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EVALUACION DE LA VULNERABILIDAD SiSMICA DE EDIFICIOS CON MUROS DE
SECCION Y DE HORMIGON ARMADO EN CHILE

Resumen

Chile, ubicado en el Cinturon de Fuego del Pacifico, presenta una de las actividades sismicas mas
intensas del mundo, con eventos como Valdivia (Mw 9.5, 1960), Valparaiso (Mw 8.0, 1985) y Maule
(Mw 8.8, 2010), donde este ultimo evidencid vulnerabilidades criticas en edificios con muros de
hormigén armado. Si bien la normativa sismica nacional se ha fortalecido tras estos terremotos, sus
disposiciones contintian siendo de caracter cualitativo respecto a los niveles de desempefio esperados y
no establecen criterios cuantitativos que definan umbrales aceptables de riesgo de colapso. En este
contexto, diversos estudios han avanzado en caracterizar la vulnerabilidad sismica de edificaciones
chilenas, aunque la mayoria se ha concentrado en casos especificos, sin abordar de manera sistematica
las maltiples variables de disefio relevantes para una evaluacion integral del riesgo estructural.

Este estudio evalta la vulnerabilidad sismica de edificios habitacionales de mediana y gran altura en
Chile, caracterizados por muros de hormigén armado con seccidon en Y. Se modelaron 17 arquetipos en
OpenSees, variando altura, rigidez, sitio de emplazamiento, zona sismica y era de disefio (pre y post
2010). El comportamiento estructural se analizo mediante analisis estaticos y dinamicos no lineales, los
cuales constituyeron la base para desarrollar un Analisis de Multiples Franjas con registros sismicos
chilenos. A partir de este enfoque, se obtuvieron curvas de fragilidad de colapso, ajustadas mediante
maxima verosimilitud, y se estimaron métricas de riesgo sismico como la tasa anual media de colapso
Ac y la probabilidad de colapso en 50 afios Pc(50). Los resultados muestran que el riesgo de colapso en
50 afios aumenta con la altura del edificio, alcanzando valores criticos en edificios de 25 pisos, mientras
que los de 10 y 15 pisos presentan el desempefio mas favorable. En cuanto al tipo de sitio, se observo
una disminucion de la vulnerabilidad al pasar de sitios tipo A y B, a sitios tipo C. Asimismo, los edificios
ubicados en la zona sismica III exhiben mayor probabilidad de colapso que aquellos en la zona II.
Finalmente, los disefios post 2010 presentan menor probabilidad de colapso respecto a los pre 2010,
aunque las diferencias son acotadas.

Abstract

Chile, located along the Pacific Ring of Fire, exhibits one of the highest levels of seismic activity
worldwide, with major earthquakes such as Valdivia (Mw 9.5, 1960), Valparaiso (Mw 8.0, 1985), and
Maule (Mw 8.8, 2010), the latter of which revealed critical vulnerabilities in reinforced concrete wall
buildings. Although the national seismic code has been strengthened following these events, its
provisions remain largely qualitative regarding expected performance levels and lack quantitative
criteria defining acceptable collapse risk thresholds. In this context, several studies have advanced the
characterization of the seismic vulnerability of Chilean buildings; however, most have focused on
specific case studies without systematically addressing the multiple design variables relevant to a
comprehensive assessment of structural risk. This study evaluates the seismic vulnerability of medium-
and high-rise residential buildings in Chile, characterized by reinforced concrete walls with Y -shaped
sections. Seventeen archetypes were modeled in OpenSees, varying height, stiffness, site class, seismic
zone, and design era (pre- and post-2010). The structural response was analyzed through nonlinear static
and dynamic analyses, which formed the basis for a Multiple Stripe Analysis (MSA) using Chilean
ground motion records. From this approach, collapse fragility curves were derived using maximum
likelihood estimation, and seismic risk metrics such as the mean annual collapse rate (Ac) and the 50-
year collapse probability (Pc(50)) were computed. Results indicate that the 50-year collapse probability
increases with building height, reaching critical levels for 25-story buildings, while 10- and 15-story
archetypes exhibit the most favorable performance. Regarding site conditions, a reduction in
vulnerability was observed from Site Class A and B to Site Class C. Additionally, buildings located in
Seismic Zone III show higher collapse probabilities than those in Zone II. Finally, post-2010 designs
present a lower probability of collapse compared to pre-2010 designs, although the differences remain
modest.



1 Introduccion

1.1 Motivacion

Chile se caracteriza por poseer una de las mayores actividades sismicas del mundo (Lagos et al., 2012),
debido a su ubicacion geografica en el denominado Cinturdn de Fuego del Pacifico, donde se produce
la subduccion de la placa de Nazca bajo la placa Sudamericana. Esta configuracion tectonica da origen
a numerosos eventos sismicos de gran magnitud, como lo evidencia el terremoto de Valdivia de 1960,
que con una magnitud de momento de Mw 9.5 constituye el sismo mas potente registrado a nivel
mundial (Ojeda et al., 2020). En promedio, los terremotos gigantes, con magnitudes superiores a Mw
8.4, ocurren aproximadamente dos veces por siglo en toda la zona de contacto de placas (Ruiz &
Madariaga, 2018). Asimismo, el registro histérico desde 1900 da cuenta de 18 terremotos de gran
magnitud, cercanos a Mw 8.0, lo que confirma la alta recurrencia de eventos severos en el pais (Ruiz &
Madariaga, 2018).

