, especialmente para terremotos de elevadas magnitudes.
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Figura 3: Distribucion de las fallas activas en la regién y. ubicacién de los sitios
donde se estimaron las aceleraciones maximas del terreno.

La region considerada, a pesar de ser la de mayor actividad sismica del pais, no
presenta antecedentes de registros de acelerogramas de terremotos fuertes, excepto uno a
70 Km del epicentro correspondiente al terremoto del 23 de noviembre de 1977 (Ms = 7,4;
Amax = 0,18 g en la sede del INPRES). Por lo tanto, los pocos datos disponibles
corresponden a eventos sismicos con magnitudes no superiores a seis. Esto hace dificil
obtener relaciones de atenuaci6n con datos locales cuando se trata de magnitudes impor-
tantes.

En el presente trabajo se han empleado las curvas de atenuacion de aceleraciones
que se muestran en la Figura 4, resultantes de combinar adecuadamente los escasos datos
instrumentales obtenidos en la regién con los correspondientes a las intensidades sfsmicas
estimadas para terremotos histéricos, con el agregado de los resultados alcanzados en otras
regiones del mundo con similares caracteristicas sismotecténicas y gran cantidad de
registros.

13



TABLA 1

Caracteristicas fundamentales de las fuentes sismicas potenciales localizadas en la
regién centro-oeste argentina

Longitud TPM estimado
Fuente de rotura Terremoto histérico
(Km) asociado Mag. (Ms) | Rec.(afos)
1-Fallas
Punilla-La Bolsa 300 27-10-1894 / Ms 7.5 7.6 900
El Tigre 420 — 7.8 1.250
Pismanta 50 —_ 7.2 4.000
Precord. Oriental 120 15-01-1944 /| Ms =174 7.5 400
Niquizanga 920 23-11-1977 / Ms =74 7,7 4.000
Maradona-Deheza 130 11-06-1952 / Ms=17,0 7.2 8.000
Las Chacras 180 R 7.0 3.000
La Cantera 20 19-03-1924 / Ms =6,2 6,9 5.000
Los Cerrillos 85 — 7,5 5.000
Cerro La Cal 30 — 7.0 1.300
Cerro La Gloria 20 — 6.5 10.000
Barrancas 30 20-03-1861 / Ms=17,0 7,0 600
Melocotén 40 —-- 7.0 4.000
Tupungato 80 — 7.0 1.000
Cord. Frontal 250 — 7.7 5.000
2-Zonas

Subduccién — 14-04-1927 / Ms =17,1 7.5 500
Sureste San Juan — —- 6,0 200
Noreste Mendoza — 17-12-1920 / Ms =6,0 6.0 200
Chile Central — 11-11-1922 / Ms =8,4 8.5 100
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terremotos superficiales

Estas curvas se refieren a valores de amplitudes mdximas de movimiento del
terreno en suelo firme (roca), debiéndose hacer las correcciones del caso para los otros
tipos de suelo.

Para el cdlculo de la funcién de probabilidad de la menor distancia desde la falla
al sitio, es necesario conocer algiin tipo de relacion que vincule la longitud mé4xima de
ruptura con cada magnitud sismica.

En laregion objeto de este estudio existen fallas de rumbo y fallas inversas, ambas
constituyendo fuentes sismicas potenciales. Por tal razén y dada la ausencia de relaciones
obtenidas con datos locales, se han considerado las existentes a nivel mundial, de acuerdo
al siguiente detalle;

a) Para fallas inversas, relacién de Bonilla (1984)
Ms=571+0916logL (LenKm)
b) Para fallas de rumbo, relacién Slemmons (1977)

Ms=4,65+13511ogL (Len Km)
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Con el objeto de comparar la influencia relativa de las diferentes fuentes sismicas,
fundamentalmente las fallas activas mds importantes, se considraron seis sitios de interés,
tres en la Provincia de San Juan (Proyectos Cuesta del Viento y Tambolar y ciudad de San
Juan) y tres en la Provincia de Mendoza (Proyectos Los Blancos y Potrerillos y ciudad de
Mendoza). En cada uno de esos sitios se obtuvieron las aceleraciones mdximas esperadas
para diferentes intervalos de tiempo, con sus correspondientes probabilidades de no
excedencia. Dichos valores se graficaron, resultando las curvas que se presentan en las

Figuras 5 y 6.
Del andlisis de la Figura 5 se desprende lo siguiente:

a) Cualquier obra a disenar en el sitio de emplazaminto del proyecto Tambolar requerird
aceleraciones mayores que las correspondientes a otra similar que se proyecte en Cuesta
del Viento, siempre que la exigencia del disefio permita una probabilidad de excedencia
del 15% o superior en 50 afos, o lo que es lo mismo, un intervalo de recurrencia de la
amplitud mdxima no mayor que 300 afios. Cuando los requerimientos estén sobre esos
valores, las aceleraciones de disefio en Cuesta del Viento serdn superiores a las del Tambolar,
llegdndose a diferencias de alrededor de 0,15 g para periodos de retorno de 10.000 afios.

b) Toda obra a disefar en la ciudad de San Juan requerird aceleraciones mayores que otras
similares que se proyecten en Cuesta del Viento o Tambolar, siempre y cuando los
requerimientos de disefio sean compatibles con una probabilidad de excedencia del 7%
o superior, lo que es equivalente a un intervalo de recurrencia de la aceleracién maxima
inferior a 700 anos. Cuando las exigencias de proyecto superen estos valores, las
aceleraciones del disefio en Cuesta del Viento serin mayores que en la ciudad de San

Juan.

Elvporqué de este comportamiento se explica analizando en forma conjunta la
Figura 3 y la Tabla 1. Alli se ve que la ciudad de San Juan estd influenciada, casi
exclusivamente, por la falla de la Precordillera Oriental (N2 6 en la Figura 3), cuyo TPM
(Terremoto Potencial Mdximo) alcanza una magnitud Ms = 7.5 con un intervalo de
recurrencia Tr = 400 afos; mientras que el sitio de emplazamiento del Proyecto Cuesta del
Viento estd totalmente dominado por la Falla El Tigre (N2 3 en la figura 3), cuyo TPM estd
caracterizado por una Mg = 7.8 y un Tr = 1.250 anos. En consecuencia, los valores de
aceleraciones maximas aumentardn, en cada caso, hasta que los requerimientos de disefio
se acerquen al periodo de retorno del TPM, a partir de los cuales permanecerdn casi

constantes.