En el terremoto del 27 de febrero de 2010 (Mw 8.8), los edificios de muros de hormigén armado en
Chile estaban caracterizados por el uso de muros delgados, ausencia de confinamiento en elementos de
borde y altas relaciones de carga axial en edificaciones mas esbeltas, por lo que su disefio no podia
garantizar un comportamiento ductil frente a un sismo de larga duracion e intensidad alta (Massone et
al., 2012). En ciudades como Concepcion, el dafio se concentrd principalmente en los niveles inferiores,
donde la falta de confinamiento facilité el aplastamiento del hormigén y el pandeo o fractura del acero
de refuerzo, ademas de fallas por cortante en muros y vigas de acople (Rojas et al., 2011). Asimismo,
las edificaciones mas afectadas se encontraban sobre suelos blandos (tipos III y IV) y en zonas de alta
demanda sismica (zona III), condiciones que, combinadas con las anteriores, incrementaron
significativamente la vulnerabilidad estructural (Jiinemann et al., 2015). Estas observaciones, junto con
la prolongada duraciéon del movimiento, contribuyeron a fallas fragiles e incluso a colapsos parciales y
totales, como el del edificio Alto Rio, surgiendo la necesidad de reforzar los requisitos normativos para
el disefio y construccion de muros estructurales (Rojas et al., 2011).

La normativa sismica vigente en Chile, conformada por la NCh433 (INN, 2009a) y el Decreto Supremo
N°61(MINVU, 2011a), incorporado tras el terremoto del Maule en 2010, ha evolucionado incorporando
aprendizajes derivados de eventos sismicos de gran magnitud. Esta normativa establece expectativas
generales respecto al comportamiento estructural frente a distintos niveles de severidad sismica: se
espera que los edificios resistan sin dafios los sismos moderados, limiten los dafios frente a sismos de
mediana intensidad y eviten el colapso en terremotos severos. Sin embargo, estas categorias se plantean
de manera cualitativa, sin definiciones explicitas que permitan asociarlas a niveles de demanda sismica
concretos, ni criterios que establezcan umbrales cuantificables de vulnerabilidad aceptable. Esta falta de
especificidad limita la posibilidad de verificar objetivamente si una edificacion cumple con los niveles
de desempefio que la normativa sugiere, lo que evidencia la necesidad de avanzar hacia enfoques
normativos basados en desempefio estructural cuantificable.

Diversos estudios recientes han abordado la vulnerabilidad sismica de edificios de hormigén armado en
Chile, utilizando metodologias avanzadas y configuraciones estructurales representativas de los
edificios. Araya-Letelier et al. (2019) evaluaron el riesgo de colapso de un edificio de oficinas con
sistema dual (nicleo de muros tipo C y marcos perimetrales), encontrando un desempefio satisfactorio
con valores de colapso dentro de los objetivos de ASCE 7 (probabilidad de colapso en 50 afios, Pc(50),
menor a 1% (American Society of Civil Engineers, 2022)), pero subestimaciones si no se consideran
fuentes corticales en la amenaza sismica. Cando et al. (2020) analizaron el efecto de la rigidez en
edificios de 20 pisos, cuantificandola mediante el parametro H/T (donde H es la altura del edificioy T
el periodo elastico de la estructura), mediante Pushover, analisis dinamicos incrementales (IDA) y
analisis probabilistico, concluyendo que el edificio con mayor rigidez es aproximadamente 2.6 veces
mas riesgoso que el flexible en términos de Pc(50), al pasar de 1.3% (29.4 m/s) a 3.4% (51.3 m/s).
Gallegos et al. (2023a) extendieron el analisis a edificios de altura media con sistema muro-portico
ubicados en distintas zonas y tipos de sitio, evidenciando buen desempefio general, pero falta de
uniformidad en el riesgo de colapso. Gallegos et al. (2023b) replicaron el estudio en edificios de gran
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altura, ratificando la baja Pc(50) (menor a 1% para sitios tipo B y D, y zona sismica 2 y 3), pero con
diferencias sustanciales segun el tipo de sitio: 3.85 veces en zona 2 y sitios D y B, y 4.7 veces en zona
3 ysitios D y B, lo que sugiere revisar los espectros del codigo chileno. Ugalde & Lopez-Garcia (2020)
analizaron edificios de 5, 17 y 26 pisos construidos antes de 2010 que no sufrieron dafios durante el
sismo de 2010, aplicando modelos 3D con andlisis dindmicos lineales y no lineales, y evaluando el
concepto de sobrerresistencia elastica (Q2e). Concluyeron que la capacidad sismica real supera lo exigido
por el codigo, que los modelos elasticos subestiman la respuesta, y que la alta Qe (1.39 edificio de 26
pisos — 4.60 edificio de 5 pisos), explica en parte la ausencia de dafio. Alarcon et al. (2023) estudiaron
un edificio tipo “fish-bone” en Quillota mediante IDA, concluyendo que el colapso se relaciona con una
rigidez excesiva en una direccion, y que el procedimiento IDA inelastico es adecuado para estructuras
muy rigidas. Puentes et al. (2023) compararon edificios disefiados con acero Grado 60 y 80, encontrando
desempefio similar a pesar del ahorro de material. Finalmente, Lopez-Machado et al. (2025) evaluaron
el impacto de los elementos de borde especiales (EBEs) y el modelado explicito de losas en edificios de
16 pisos, concluyendo que los EBEs reducen la probabilidad de colapso, 10% en el caso mas critico,
pero no mejoran la ductilidad esperada, y que la rigidez flexional de las losas influye significativamente
en el comportamiento global. En esta misma linea, Nebrijo et al. (2025) evaluaron edificios de mediana
altura (9 pisos) y gran altura (17 pisos) analizando el efecto del modelado de losas mediante dos
enfoques: un modelo con elementos viga columna elasticos (EBC) y diafragma rigido, y otro que
representa explicitamente las losas mediante elementos ShellMITC4. Sus resultados indican que, en
ambas tipologias, la incorporacion explicita de losas reduce el desplazamiento relativo entre pisos y
modifica métricas de riesgo como Pc(50), disminuyéndola de 15.2% a 11.1% en edificios de mediana
altura y de 4.6% a 2.9% en edificios de gran altura.

Si bien los estudios revisados han contribuido significativamente a la comprension del desempeiio
sismico de edificios de hormigén armado en Chile, en su mayoria se concentran en casos particulares o
en la evaluacion de parametros de disefio especificos. Este enfoque limita la posibilidad de comparar
sistematicamente la probabilidad de colapso en funcién de multiples variables que son relevantes en el
proceso de disefo. En este contexto, aun persiste la necesidad de desarrollar un analisis integrado que
considere un conjunto representativo de edificios disefiados en Chile, abarcando distintas geometrias y
configuraciones estructurales, con especial atencion a las diferencias entre edificios disefiados antes y
después de la actualizacion normativa posterior al terremoto de 2010, con el fin de caracterizar
cuantitativamente su vulnerabilidad sismica de forma comparativa y coherente con la amenaza sismica
nacional.

1.2 Hipotesis

A través de andlisis dinamicos no lineales es posible estimar medidas de riesgo de colapso de edificios
tipo chilenos de muro de hormigon armado con seccion Y. La vulnerabilidad sismica cambia cuando se
varian parametros de disefio como el nimero de pisos, la rigidez lateral, el tipo de sitio y la zona sismica.
Ademas, se plantea que la vulnerabilidad sismica aumenta cuando se disefa a través de la normativa
anterior al terremoto de Maule 2010, principalmente por efecto del confinamiento en los elementos de
borde que aportan ductilidad y mayor resistencia al sistema estructural.

1.3 Objetivos
1.3.1 Objetivo general

Evaluar la vulnerabilidad sismica de edificios chilenos de mediana y gran altura con muros de hormigén
armado con seccion Y, determinando el efecto de variables estructurales, normativas y de
emplazamiento sobre su riesgo de colapso.



1.3.2 Objetivos especificos

1. Estudiar sistematicamente el efecto de la altura del edificio, las dimensiones del muro, la rigidez
lateral, los requisitos de disefio (pre y post terremoto 2010), el tipo de sitio y la zona sismica
sobre la vulnerabilidad sismica de edificios chilenos con muros de hormigén armado con
seccionen Y.

2. Comparar el riesgo de colapso de edificios chilenos con muros de hormigén armado con seccion
Y disefiados antes y después de los cambios normativos implementados tras el terremoto de
2010, identificando las variaciones en el desempefio estructural asociadas a dichas
modificaciones.

2 Marco teorico

2.1 Ingenieria sismica basada en desempeiio

El Performance-Based Earthquake Engineering (PBEE) constituye un enfoque metodologico que busca
establecer una relacion explicita entre la amenaza sismica y la respuesta estructural, permitiendo
anticipar el nivel de dafio y las pérdidas econdmicas asociadas a distintos escenarios de intensidad
sismica (Moehle & Deierlein, 2004). A diferencia de los enfoques tradicionales, que se limitan a
verificar el cumplimiento de requisitos normativos, el PBEE permite definir metas de desempefio
especificas y evaluar la capacidad de las estructuras para alcanzarlas.

Este marco conceptual se organiza en cuatro mddulos interrelacionados: (i) caracterizacion de la
amenaza sismica, (ii) modelacion y analisis de la respuesta estructural, (iii) estimacion del dafio y (iv)
cuantificacion de pérdidas econdémicas. La presente investigacion se centra en los modulos (ii) y (iii),
con énfasis en la representacion de la respuesta estructural de muros de hormigdén armado mediante
analisis no lineales y en la estimacidn de la probabilidad de alcanzar el estado limite de colapso.

2.2 Modelacion no lineal

La modelacion no lineal de muros de hormigén armado constituye una herramienta esencial para estimar
el comportamiento estructural mas alla del rango elastico, incorporando fendémenos como fisura del
hormigon, fluencia del acero, confinamiento del hormigon y pérdida progresiva de rigidez (Kolozvari
et al.,, 2018). A diferencia de los enfoques lineales, que asumen proporcionalidad entre cargas y
desplazamientos, los modelos no lineales permiten capturar la evolucion de mecanismos de dafio y la
degradacion acumulada en las secciones y materiales, aspectos determinantes en la prediccion del
colapso (Kolozvari et al., 2018).

En Ia literatura se distinguen dos enfoques principales: los modelos de plasticidad concentrada y los de
plasticidad distribuida. Los primeros concentran las no linealidades en rétulas plasticas, lo que facilita
su implementacion con bajo costo computacional, pero limita su capacidad para representar la
interaccion entre corte y flexion o el dafno progresivo en materiales (Kolozvari & Wallace, 2016). Los
modelos de plasticidad distribuida, en cambio, incluyen formulaciones de fibras y elementos finitos que
permiten una representacion detallada de deformaciones y esfuerzos a nivel seccional, posibilitando
identificar modos de falla adicionales como la fractura del acero longitudinal o el aplastamiento del
hormigon. No obstante, este mayor realismo conlleva un costo computacional mas elevado (NIST,
2017).

Dentro de la categoria de plasticidad distribuida, se encuentra el Multiple-Vertical-Line-Element Model
(MVLEM) (Kolozvari et al., 2018), ampliamente utilizado en la simulacion de muros de hormigon
armado. Pozo et al. (2020) modelan un muro de hormigén armado discretizando en la altura mediante
varios elementos MVLEM de dos nodos, cada uno con tres grados de libertad por nodo. Estos elementos
incorporan m pares de resortes uniaxiales —para hormigén y acero— que modelan el comportamiento
axial-flexural de la seccion, mientras que la respuesta a corte se representa mediante un resorte
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horizontal ubicado a una distancia caracteristica ¢k desde el nodo inferior, donde / corresponde a la
altura del elemento y ¢ corresponde a un factor entre 0 y 1 que determina la posicion del resorte
horizontal. Los resortes uniaxiales se rigen por relaciones esfuerzo—deformaciones no lineales propias
de cada material, en tanto que el resorte de corte desacoplado se define mediante una ley fuerza—
deformacion independiente.