En el caso del Proyecto Tambolar, son varias las fallas (N® 3, 4, 5y 6 en la Figura
3) que influyen en el cilculo del valor final de las amplitudes mdximas, especialmente la
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falla N2 6 cuando los intervalos de recurrencia son cortos, lo que hace que las aceleraciones
de diseno resulten superiores respecto a Cuesta del Viento para probabilidades de exceden-
cia del 15% o mayores, lo que corresponde a un periodo de retorno inferior a 300 afos.

De la misma manera podemos analizar los resultados presentados en la Figura 6.
Alli se observa que, para igual tipo de estructura, los requerimientos de disefio serdn siempre
mayores en la ciudad de Mendoza que en los sitios donde estdn proyectados los emprendi-
mientos de Potrerillos y Los Blancos. Esto se debe a que la ciudad de Mendoza estd afectada
por fallas muy cercanas. especialmente por la falla de la calle Perd (N° 10 en la Figura 3),
(ue pricticamente la atraviesa, y por la de Barrancas (N2 12 en la Figura 3), las que si bien
tienen magnitudes mdximas moderadas (Ms = 7,0), las cortas distancias al sitio y los
intervalos de retorno del TPM relativamente pequenos, hacen que las aceleraciones mixi-

mas resultantes sean muy elevadas.

Comparando los sitios de emplazamiento de Potrerillos y Los Blancos se observa
que, para probabilidades de excedencia del 4% o mayores (intervalos de recurrencia
menores de 1.400 anos), el primero tiene mayores exigencias de proyecto que Los Blancos.
A partir de esos valores la situacién se invierte, llegando la diferencia a casi 0,10 g para
10.000 anos. Esto se debe a que Los Blancos estd afectado casi exclusivamente por la falla
de la Cordillera Frontal (N° 15 en la Figura 3), cuyo TPM tiene una Mg = 7,7 y un Ty =
5.000 anos, mientras que Potrerillos estd influenciado por varias fallas con menores
periodos de recurrencia para sus correspondientes TPM, pero también con menores

magnitudes.

CONCLUSIONES

El andlisis realizado en este trabajo nos muestra claramente que cualquier estudio
de riesgo sismico requiere, para su implementacién acertada, conocer con precision las
caracteristicas de cada una de las fuentes sismicas potenciales regionales; es decir su
localizacion, geometria y los correspondientes pardmetros de sismicidad y recurrencia que
la carecterizan.

Este procedimiento es imprescindible cuando se trata de disefio de grandes obras
de infraestructura, ya que el desconocimiento del marco tecténico regional y local leva,
generalmente, a sobredimensionar la estructura con el consiguiente aumento de costo, por
aplicacion de un criterio netamente conservador, consistente en trasladar el mayor terremoto
histérico de la region al sitio de emplazamiento de la obra y tomar la amplitud mdxima

resultante como la del terremoto potencial maximo que pueda afectarla.
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Solamente en los casos donde es imposible localizar y caracterizar las fuentes
sismicas potenciales por procedimientos geolGgicos y sismoldgicos, se acepta todavia
recurrir a este procedimiento para evaluar el peligro sismico.

Losresultados obtenidos en este estudio no sélo confirman lo dicho anteriormente,
sino que muestran en forma fehaciente la influencia relativa que cada fuente potencial tiene
sobre un sitio, en funcién de la importancia y de la vida itil de la obra. Esto si gnifica que
una misma fuente sismica puede tener mayor o menor influencia en el disefio sismorresis-
tente de una estructura en un mismo sitio, lo que dependerd del tipo de obra y de la finalidad
de su construccién.
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NUDOS VIGA-COLUMNA: UNA REVISION CRITICA

Alejandro P. Giuliano*

RESUMEN

Se presenta un estado del arte sobre el comportamiento y disefio sismorresistente
de nudos viga-columna interiores de hormigén armado. Primeramente se estudia el com-
portamiento no lineal ante cargas ciclicas reversibles de un nudo con ductilidad completa.
Se discuten los mecanismos de resistencia al corte a la luz de recientes investigaciones. Se
revaldan los resultados de ensayos realizados, agregando como criterio adicional a los
existentes la distorsion lateral de piso. Se discute la influencia de la losa y de las vigas
transversales en un nudo plano y espacial.Se analizan criticamente las prescripciones que
contienen los reglanﬁentos neozelandés, americano y especialmente el Reglamento argenti-
no INPRES-CIRSOC 103. Se discuten las estructuras con ductilidad limitada. Finalmente
se sugieren cambios a la normativa actual vigente en nuestro pais y se indican posibles lineas

de investigacién futura.

* Subdirector Instituto Nacional de Prevencién Sismica (INPRES)
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INTRODUCCION

El comportamiento de nudos viga-columna de hormigén armado ante cargas
inducidas por terremotos es hoy motivo de controversia. A pesar de la abundante investi-
gacion experimental y analitica que se ha desarrollado y se desarrolla sobre el tema, no
existe un enfoque unico sobre los criterios de comportamiento y consecuentemente sobre
la metodologia a aplicar en el disefio sismorresistente. Mds adn, las prescripciones que al
respecto contienen los reglamentos muestran una falta de uniformidad en los criterios
normativos, conduciendo frecuentemente a resultados divergentes [10].

El interés por el comportamiento de los nudos viga-columna ante solicitaciones
ciclicas reversibles como las inducidas por los terremotos, es relativamente reciente. Esto
(uizds se deba en parte a que son muy pocas o ninguna las estructuras sometidas a terremotos
destructivos ocurridos en el mundo, cuyo colapso parcial o total puede atribuirse a un mal
comportamiento de los nudos. A pesar de ello, en los dltimos quince afos ha habido un
interés creciente en el tema, como consecuencia de que los modemos cédigos sismorresis-
tentes contienen prescripciones cada vez mds estrictas en relacion con el disefio de vigasy
columnas, quedando de esta manera el nudo, como el elemento mds débil de la cadena. El
trabajo de investigacién pionero en este tema fue, sin duda, el desarrollado por Hanson y
Corner [1], quienes por primera vez ensayaron un modelo de nudo viga-columna de
hormigén armado ante cargas horizontales ciclicas reversibles. Como resultado de sus
investigaciones concluyeron que el mecanismo de resistencia al corte en el nudo era similar
al correspondiente a una viga de hormigén armado. Esto es, el plano potencial de fallaestaba
constituido por una grieta diagonal que formaba un dngulo de 452 con el eje de la viga, y la
resistencia al corte del nudo era aditiva, es decir, una parte del corte actuante era absorbida
por el hormigén y la otra por la armadura transversal, de manera similar a lo que ocurre
en las vigas. Esta investigacin fue realizada en 1967 y fue incorporada al Reglamento
A.C.I. de 1971.