El MVLEM clasico se basa en el supuesto de que la curvatura es constante y que la deformacion axial
promedio permanece uniforme en la longitud de cada elemento. Este planteamiento exige discretizar el
muro con multiples elementos por piso para capturar adecuadamente la distribucion no lineal de
curvaturas (Pozo et al., 2020, 2023). Esta simplificacion, sumada al uso de un valor constante de rigidez
a corte, restringe la capacidad del modelo para reproducir de manera realista el acoplamiento entre
flexioén y corte.

La literatura ha demostrado que la relacion fuerza de corte—deformacion puede modificar
significativamente la respuesta calculada de los muros de hormigdn armado, incidiendo en parametros
criticos como la deriva al colapso o la capacidad resistente (Kolozvari & Wallace, 2016). En
consecuencia, la presente investigacion emplea el Efficient Shear-Flexure Interaction MVLEM (E-SFI-
MVLEM), desarrollado por Kolozvari et al. (2023), el cual extiende el MVLEM clasico al incorporar
explicitamente la interaccion entre corte y flexion, eliminando la necesidad de asumir una rigidez
cortante constante. Este refinamiento mejora la capacidad del modelo para capturar el acoplamiento de
mecanismos resistentes y permite una representacion mas precisa del comportamiento ciclico hasta el
colapso.

La implementacion numérica se complementa con modelos constitutivos adecuados para los materiales.
En particular, se utiliza Concrete02 (Yassin, 1994), que extiende el modelo de Kent-Scott-Park (1971)
para representar el comportamiento del hormigén confinado y no confinado, incorporando la
degradacion bajo cargas ciclicas. Para el acero de refuerzo se adopta SteeIMPF, que permite capturar la
fluencia, el endurecimiento post fluencia y los ciclos de histéresis. Con el fin de simular explicitamente
los modos de falla asociados a los materiales, estos modelos deben envolverse con materiales tipo
wrapped, tales como MinMax, que permiten definir deformaciones unitarias maximas y minimas. De
este modo, es posible identificar fenomenos como la fractura del acero longitudinal o el aplastamiento
del hormigon, lo que resulta esencial en la estimacion del colapso.

La correcta calibracion de estos modelos resulta indispensable, ya que la modelacién no lineal es
altamente sensible a parametros como la resistencia a compresion del hormigoén, la ductilidad del acero
o las propiedades de confinamiento e incluso los algoritmos y tolerancias de convergencia. Variaciones
relativamente pequefias en estas propiedades pueden alterar significativamente la prediccion de la
respuesta global y, en consecuencia, modificar la estimacion de la probabilidad de colapso (Pozo et al.,
2020).

En este sentido, la modelacion no lineal no solo constituye una herramienta de simulacion, sino también
un ejercicio de evaluacion critica de la incertidumbre. La fiabilidad de los resultados depende de la
calidad de los modelos empleados, la precision en la definicidon de parametros y la consistencia entre las
simulaciones y la evidencia experimental disponible.

2.3 Métodos de analisis

El estudio del desempefo sismico de estructuras requiere el uso de métodos de analisis no lineales
capaces de capturar el desarrollo progresivo de dafio y la eventual pérdida de capacidad resistente. En
esta investigacion se emplean dos enfoques complementarios: analisis estatico no lineal y analisis
dindmico incremental mediante franjas multiples.

2.3.1 Analisis estatico no lineal (pushover)

El analisis estatico no lineal consiste en aplicar un patron de cargas laterales crecientes hasta alcanzar el
colapso o una deriva limite de la estructura (McGuire et al., 2000). Este procedimiento permite obtener
la curva de capacidad, que representa la relacion fuerza—desplazamiento, y a partir de ella calcular

11



parametros como la resistencia maxima y el factor de sobrerresistencia () (Applied Technology
Council, 2009). Aunque no reproduce los efectos ciclicos ni la variabilidad de los registros sismicos,
constituye una herramienta 1til para caracterizar la capacidad global de los muros y comparar resultados
con estudios previos.

2.3.2 Analisis dinamico no lineal

El analisis dinamico no lineal se basa en la aplicacion directa de registros sismicos en el dominio del
tiempo, lo que permite capturar la respuesta ciclica, la acumulacion de dafio y la degradacion progresiva
de rigidez y resistencia (Chopra, 2007). Este método permite representar la interaccion entre la demanda
de aceleracion del suelo y la respuesta estructural, permitiendo obtener parametros como la deriva
maxima entre pisos o el desplazamiento de techo (Applied Technology Council, 2009). Su desventaja
radica en el mayor tiempo de computo requerido y en la necesidad de disponer de registros
representativos de la amenaza sismica del sitio.

2.3.3 Analisis dinamico incremental mediante multiples franjas (MSA)

Para estimar de manera probabilistica la vulnerabilidad estructural se utiliza el Multi-Stripe Analysis
(MSA) (Jalayer & Cornell, 2009). Este método consiste en someter el modelo estructural a un conjunto
de registros sismicos escalados a distintos niveles de intensidad definidos en funcion de una medida de
intensidad (IM), la cual puede ser la aceleracion maxima del suelo PGA, pseudo aceleracion espectral
Sa(T), entre otras. De este modo, se evaltia la respuesta estructural en multiples escenarios de amenaza
y se determina la probabilidad de alcanzar el colapso.

A diferencia del Incremental Dynamic Analysis (IDA), en el cual cada registro se escala en incrementos
sucesivos hasta inducir el colapso (Vamvatsikos & Cornell, 2002), el MSA considera directamente
franjas de intensidad sismica predefinidas, lo que reduce el sesgo asociado al escalamiento excesivo de
registros y permite un tratamiento mas eficiente de la aleatoriedad de la demanda sismica (Jalayer &
Cornell, 2009). Este enfoque se ajusta al marco del Performance-Based Earthquake Engineering
(PBEE), facilitando la construccion de curvas de fragilidad y el calculo de métricas de riesgo como la
probabilidad de colapso en 50 afios (Pc50) o la tasa anual media de colapso (Ac).