A este trabajo pionero le siguieron varios que modificaron sustancialmente las
conclusiones de Hanson y Corner, y en general pueden agruparse en dos escuelas o dos
tendencias claramente definidas. Ellas son la escuela neozelandeza y la escuela americana,

aunque en ambas hayan contribuido investigadores de diferentes paises.

A rafz de la discrepancia existente entre ambas escuelas se estd realizando un
programa conjunto entre investigadores de Nueva Zelandia, EE.UU., Japén y China a fin
de uniformar criterios. Las primeras conclusiones de este programa aparecen en las

22



memorias de la wltima Conferencia Mundial de Ingenierfa Sismorresiestente desarrollada

en Japén en 1988.

Enel presente trabajo se analizan los diferentes enfoques que existen sobre el tema,
se revalian los mismos a la luz de las dltimas investigaciones, se analizan las prescripciones
normativas que al respecto contienen diferentes reglamentos, y finalmente se formulan
recomendaciones para el disefio sismorresistente de nudos viga-columna de hormigén
armado, asi como posibles lineas de investi gacion futura.

COMPORTAMIENTO NO-LINEAL DE UN NUDO INTERIOR
VIGA-COLUMNA DE HORMIGON ARMADO ANTE CARGAS
CICLICAS REVERSIBLES.

El comportamiento de un nudo viga-columna interior de hormigén armado bajo
cargas ciclicas reversibles que lo hagan incursionar fuertemente en el campo ineldstico
puede entenderse a través de un andlisis secuencial de un subensamblaje estructural
constituido por dos vigas y dos columnas (ue se entrecruzan y que se han aislado de la
estructura cortdndolas en la mitad de sus luces, tal como indican los esquemas de la Fig. 1.

La carga horizontal puede imaginarse aplicada en los extremos de la columna (Fig.
la) para lo cual los extremos de las vigas deben estar enlazados de forma tal que sélo puedan
girar y desplazarse libremente en direccién horizontal.

}

~——>+a=Carga en la Columna 1b. Carga en las Vigas

Figura 1. Esquemas para Ensayos de Nudos.
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El esquema puede invertirse, esto es, imaginar la carga aplicada en los extremos

de las vigas, esta vez en direccion vertical, y sostener los extremos de las columnas en forma

similar a como se hacia con las vigas en el esquema anterior (Fig. 1b).

Estos dos esquemas se han utilizado para ensayar diversos subensamblajes. El de
la Fig. 1a, es mds conveniente, ya que permite reproducir el efecto P-Delta.

Si con cualquiera de los esquemas anteriores (Fig. 1a 6 1b), se aplica una carga (o
mds propiamente una deformacién) de manera de simular estdticamente la accién sismica
y se admite que el disefio del subensamblaje sigue el criterio de columna fuerte-viga débil,
condici6n deseable prescripta en todos los c6digos , de manera que las rétulas pldsticas se
formen en los extremos de las vigas y no en los de las columnas, y se carga monoténicamente
al modelo, éste evolucionard en un diagrama carga-deformacion, segin la curva OA (Fig.
2). Enel punto A, se han formado rétulas pldsticas en los extremos de las vigas que concurren
al nudo. Si, por ejemplo, la viga de la derecha estd sometida a momento negativo y la viga
de laizquierda a momento positivo, aparecerdn fuertes grietas de flexién en la parte superior
de la viga derecha y en la parte inferior de la viga izquierda. El acero traccionado de ambas
vigas habrd entrado en la fase de endurecimiento y el hormigén ubicado en las partes
superior e inferior de las vigas derecha e izquierda, respectivamente, no estard en contacto

con las caras de la columna en el nudo.

0/ A

Figura 2. Ciclo de Histéresis: Puntos Caracteristicos.

En el punto A pueden presentarse dos situaciones distintas. Si el ancho de la
columna es lo suficientemente grande como para que la longitud de adherencia de las
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armaduras traccionadas se logre dentro del nudo, las barras estardn traccionadas en un lado

y comprimidas en el otro. Asi, por ejemplo, la armadura superior estard traccionada en la
cara derecha y comprimida en la izquierda. Si, por el contrario, el ancho de la columna es
insuficiente como para que la longitud de adherencia de las barras no pueda lograrse en el
interior del nudo, la barra se anclard en las vigas, fuera del nudo, y en tal situacién la
armadura estard traccionada en ambos lados. Asi, la pérdida de adherencia no significa que
las barras se “‘escapen”, ya que se anclan en la viga del otro lado. No obstante, como muestra
la Fig. 3, la situacién es muy comprometida porque se recarga el hormigén comprimido,
en primer lugar, por la redistribucion de tensiones entre el acero y el hormigén, y en segundo
lugar, porque el brazo eldstico de la cupla disminuye, debiendo aumentar, en consecuencia,
la magnitud de los esfuerzos internos. Esto puede conducir a una rotura prematura por
agotamiento de la resistencia del hormigén en la zona comprimida de la viga.

1 Agotamiento de la
Resistencia del Hormigdn

s i = SRR

<

AN -V I NG N

Agolamiento de la
Resistencia del Hormigdn

/‘/

Figura 3. Equilibrio de Esfuerzos en Vigas y Nudos.

Por otra parte, al perderse la contribucién del acero comprimido, la seccién
doblemente armada se transforma en una seccién con armadura simple, disminuyendo
drdsticamente su ductilidad de curvatura. La Fig. 4 muestra ductilidades de curvatura de

secciones doblemente armadas, en funcién de la cuantia de la armadura traccionada p, para
diferentes relaciones entre la cuantia de la armadura comprimida y traccionadap’p, y para
un hormigén de resistencia caracteristica de 17 MPa. Se observa que para un valor
determinado de p, la ductilidad de curvatura aumenta a medida que lo hace la relacién

P7p. Asi, por ejemplo, sila cuantia pesdel 1% y larelacién p7p = 0,5, minimo permitido
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en zona sismica 4 [32], la ductilidad de curvatura es igual a 8 (ocho). La pérdida de
compresién del acero conduce a una disminucién de dicha ductilidad a 4 (cuatro), esto es,
se reduce en un 50%. Este porcentaje se eleva a medida que la relacién p7p aumenta. Debe
tenerse presente que la ductilidad global de desplazamiento de una estructura aporticada se
logra principalmente merced a la ductilidad de curvatura de las vigas, y en menor medida,
de las columnas que la componen. Asi, drdsticas disminuciones de la ductilidad de curvatura
disponible, conducen a grandes reducciones de la ductilidad global disponible. La relacién
entre la ductilidad local y la ductilidad global es variable, pero en general puede afirmarse
que fluctia entre 3 y 5. Asi, para obtener una ductilidad global disponible de 4, las
ductilidades locales deberdn alcanzar valores comprendidos entre 12 y 20. De esta manera,
la pérdida de compresion del acero necesariamente conduce a un comportamiento inade-
cuado de la estructura ante un futuro terremoto severo, pudiendo llegar, incluso, al colapso

parcial o total.

HORMIGON: H17-Rec.: 0,05
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Figura 4. Ductilidad de Secciones Doblemente Armadas.

Por lo expuesto se deduce que el control de la adherencia de las barras lon gitudi-
nales que atraviesan el nudo constituye un punto primordial a tener en cuenta en los criterios
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de comportamiento.

Si se inicia el proceso de descarga se arriba al punto B (Fig. 2), donde la carga
aplicada es nula pero queda una deformacién residual debido a que el acero, en la etapa de
carga, sobrepasd el umbral de fluencia e incluso entr6 en la fase de endurecimiento. En esta
situacion, las grietas flexionales en las zonas de formacién de las rétulas pldsticas no se
cierran, manteniéndose separadas del nudo las partes superior e inferior de las vigas derecha
e izquierda respectivamente.

Si se prosigue con el proceso de carga, ahora en sentido opuesto, las grietas de
flexin aparecerdn en la parte inferior de la viga derecha y superior de la viga izquierda
como consecuencia de la inversién de los momentos flectores. Es de hacer notar que las
grietas correspondientes al Punto A no se han cerrado totalmente. Las secciones estdn ahora
agrietadas en la parte superior e inferior. Asi, se arriba al punto C, en donde la deformacién
es nula pero las grietas correspondientes al momento positivo, por ejemplo en la viga
derecha, han progresado hacia arriba juntindose con las correspondientes al momento
negativo, las cuales todavia no se cerraron, formdndose asi una grieta vertical que atraviesa
toda la seccién, quedando la viga unida al nudo solamente por las armaduras pasantes. En
esta situacion, la cupla interna estd suministrada tnicamente por el acero. La rigidez del
subensamblaje disminuye considerablemente, presentando el ciclo histerético un “estran-
gulamiento”, disminuyendo también la capacidad de disipacién de energfa. Esta situacién

es, sin duda, la mds comprometida para la adherencia de las barras pasantes.

Si se sigue cargando por encima del punto C, llega un momento en que las zonas
de compresién de las vigas entran en contacto nuevamente con el nudo, exhibiendo el ciclo
de histéresis una fase de “endurecimiento”, esto es, de aumento pronunciado de la rigidez.

MECANISMO DE RESISTENCIA AL CORTE EN UN NUDO INTERIOR.

La Fig. 5a, muestra los esfuerzos que actian en un nudo interno. De acuerdo con
Paulay [2-4-5], deben existir dos mecanismos que coadyuven a resistir el corte. El primer
mecanismo, Fig. 5b, estd constituido por una biela de hormigoén que atraviesa diagonalmente
el nudo. Esta biela es capaz de equilibrar las compresiones transmitidas por el hormigén de
vigas y columnas con los esfuerzos de corte. Para poder equilibrar los esfuerzos transmitidos
por la armadura al ndcleo del nudo, si se admite que el mismo se encuentra fuertemente
fisurado, serd necesario contar con un mecanismo de celosia (Fig. 5b), constituido por las
bielas de hormigén que se forman entre fisura y fisura, trabajando en compresién, y porla
armadura vertical y horizontal. Obsérvese que se forma un campo en compresion diagonal,
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Figura 5. Idealizacién del Mecanismo de Resistencia al Corte en un
Nudo Interno.
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que solamente puede existir si en los bordes del nudo existen compresiones capaces de
mantenerlo. Estas compresiones pueden lograrse, en direccién horizontal, con armadura
transversal o con un cable pretensado ubicado a mitad de altura en las vigas, mientras la
compresién en direccién vertical, puede lograrse mediante la carga axial en las columnas o
con barras longitudinales convenientemente ancladas,

La justificacién de la existencia de la biela comprimida que atraviesa diagonalmen-
te el nudo, se basa en ensayos de laboratorio [2-4-5], los cuales demostraron que el plano
potencial de falla era una grieta diagonal que se extendia entre esquinas opuestas del nudo,
en contraposicion con el supuesto original de Hanson y Corner que admitia que la grieta era
a 452 [3]. Obsérvese que el éxito del mecanismo de celosia radica en una buena adherencia
de las barras que atraviesan el nudo.

El corte absorbido por la biela comprimida se conoce como el corte que absorbe
el hormigén, mientras que el corte absorbido por el mecanismo de celosia, como el corte
absorbido por el acero.

Segiin Paulay y otros [4-5), la contribucién de cada uno de estos mecanismos a la
resistencia al corte del nudo ante carga monotGnica creciente es aproximadamente del 50%.