2.4 Fragilidad sismica

La fragilidad sismica constituye una herramienta probabilistica que permite cuantificar la probabilidad
de que una estructura alcance un estado limite de dafio o colapso bajo un nivel dado de intensidad
sismica. En el marco del Performance-Based Earthquake Engineering (PBEE), las curvas de fragilidad
son la respuesta estructural vinculada a distintos niveles de intensidad traduciendo los resultados de
analisis no lineales en funciones de probabilidad acumulada.

Matematicamente, las curvas de fragilidad de colapso suelen representarse mediante una funcion
lognormal, caracterizada por dos parametros: la mediana (i), que corresponde al nivel de intensidad
sismica para el cual la probabilidad de colapso es del 50 %, y la desviacion estandar (o), que refleja la
dispersion de los resultados (Bradley & Dhakal, 2008; Zareian & Krawinkler, 2007).

En este sentido, la evaluacion de fragilidad sismica no solo aporta una descripcion cuantitativa de la
vulnerabilidad estructural, sino que constituye también la base para estimaciones de riesgo sismico.

2.5 Tasa anual media de colapso

A partir de las curvas de fragilidad de colapso e incorporando la informacion de la amenaza sismica
(ecuacion 1), es posible derivar métricas de riesgo de interés, tales como la probabilidad de colapso en
50 afios o la tasa anual media de colapso.

La tasa anual media de colapso, 1., representa el nimero esperado de colapsos por afio de una estructura.
Este parametro se obtiene combinando la curva de fragilidad de colapso de la estructura con la curva de
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amenaza sismica correspondiente a una medida de intensidad (IM), aplicando el teorema de
probabilidades totales (Eads et al., 2015). Matematicamente, se expresa como:

dAp (IM)

200D dIM (1)

A =f P(C|IM = im) -
0

Ay (IM)
d(IM)

Donde P(C|IM = im) es la probabilidad de colapso condicional a la intensidad sismica, y |

corresponde el valor absoluto de la pendiente de la curva de amenaza sismica.

2.6 Probabilidad de colapso en 50 anos

Asumiendo que los terremotos ocurren como un proceso de Poisson en el tiempo, la tasa anual media
de colapso A, puede utilizarse para calcular la probabilidad de que al menos ocurra un colapso en un
horizonte temporal t. Esta probabilidad se obtiene a partir de la expresion:

P.(t) =1—e %t 2

De esta manera, la probabilidad de colapso en 50 afios, Pc(50), se utiliza como una medida del riesgo
de colapso.

2.7 Normativa y lineamientos

El marco normativo constituye un elemento fundamental en la evaluacion del desempefo sismico de
edificaciones, ya que establece los requisitos minimos de disefio y define los parametros que
condicionan la seguridad estructural. En Chile, la norma sismica NCh433 ha sido el principal referente
para el disefio de estructuras frente a terremotos, complementada por el Decreto Supremo N°61 (DS61)
incorporado luego de los aprendizajes del terremoto del Maule 2010. La filosofia de esta normativa
responde a un enfoque prescriptivo, basado en requisitos detallados de disefio que buscan garantizar un
nivel minimo de seguridad estructural, mas que en la evaluacion explicita del desempefio bajo distintos
escenarios sismicos (INN, 2009a; MINVU, 2011a).

El terremoto del 27 de febrero de 2010 puso en evidencia limitaciones en las disposiciones previas,
especialmente en el disefio de muros de hormigéon armado de alta esbeltez, carentes de confinamiento
adecuado en los bordes (Rojas et al., 2011). Esta deficiencia se tradujo en fallas fragiles caracterizadas
por aplastamiento del hormigoén y pérdida prematura de capacidad resistente (Jinemann et al., 2015).
En respuesta, las modificaciones posteriores a la NCh433 incorporaron requisitos mas estrictos de
confinamiento y refuerzo, con el fin de mejorar la ductilidad y el desempefio sismico de los muros
estructurales, y aumentando la demanda de corte minima al incorporar el factor de amplificacion
dindmica del sitio (S) (Guendelman et al., 2012).

En el contexto de esta investigacion, la comparacion entre disefios pre y post 2010 resulta de particular
interés, ya que permite evaluar cuantitativamente el impacto de estas modificaciones normativas en la
vulnerabilidad sismica de edificaciones residenciales de mediana y gran altura.

3 Estado del arte

3.1 Edificios habitacionales en Chile

Los edificios habitacionales en Chile se caracterizan por poseer una elevada densidad de muros, entre 2
y 4 %, y losas planas (Massone et al., 2012). Esta densidad corresponde a la razon entre el area total de
muros en planta y el area total de la planta. La geometria de estos elementos suele ser rectangular o con
secciones compuestas, predominando las secciones en T, C, L e Y. Estos muros, ademas de aportar
rigidez lateral, ayudan a la division de espacios dentro de un mismo nivel, como departamentos y
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pasillos. Guendelman & Lindenberg (2010) analizaron 2622 edificios chilenos para determinar el perfil
bio-sismico o indice de rigidez, clasificando las edificaciones chilenas segun su rigidez lateral. Esta
clasificacion se basa en la razon H/T, donde H es la altura del edificio y T corresponde al periodo del
primer modo traslacional no agrietado, obtenido del analisis espectral. Con base a esta razon, se
establecen valores limite para clasificar si el edificio es flexible (H/T < 40 m/s), rigido (H/T > 70 m/s)
o normal como se observa en la Figura 1.

Height (H,) and Period (T)
2622 Chilean Buildings Database by Guendelman
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Figura 1: Relacion entre altura y periodo fundamental de 2622 edificios Chilenos (Guendelman &
Lindenberg, 2010).