Sin embargo, y siempre de acuerdo con las referencias [4-5], ante cargas ciclicas
reversibles, la fluencia de las armaduras de las vigas penetra progresivamente en el nudo.
La distribuci6n de las tensiones de adherencia, que se supone uniforme dentro del nudo,
empieza a concentrarse hacia el centro, en la forma esquematizada en la Fig. 6. Asf, parte
de las tensiones de adherencia que absorbia la biela de hormigén cuando la distribucién era
uniforme (Fig. 7), debe ahora ser transmitida por el mecanismo de celosfa. Por otra parte,
al formarse las grietas verticales en la superficie de contacto entre vigas y columnas,
disminuye el ancho de la biela, la cual ademds, se encuentra sometida a compresiones y
tracciones alternadas. Como consecuencia de todo ello, Paulay y otros, consideran que a
medida que se incursiona en el campo de las deformaciones ineldsticas reversibles, el
mecanismo de la biela de hormigén se deteriora progresivamente, haciéndose cada vez mds
preeminente el mecanismo de celosia, esto es, la contribucién del acero. Se llega asf, en
algunos casos, cuando la carga normal en la columna es pequeiia, a considerar que la biela
se degrada totalmente, debiéndose absorber todo el corte con armadura.

Esta teorfa, que constituye la base de la escuela neozelandeza, ha dado origen a las
prescripciones que contiene el reglamento de Nueva Zelanda parael disefio sismorresistente
de nudos viga-columna [26-27]. Ademds, es sin duda, el primer enfoque racional sobre el
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mecanismo de resistencia al corte de un nudo. El enfoque primero de Hanson y Corner,
tiene el mérito de haberse adelantado en el tiempo y de haber abierto el camino, y con ello,
la discusi6n del problema. Pero hoy, no existe duda que el comportamiento de un nudo y
el de una viga no pueden ser asimilables [3].

] ]

——— —  — <y

Figura 7. Transferencia de Esfuerzos de Adherencia por el
Mecanismo de Biela.

La aplicacién de las prescripciones que contiene el Reglamento neozelandés
conduce frecuentemente a congestiones importantes de armaduras en los nudos. M4s adn,
las limitaciones sobre el mdximo didmetro de las armaduras lon gitudinales de las vigas que
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atraviesan el nudo [d< /(25 + 35); h:ancho de la columna], derivadas de requerimientos
de adherencia, son de dificil cumplimiento en la prdctica. El procedimiento de disefio usual
consiste en dimensionar vigas y columnas, y verificar el nudo. Esto hace que frecuentemen-
te, debido a la limitacién en los didmetros, la cantidad de barras de acero a colocar sea
excesiva. Una solucién del problema constistirfa en cambiar el procedimiento de disefio,
esto es, dimensionar el nudo y luego verificar las vigas y columnas [20].

CORTE RESISTIDO POR EL HORMIGON.,

Todos los inconvenientes mencionados, derivados de la aplicacidn prictica de Ia
teoria de Paulay y otros, conducen a examinarla mds cuidadosamente,

En primer lugar, se hace necesario verificar si efectivamente la biela de hormigén
se degrada, y en caso que asf sea, en qué magnitud. La Fig. 8, extraida de la referencia [12],
muestra un histograma construido con base en ensayos realizados en nudos viga-columna
con cuantfas volumétricas de armadura transversal entre 0% ¥ 1%. En el eje de abscisas se
indica la relaci6n entre la resistencia al corte mixima después de la fluencia bajo carga
monotdnica y la minima resistencia al corte ba jo carga ciclica ( Qct/th ). Estas resistencias,
en general, corresponden a niveles distintos de deformacién. Se observa que el mayor
nidmero de ensayos corresponde a unarelacién Qct/th comprendida entre 0,70 y 0,80. Esto
significa que con una cuantia pequeiia de armadura transversal (0 < P < 0,01), el hormigén
en el nudo tiene que resistir la mayorfa, si no toda, la carga aplicada. Esto es, la resistencia
de la biela de hormigén no se degrada en forma apreciable, contrariando asf la teorfa
sustentada por Paulay. M4s ain, Hamada y otros [12], demostraron que en la carga tltima,
la compresién en la biela no est4 relacionada con las caracterfsticas de adherencia de las
barras pasantes a través del nudo. Como muestra la Fig. 9, aunque existe mucha diferencia
entre la adherencia de barras conformadas y de barras embebidas en parafina, la compresi6n
Cen la biela es casi la misma cuando se alcanza la carga ultima. Esto muestra claramente
que la contribuci6n del hormi g6n en la resistencia al corte de un nudo interno sometido a
cargas ciclicas, no s6lo no puede despreciarse, adn bajo condiciones adversas (carga normal
nula en la columna), sino (ue constituye una fuente importante, tal vez Ia mayor, de la
resistencia total.

Ensayos realizados por Menheit y Jirsa [8], concuerdan con las conclusiones
anteriores al demostrar que una mayor cantidad de armadura transversal en el nudo no
aumenta sensiblemente su resistencia al corte.
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Precisamente, basadas en las recomendaciones de Menheit y Jirsa, las prescripcio-
nes tentativas del ATC 3-06 [29-30], establecen una armadura transversal minima en los

nudos, siempre que la tensién nominal de corte no supere el valorde V O'bk(MPa).
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Figura 8. Contribucién del Hormigéh ala Resistencia de un Nudo
bajo Cargas Ciclicas.
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Figura 9. Carga en Funcién de la Resultante en la Biela,

32



RIGIDEZ Y CAPACIDAD DE DISIPACION DE ENERGIA.

Hasta el momento se han discutido solamente los problemas derivados de la
resistencia al corte del nudo. En el disefio sismorresistente no sélo es importante la
resistencia, sino también la rigidez, principalmente sus posibles degradaciones ante cargas
ciclicas. Si estas degradaciones son importantes, atin cuando la resistencia se mantenga, los
ciclos de histéresis presentardn estrangulamientos, reduciéndose asi la capacidad de disipa-
cion de energia de la estructura.

La influencia que la cantidad de armadura transversal y el nivel de la tensién

nominal de corte operante tienen sobre las caracteristicas de ri gidez, resistencia y capacidad
de disipacion de energia, puede observarse en la Fig. 10 extraida de la referencia [14-15].
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Figura 10. Rigidez, Resistencia y Capacidad de Disipaci6n de
Energfa en un Nudo Interior.
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Se ensayaron 3 especimenes: X1, X2, X3. El X1 y el X3 tienen la misma cantidad
de armadura transversal (Dh=0,76%), pero diferentes niveles de la tensién nominal de corte
(1,02 w[?)'—’g;;; 0,8 m). Por otro lado, el X1 y el X2 tienen la misma tension de corte
pero diferentes cuantias de la armadura transversal (anI=O,76%; phxz=l,15%).