3.2 Desempeiio de edificios durante el terremoto del Maule 2010

El terremoto del Maule de 2010 puso a prueba la evolucion normativa y constructiva que Chile
experimento tras los aprendizajes incorporados luego del sismo de Valparaiso de 1985. Si bien el
desempefio general de los edificios de muros de hormigén armado fue mayormente satisfactorio,
aproximadamente un 2% de una muestra de 2000 estructuras present6 dafios significativos (Jiinemann
et al., 2015). Estos casos correspondieron principalmente a edificaciones relativamente nuevas,
construidas después del afio 2000, de mayor altura que las construcciones previas (entre 10 y 24 pisos,
con un promedio de 17), con muros mas delgados (15-20 c¢cm) y, en consecuencia, con mayores
solicitaciones axiales. Este incremento redujo la capacidad de ductilidad y favorecio fallas fragiles. La
eliminacion de requisitos de confinamiento en los bordes de muros en la NCh433.0196, junto con la
presencia de irregularidades verticales entre sdtanos y primeros pisos, fueron factores determinantes en
la vulnerabilidad observada en estas edificaciones (Jiinemann et al., 2015; Massone et al., 2012).

En las edificaciones afectadas en Concepcion se observaron principalmente fallas en muros (Rojas et
al., 2011). Estas incluyeron aplastamiento del hormigén en los extremos debido a elevadas
compresiones, pandeo y fractura del acero de refuerzo por falta de confinamiento en los bordes, asi
como fallas por cortante en muros delgados que carecian de refuerzo adecuado. Estos mecanismos de
dafio reflejaron la vulnerabilidad de los muros ante solicitaciones ciclicas intensas y la ausencia de
detalles de confinamiento apropiados (Rojas et al., 2011).
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3.3 Modelacion no lineal de muros estructurales

Los estudios sobre vulnerabilidad sismica de edificios de muros de hormigén armado han empleado
diversas plataformas de analisis no lineal, en funcion del equilibrio buscado entre precision y costo
computacional. Una parte importante de la literatura se ha basado en Perform3D, como en los trabajos
de Araya-Letelier et al. (2019), Gallegos et al. (2023a) y Lopez-Machado et al. (2025), donde este
software permitid6 implementar modelos tridimensionales no lineales con representacion explicita de
muros, vigas y columnas. Por otro lado, investigaciones como las de Pozo et al. (2023) y Cando et al.
(2020) han utilizado OpenSees (McKenna et al., 2010), destacando su caracter de codigo abierto, la
flexibilidad para definir materiales constitutivos avanzados y la validacién experimental de sus
elementos. De forma distinta, Alarcon et al. (2023) recurrieron a SeismoStruct, mientras que Ugalde &
Lopez-Garcia (2020) reportaron resultados principalmente con modelos lineales, aunque enmarcados en
un proyecto mayor que también consideraba formulaciones no lineales.

Tanto Perform3D como OpenSees disponen de elementos con caracteristicas similares para la
modelacion no lineal de muros. En ambos casos, la respuesta axial-flexural se representa mediante
formulaciones de fibras verticales, mientras que la respuesta a corte en el plano se incorpora de manera
desacoplada y la respuesta fuera del plano idealizada mediante un comportamiento elastico. Bajo este
enfoque, Araya-Letelier et al. (2019), Gallegos et al. (2023b) y Lopez-Machado et al. (2025) emplearon
en Perform3D el elemento Shear Wall, mientras que Pozo et al. (2020) y Cando et al. (2020) utilizaron
en OpenSees el modelo MVLEM, ambos ampliamente aplicados en la simulaciéon de muros esbeltos
dominados por flexocompresion. Las diferencias no radican en la formulacion de los elementos, sino en
aspectos de discretizacion y estrategia de modelacion. Por ejemplo, Pozo et al. (2020) utilizo seis
elementos por piso para representar con mayor detalle la curvatura del muro, mientras que Cando et al.
(2020) empled dos elementos por piso, justificandolo en funcidn de la longitud de la rétula plastica. Por
su parte, Alarcon et al. (2023) utilizaron en SeismoStruct elementos viga-columna de fibra con
integracion distribuida, representando tanto muros como vigas bajo un marco unificado.

En cuanto a los materiales y sus modelos constitutivos, las diferencias entre los estudios se concentran
en la representacion del hormigdn, ya que para le acero de refuerzo todos emplean, generalmente,
modelos basados en Menegotto-Pinto, modelo ampliamente validado en la literatura. En Perform3D,
Araya-Letelier et al. (2019) y Gallegos et al. (2023b) utilizan relacion uniaxial YULRX. En OpenSees
se utilizd mayoritariamente Concrete02 para el hormigoén confinado y no confinado (Cando et al., 2020;
Pozo et al., 2020). Alarcon et al. (2023) emplearon en SeismoStruct el modelo de hormigén Chang-
Mander. Ugalde & Lopez-Garcia (2020), en cambio, se limitaron a un modelo de hormigén elastico
lineal, incorporando la no linealidad Ginicamente en la cimentacién mediante resortes a compresion.

Ademas de los elementos y materiales, los estudios han incorporado supuestos especificos que influyen
en los resultados. En Perform3D se han incluido no linealidades geométricas (efectos P-Delta) y
regularizacion del material de hormigon, asi como el uso de diafragmas rigidos en lugar de modelar
losas explicitas (Araya-Letelier et al., 2019; Gallegos et al., 2023b). Lopez-Machado et al. (2025)
exploraron explicitamente la inclusion de losas y la variacion en la altura de los elementos de borde
especiales, evaluando su impacto en la capacidad de disipacion. En OpenSees, Pozo et al. (2020) y
Cando et al. (2020) consideraron discretizaciones detalladas de macrofibras en secciones rectangulares
y en T, la asignacion diferenciada de rigidez efectiva en losas y muros longitudinales, y la calibracion
del amortiguamiento mediante Rayleigh. Por su parte, Alarcon et al. (2023) asignaron zonas rigidas en
uniones muro-viga, mientras que Ugalde & Lopez-Garcia (2020) destacaron la interaccion suelo-
estructura como fuente de no linealidad.

3.4 Métodos de analisis aplicados en la literatura

Las investigaciones recientes han aplicado una amplia gama de métodos de analisis para evaluar la
vulnerabilidad sismica de edificios de muros de hormigdn armado en Chile. De manera consistente, el
Analisis Dinamico Incremental (IDA) (Vamvatsikos & Cornell, 2002) ha sido la herramienta central en
la mayoria de los estudios (Alarcon et al., 2023; Araya-Letelier et al., 2019; Cando et al., 2020; Gallegos
et al., 2023b, 2023a; Lopez-Machado et al., 2025), ya que permite capturar el umbral de colapso
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mediante analisis dinamicos no lineales con registros escalados progresivamente. A partir de estos
resultados, se han desarrollado funciones de fragilidad de colapso bajo el supuesto de distribuciones
lognormales o Gamma, lo que ha permitido vincular la respuesta estructural con la probabilidad de falla.

Junto con los IDA, varios trabajos han utilizado analisis estaticos no lineales (pushover) como método
complementario para caracterizar resistencia, rigidez y modos de falla, ademads de servir como contraste
frente a los resultados dindmicos (Araya-Letelier et al., 2019; Cando et al., 2020; Gallegos et al., 2023a,
2023b; Lopez-Machado et al., 2025). En algunos casos, como en Ugalde & Lopez-Garcia (2020), se
incorporaron procedimientos nominales como el analisis modal espectral, el calculo de la razéon
demanda-capacidad y de la sobrerresistencia elastica, manteniendo una aproximacion principalmente
lineal. Este estudio también incluyé analisis dinamicos, lineales y no lineales, aunque con un alcance
restringido en la modelacion del hormigén, que se mantuvo elastico lineal.

3.5 Sintesis critica y vacios identificados

Los estudios recientes han mostrado que los edificios de hormigén armado en Chile presentan, en
general, un buen desempefio frente a eventos de gran magnitud, lo que explica el bajo nimero de
colapsos observados. A nivel cuantitativo, se ha encontrado que las probabilidades de colapso en 50
afios (Pc(50)) son inferiores al 1% para edificios duales de altura media y gran altura, mientras que los
valores de tasa anual media de colapso (Ac) suelen ubicarse en el rango de 10° a 10 (1/afio). Asimismo,
se ha reportado que la incorporacion de elementos de borde especiales reduce significativamente la
vulnerabilidad, mientras que las diferencias en el tipo de sitio generan variaciones notables en las curvas
de fragilidad y en las Pc(50).

Metodolégicamente, la mayoria de las investigaciones han utilizado el Analisis Dinamico Incremental
(IDA) como herramienta principal para caracterizar la vulnerabilidad sismica y construir curvas de
fragilidad, complementandolo en algunos casos con andlisis pushover. Si bien este enfoque ha permitido
cuantificar con detalle la probabilidad de colapso, gran parte de los modelos empleados se basan en
tipologias rectangulares o en T y recurren a formulaciones simplificadas que no siempre representan de
manera adecuada la interaccion entre flexion y corte.

La presente tesis busca superar estas limitaciones centrandose en los muros en Y, una tipologia
asimétrica poco explorada pero relevante en el parque habitacional chileno. La diferencia principal
radica en abordar explicitamente su geometria irregular, realizar un estudio sistematico de distintas
variables de disefio y emplear un elemento que incorpora la interaccion flexion—corte. Ademas, se
aplicara un andlisis de franjas multiples (MSA), lo que permitira estimar las curvas de fragilidad y la
tasa anual media de colapso.

4 Arquetipos y disefno de estructuras

4.1 Definicion de la estructura base en estudio

La seleccion de la geometria en Y se fundamenta en el estudio estadistico desarrollado en la Universidad
Técnica Federico Santa Maria, en el cual se analizaron 65 plantas de edificios habitacionales ubicados
en las ciudades de Santiago y Vifia del Mar (Vera, 2025). Este analisis identificé a los muros con
secciones T, C e Y como los ejes estructurales caracteristicos mas frecuentes en edificios residenciales
chilenos de mediana y gran altura.

En el marco de la presente investigacion se estudio la tipologia con seccion Y, compuesta por un muro
principal acompafiado de dos muros de seccion rectangular. Estos elementos se disponen separados por
un corredor de 1.8 m de ancho, representativo de los pasillos habituales en edificaciones residenciales,
y se acoplan mediante una losa de 0.15 m de espesor. Los modelos corresponden a edificios de hormigén
armado con una altura de entrepiso constante de 2.6 m y una misma area tributaria de 8.6 x 20.7 m?, de
modo que se mantuvieran condiciones geométricas y de carga equivalentes en todas las configuraciones
estructurales analizadas.
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El area tributaria de cada losa se defini6 de manera que la relacion entre altura y periodo fundamental
(H/T) se aproximara a 50 m/s, valor representativo de indice de rigidez normal en edificios residenciales
de esta tipologia (Guendelman & Lindenberg, 2010). En la Figura 2 se presenta la planta tipo de la
estructura base correspondiente a la configuraciéon en Y.
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Figura 2: Planta de seccion en estudio (modelo base).

4.2 Arquetipos en estudio

Los arquetipos disefiados consideran variaciones en el nimero de pisos (Modelos 1, 2, 3, y 4), la rigidez
lateral (Modelos 1, 5,y 6), el tipo de sitio (Modelos 1, 7, 8, y 9), la zona sismica (Modelos 10, 11, 12,y
13), y la normativa de disefio (Modelos 14, 15, 16 y 17), como se muestra en la Tabla 1.