Se observa que una mayor cantidad de armadura transversal y un menor nivel de
latension nominal de corte, mejoran las caracteristicas de rigidez y de disipacién de energia.
Sin embargo, un menor nivel en la tensién nominal de corte resulta mds efectivo que una
mayor cantidad de armadura transversal, al reducir la deformacién por corte del nudo y
aumentar la energia disipada.

Ante fuertes incursiones en el campo no lineal, la adherencia de las barras pasantes
se degrada. Es imposible evitar totalmente este proceso; sin embargo, puede limitarse a
niveles controlables. Para ello, resulta necesario limitar el didimetro de las armaduras a un
mdximo, en relacién con el ancho de la columna. Al respecto, las recomendaciones del
Comité ACI-ASCE 352 para el disefio de nudos viga columna [28], incorporadas a la iltima

version del Reglamento ACI [6], prescriben que d < h/20.

DISTORSION LATERAL DE PISO.

Hasta el momento, todos los resultados que se han discutido provienen de suben-
samblajes ensayados hasta el estado tdltimo. Todos los c6digos limitan la distorsién lateral
de piso a un maximo admisible en una estructura, El control de la distorsion lateral de piso
resulta necesario para reducir los dafios en las componentes no estructurales y para limitar
los efectos P-Delta.

La mayoria de los ensayos realizados en el mundo han sido llevados a cabo con
poca o ninguna carga vertical en la columna. Mds ain, en muchos de ellos, se cargaban las
vigas, manteniendo indesplazables los extremos de las columnas, de acuerdo con el esquema
delaFig. 1b. En consecuencia, los resultados no reflejan lainfluencia de los efectos P-Delta.

La Fig. 11’ muestra, por el contrario, los lazos de histéresis obtenidos por Soleimani
y otros [6], correspondientes a un subensamblaje de un nudo interior del tercer piso, de una
estructura de veinte pisos. Se observa un importante “estrangulamiento” en los lazos yla
formacién de un mecanismo cinemdtico inestable. Este comportamiento est directamente
relacionado con el efecto P-Delta.
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Figura 11. Influencia del Efecto P-Delta en el Comportamiento de un
Nudo Interno.

Es de hacer notar que el ejemplo anterior constituye un caso extremo de un rdpido
deterioro de los ciclos de histéresis, causado por el pegado de los strain-gages a las barras
de acero, al reducir las longitudes disponibles de anclaje de las armaduras de las vigas. No
obstante, los autores consideran [6], que una situaci6n similar podrfa presentarse en la
préctica debido a una mala calidad de la mano de obra.

Por lo expuesto, resulta imprescindible adoptar, como criterio adicional de com-
portamiento en nudos viga-columna, una distorsién lateral de piso mdxima. Usualmente los
reglamentos estipulan valores cercanos al 2%. Adoptando como criterio de comportamiento
un méaximo para la distorsién lateral de piso del 2%, pueden revaluarse los ensayos
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realizados a fin de comprobar, si para la deformacién correspondiente a la distorsion de piso
adoptada, el comportamiento del nudo es o no aceptable. Simultdneamente, deberi verifi-
carse que las ductilidades mdximas de desplazamiento también lo sean. Asf, por ejemplo,
en la Fig. 12 [14-15], se han trazado las verticales correspondientes a una distorsién lateral
de piso del 2%. Se observa que para ese nivel de deformacién, no existen degradaciones
importantes de resistencia ni de rigidez, mds precisamente, el espécimen X1, que fallara por
corte y adherencia, recién para una distorsién del 4% presenta una pérdida de resistencia
del 10%, elevdndose a un 25% cuando la distorsi6n alcanza el 5%. El espécimen X2, que
fallara por rotulacién en los extremos de las vigas, no registré pérdidas sustanciales de
resistencia y rigidez hasta un valor de la distorsién de piso del 4%. El espécimen X3, que
fallara por corte y adherencia, tampoco registré mayores degradaciones hasta alcanzar una
distorsion de piso del 4%.

Los resultados de andlisis similares al anterior correspondientes a ensayos realiza-
dos en la Universidad de Texas, la Universidad de California Berkeley y la Universidad de
Canterbury [7-8-9-11-13], indican que las conclusiones anteriores son generales. Ast, si
bien los subensamblajes ensayados en la Universidad de Canterbury, Nueva Zelanda,
muestran globalmente un mejor comportamiento que los demds, si se adopta como criterio
de comportamiento una distorsién mdxima de piso del 2%, todos resultan igualmente
aceptables, aunque las cuantias de armadura transversal en los ensayos neozelandeces sean
sustancialmente mayores. M4s aidn, Park y Dai Ruitong [25], en un reciente trabajo
concluyen que la cantidad de armadura transversal que prescribe la norma neozelandesa
NZS 3101 [26] para el diseiio de nudos viga-columna es excesivamente conservadora, y
podria dnsmmunrse.

ROL DE LA ARMADURA TRANSVERSAL.

De acuerdo con el criterio neozelandés, la armadura transversal, asi como Ia
vertical, en un nudo interno, tiene como funcién principal absorber la parte del esfuerzo de
corte total operante, que no absorbe el hormigén. Contrariamente, las recomendaciones del
Comité ACI-ASCE 352 [28], incorporadas a la dltima versién del Cédigo ACI-318 [31]
prescrlben una armadura transversal minima de confinamiento, siempre que el esfuerzo de
corte no supere los siguientes valores:
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Figura 12. Ciclos de Histéresis.
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Vn=14 vV ohW(MPa) bjh (nudos interiores)

Vn=10 vV oh(MPa) bj h (nudos exteriores)
Vn=08 V Obk(MPa) bjh (nudos esquineros)

Obsérvese que el esfuerzo de corte mdximo admitido es mayor en nudos interiores,
admitiéndose asf, implicitamente, un mayor confinamiento provisto por las vigas transver-
sales. Por otro lado, el esfuerzo de corte m4ximo es, en general, menor que el prescripto en
el Reglamento neozelandés (Vn =15 O_'Iat bj h ), llegando a ser muy importante la
diferencia, en el caso de nudos exteriores y esquineros.

Asf, mientras en el Reglamento neozelandés la armadura transversal se concibe
para resistir el corte, en el Reglamento americano lo hace para confinar el micleo de
hormigén, preservando la integridad de la biela.

Un trabajo reciente de Aoyama y otros [21], demuestra que el rol de la armadura
transversal en un nudo es, principalmente, confinar el hormigén m&s que resistir el corte.

Para demostrar lo anterior, se detallé un nudo en la forma indicada en la Fig. 13,
Esta disposici6n de la armadura transversal permite discriminar las deformac:ones provo-
cadas por la absorsién del corte y las desarrolladas por el confinamiento del nicleo de
hormig6n. La Fig. 14, ilustra la relaci6n entre las fuerzas transferidas del nudo por tensiones
de adherencia Fp, y la suma del corte total m4s el corte de piso Vp + Vol, en funcién de la
distorsién de piso.

Figura 13. Armadura Transversal en el Nudo.
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Figura 14. Contribucién de los Esfuerzos de Adherencia.

Los puntos 2; 3; 5y 9, corresponden a distorsiones de piso de 1/200; 1/100; 1/75
y 1/50, respectivamente. Se observa que la contribucién de las fuerzas de adherencia
disminuye a medida que aumenta la distorsi6n de piso, lo cual indica que la adherencia se
deteriora gradualmente, alcanzando un 30% del corte total m4s el corte de piso, cuando la
distorsion es de 1/50 (2%). En la Fig. 15, se muestran las deformaciones en las armaduras
transversales. Se observa que las deformaciones de los estribos ubicados en la direccién de
la carga, se vuelven casi constantes para distorsiones de piso mayores de 1/100, y no
alcanzan la-tensi6n de fluencia (0.2%). Esto demuestra que la contribucién del mecanismo
de celosfa disminuye con la degradacién de la adherencia a lo largo de las barras. Por otro
lado, las deformaciones en los estribos ubicados en direccién perpendicular a la de la carga,
aumentan con la distorsién de piso, pero no alcanzan la fluencia, al menos hasta una
distorsi6n de 1/50 (2%), por lo que la cuantia de la armadura transversal, 0,35%, es suficiente
para confinar el nicleo de hormigén.

INFLUENCIA DE LA LOSA Y DE LAS VIGAS TRANSVERSALES.

Hasta el momento, la discusi6n se ha centrado en el comportamiento de subensam-
blajes planos. Recientes investigaciones [16-17-18-19-23-24], demuestran que el compor-
tamiento de un nudo con vigas en dos direcciones ortogonales y losa, es diferente al de un
nudo plano.
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La losa colada monoliticamente con las vigas, aumenta la capacidad resistente de
éstas. Este aumento resulta despreciable cuando el ancho de colaboracién de la losa estd
comprimido (momento positivo), pero es muy importante cuando est4 traccionado (momen-
to negativo). Investigaciones recientes [ 16-17-18-19-23-24], demuestran que el ancho de
colaboracién, dentro del cual se ubica la armadura de la losa que contribuye a la sobrerre-
sistencia de la viga, aumenta con la ductilidad. Para ductilidades grandes (| 2 6), puede
llegar a colaborar todo el ancho de l1a losa [16-17-18-19-23-24].

Al aumentar la capacidad resistente de las vigas, aumenta la probabilidad de que
se formen rétulas pldsticas en los extremos de las columnas si aquel incremento de capacidad
resistente no ha sido tenido debidamente en cuenta. Esta sobrerresistencia es diferente en
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nudos planos y en nudos espaciales. La Fig. 16 [23], muestra el comportamiento de dos
nudos con losa, el de la Fig. 16a, es un nudo plano y el de la Fig. 16b, un nudo espacial.
“Vi” indica el esfuerzo de corte en Ia columna basado en una estimacién conservativa del
ancho de colaboracién de 1a losa en traccion (2 a 4 veces el espesor de la losa) medido a
partir de las caras de la columna, mientras que Vi* indica el corte en la columna calculado
con la participacién de todo el espesor. Se observa que en el nudo plano (Fig. 16a), Vi* es
alcanzado y sobrepasado, mientras que en el nudo espacial (Fig. 16b), no se logra la
participacién completa de la losa, ni siquiera con el endurecimiento del acero. Por otro lado,
se observa una menor capacidad de disipacién de energia en el nudo espacial a pesar del
confinamiento provisto por las vigas transversales. Al respecto, el cédigo ACI 318 [31],
permite aumentar la resistencia al corte de un nudo cuando existen vigas transversales. Sin
embargo, este confinamiento parece ser totalmente efectivo cuando estas vigas estdn
descargadas. En realidad, actualmente se reconoce que el comportamiento de un nudo
espacial es inferior al de un nudo plano.

Debe tenerse presente que toda la dicusién anterior se basa en €nsayos sobre
ensamblajes aislados. En realidad, en una estructura, los nudos no estin aislados, sino que
presentan continuidad. Esta, posibilita una redistribucion de esfuerzos, la cual hace que su
comportamiento varie radicalmente en relacién con el de un nudo aislado de la estructura.
La referencia [22], constituye por el momento, la dnica evidencia experimental sobre el
tema,

DISENO DE NUDOS SEGUN EL REGLAMENTO INPRES-CIRSOC 103.

El Reglamento argentino vigente, INPRES-CIRSOC 103 [32], considera dos tipos
de hormigones sismorresistentes: el convencional y el dictil. Para el primero, se sigue un
criterio de confinamiento, al requerirse una armadura transversal i gualalade confinamiento
del extremo de la columna m4s armada, '

Como armadura vertical se debe colocar una seccién, por lo menos, igual al 40%
de la mdxima seccién de armadura longitudinal de columna, ubicada en un plano perpen-
dicular al de flexi6n de la viga.

El esfuerzo de corte actuante en el nudo se limita a 2,0 Z 703 d¢ bj, siendo Z el

factor de zona sfsmica (Z=1 en la zona 4) y T03 la tensi6n de corte Iimite correspondiente
al renglén 5 de la tabla 18 del Reglamento CIRSOC-201.

El didmetro mdximo de las armaduras longitudinales de las vigas, que atraviesan
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el nudo, es aproximadamente igual a h/20.

En el caso del hormigén sismorresistente ductil, las armaduras transversales y
verticales siguen un criterio de resistencia al corte, similar al enfoque neozelandés.

El esfuerzo de corte actuante en el nudo se limitaa 2,2 Z 703 d¢ bj. El didmetro
mdximo de las armaduras longitudinales de las vigas que atraviesan el nudo, es igual a h/25.

En general, podria afirmarse que para el caso del hormigén sismorresistente
convencional se sigue el criterio americano, mientras que para el caso del diictil, se sigue
el criterio neozelandés. Sin embargo, estos dos criterios no aparecen como excluyentes, sino
como complementarlos.

En realidad, el enfoque que sustenta el Reglamento, supone que para ductilidades
limitadas del orden de 4, el mecanismo de la biela de hormigén no estd degradado y ademis,
asume que el corte transmitido por las barras pasantes, que no puede absorber la biela, se
cubre con la armadura transversal de confinamiento y con la armadura vertical. Asi la
armadura transversal cumple la doble funcién de conﬁnam:ento y resxstenma.

Para ducnhdades mayores que 4, se supone que la bielase ha degradado totalmente
en el caso de que no exista carga axial significativa, y por lo tanto, prevalece el mecanismo
de celosia. El criterio sustentado por el Reglamento INPRES-CIRSOC 103, que en su
momento trat6 de conciliar dos enfoques que parecfan contx‘adlctonos, debe, de acuerdo
con el criterio del autor, revisarse a la luz de las dltimas i mvesngacxones reahzadas, cuyas
conclusiones m4s importantes se han expuesto en este trabajo; principalmente, la i incorpo-
raci6n como criterio adicional de comportamiento en un nudo de la distorsién lateral de piso
mdxima admisible, y la influencia de la losa y del comportamiento espacial de un nudo.

En tal sentido, no resulta admisible, hoy, considerar un enfoque de confinamiento
restringido a estructuras de ductilidad limitada. Este criterio debe ser extendido para
estructuras de ductilidad completa. Ademds, la influencia de la losa debe ser tenida
explicitamente en cuenta en el Reglamento. Para asegurar que las rétulas pldsticas se
produzcan en las vigas y no en las columnas, la prescripcién que obliga a que la suma de
los momentos resistentes de las vigas sea menor o al menos igual que la suma de los
momentos resistentes de las columnas que concurren al nudo es claramente insuficiente,
atin cuando la influencia de los modos superiores de vibraci6n no sea importante, [17-18].

Algunas investigaciones demuestran que esta relacién puede llegar a 2,0. Paraello
es necesario que el Reglamento prescriba un ancho de colaboracién. Con base en lo expuesto
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anteriormente, se estima que debe adoptarse el ancho completo en nudos planos, y algo
menos en nudos espaciales.

NUDOS CON DUCTILIDAD LIMITADA.

Las estructuras con ductilidad limitada (3< | < 4) han sido, en general, objeto
de poca antencién. En relaci6n con el comportamiento de nudos vi ga-columna, lareferencia
[25] comienza a tratar el tema.

Este tipo de estructuras merece, a criterio del autor, especial atencién, particular-
mente en un pais como la Argentina en donde no abunda la mano de obra calificada. La
ventaja que presentan, radica en que los requerimientos de detallamiento pueden relajarse -
considerablemente en relacién con las estructuras de ductilidad com pleta, aexpensas de una
mayor resistencia.

Durante el terremoto de Chile de 1985, las estructuras a base de muros de hormigén
armado se comportaron, en general, en forma excelente, aunque el disefio y detallamiento
de las mismas segufa los criterios de un hormi g6n armado normal (no sismorresistente) [33].
Cabe hacer notar que la densidad de muros existentes era mayor que la minima requerida,
por lo que presentaban sobrerresistencias que permitieron una limitada demanda de ducti-
lidad.

En relacién con los nudos viga-columna, las conclusiones de la referencia [25],
aunque tentativas, permiten entrever un relajamiento importante, principalmente referido al
didgmetrc maximo de las barras que atraviesan el nudo, derivado de requerimientos de
adherencia. Es este quizds uno de los aspectos mds conflictivos en la prdctica, y de no ficil
resoluci6n en estructuras con ductilidad completa. No obstante, en estructuras con ductilidad
limitada, las primeras conclusiones [25] indican que la limitacién podrfa incluso eliminarse.

Existe una urgente necesidad de profundizar las investi gaciones en este tema.

CONCLUSIONES.

1- Si como criterio adicional de comportamiento sismorresistente de un nudo interior
viga-columna, se acepta una distorsién mdxima de piso del 2%, la armadura transversal
tiene como funci6n principal confinar al hormigén.

2- La resistencia al corte del nudo puede considerarse como provista por la biela de
hormig6n, independientemente de las condiciones de adherencia de las barras pasantes.



3- Las prescripciones del Reglamento INPRES-CIRSOC 103 para el hormigén sismorre-
sistente dictil, conducen a cuantias de armaduras transversal y vertical excesivas,
principalmente cuando la carga axial en la columna es baja. Ademds, el criterio susten-
tado no es correcto.

4- Para el hormigén sismorresistente convencional, el criterio utilizado es vdlido para
estructuras con ductilidad completa.

5- El ancho de colaboracién de una losa, colada monoliticamente con las vigas, debe ser
tenido en cuenta al evaluar la capacidad resistente de momento negativo de las vigas que
concurren al nudo. Este ancho de colaboraci6n, puede extenderse a toda la losa en nudos
planos, y algo menos, en nudos espaciales con ductilidad completa.

6- La relacién entre la suma de las capacidades resistentes de las vigas y columnas que
concurren a un nudo no debe ser inferior a 1,4.

7- Existe una urgente necesidad de profundizar las investigaciones en nudos con ductilidad
limitada. Se estima que los requerimientos de confinamiento (cuantfa de la armadura
transversal) pueden reducirse en relacién con los correspondientes a ductilidad completa.
Ademds, la limitaci6n del didmetro méximo de las barras pasantes podria eliminarse.
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