De acuerdo con la clasificacion del indice de rigidez (H/T), valores inferiores a 40 m/s corresponden a
edificaciones flexibles, valores entre 40 y 70 m/s representan edificaciones de rigidez normal, y valores
superiores a 70 m/s corresponden a estructuras rigidas. En este contexto, el modelo 5 (H/T =33 m/s) se
clasifica como flexible al encontrarse bajo el umbral de 40 m/s, representando edificaciones con baja
rigidez lateral. El caso base (H/T = 52 m/s) se ubica en el rango de rigidez normal y constituye una
referencia intermedia entre ambos extremos. Finalmente, el modelo 6 (H/T = 66 m/s) se sitia en la parte
superior del rango de rigidez normal, por lo que se considera el caso rigido relativo dentro del conjunto
de modelos analizados, en coherencia con el comportamiento historico de las edificaciones chilenas,
generalmente clasificadas entre normales y rigidas (Guendelman & Lindenberg, 2010).

4.3 Diseno estructural de arquetipos

Los arquetipos fueron disefiados considerando cargas muerta, viva y sismica. Se emple6 el software
ETABS para el modelado tridimensional lineal por elementos finitos de los arquetipos. Se asumio
hormigon G25 con peso especifico de 25 kN/m?® y un acero A630-420H. La carga muerta incluye el peso
propio de los elementos estructurales y una sobrecarga permanente en las losas de 2.5 kPa, representativa
del peso de tabiques, terminaciones de muros, pisos y cielos. La carga viva se consider¢ igual a 2.0 kPa,
conforme a la norma chilena NCh1537 (INN, 2009). Estas cargas gravitacionales se aplicaron en todos
los pisos.

Los espectros sismicos se definieron para cada arquetipo en funcién del tipo de sitio, de la zona sismica
correspondiente y del periodo T,, determinado del analisis modal espectral, definido como el periodo del
modo 7, donde se considerd el modo con mayor masa traslacional equivalente en la direccion de analisis,
siguiendo las disposiciones del decreto chileno DS61. La masa sismica se calculd como el 100% de la
carga muerta mas el 25% de la carga viva total.
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Del modelo elastico realizado en ETABS se obtuvieron las fuerzas internas de cada muro (axial, corte
y momento), aplicando las combinaciones de carga de la norma NCh3171 (INN, 2017). Muros y losas
se modelaron con elementos tipo Shell, empleando un mddulo de elasticidad del hormigon E. =
4750,/f, MPa, donde £, corresponde al esfuerzo maximo de compresién del hormigoén. El analisis modal
espectral se llevd a cabo con un 5% de amortiguamiento critico, considerando 12 modos que acumulan
mas del 90% de la masa modal, el método de combinacion CQC, base empotrada en todos los nodos y
un diafragma rigido en cada piso. Aunque las estructuras analizadas podrian presentar valores distintos
de amortiguamiento critico, para efectos de disefio se adopta el 5% exigido por la NCh433.

Las propiedades sismicas de los arquetipos para cada tipo de muro se presentan en la Tabla 1, incluyendo
el factor de reduccion de resistencia (R*), la solicitacion a corte normalizada (V/W) requerida por el
DS61 y la razén maxima de deriva entre pisos (IDR), cuyo limite es 0.002 segtiin la NCh433.

Tabla 1: Arquetipos, variaciones y parametros de disefo.

i Stores " o0y g S S Doty oy
1 15 39.0 0.751 52 C 2 Post 2010 7.94 5.25 0.52
2 6 15.6 0.324 48 C 2 Post 2010 5.66 10.41 0.47
3 10 26.0 0.535 49 C 2 Post 2010 7.04 7.30 0.55
4 25 65.0 1.522 43 C 2 Post 2010 9.53 5.25 0.94
5 15 39.0 1.163 34 C 2 Post 2010  8.98 5.25 1.07
6 15 39.0 0.657 59 C 2 Post 2010  7.59 5.65 0.44
7 15 39.0 0.751 52 A 2 Post 2010 10.02 4.50 0.35
8 15 39.0 0.751 52 B 2 Post 2010 8.64 5.00 0.44
9 15 39.0 0.751 52 D 2 Post 2010 5.88 12.01 0.95
10 15 39.0 0.751 52 A 3 Post 2010 10.02 6.00 0.47
11 15 39.0 0.657 59 B 3 Post 2010 8.64 6.67 0.59
12 15 39.0 0.751 52 C 3 Post 2010 7.94 7.00 0.69
13 15 39.0 0.751 52 D 3 Post 2010 6.24 14.16 1.44
14 10 26.0 0.535 49 1T 2 Pre 2010 5.33 12.60 0.95
15 15 39.0 0.751 52 1T 2 Pre 2010 6.24 10.61 1.08
16 25 65.0 1.522 43 1T 2 Pre 2010 8.13 6.00 1.28
17 25 65.0 1.522 43 11 2 Pre 2010 8.13 6.00 0.80

La configuracion del refuerzo longitudinal de los muros en Y, y los muros rectangulares se definio a
partir de las fuerzas internas obtenidas en los elementos PIERS modelados en ETABS. El refuerzo se
ajusto en funcion de cada arquetipo, considerando variaciones en altura y condiciones de disefio. El
disefio del refuerzo y de los elementos confinados se realizéo conforme a los requisitos de la norma
chilena DS60, la cual remite a la ACI 318 (Committee ACI, 2008) para aquellos aspectos no cubiertos
explicitamente. En particular, para satisfacer las exigencias de confinamiento se empleo la ecuacion 21-
8a del DS60, consistente con las disposiciones de la ACI 318S-08 vigentes a la fecha. El detalle de las
armaduras longitudinales y transversales, y de los parametros de confinamiento como armadura de
confinamiento y largo de confinamiento se presentan en la Tabla 2 para los muros con seccion Y, y
Tabla 3 para los muros con seccion rectangular.
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Tabla 2: Distribucion de refuerzo longitudinal, transversal y parametros de confinamiento en
elementos de bordes para muros de secciéon Y.

Reinforcement distribution

N° Web (m) Flange (m) Webs (m) Stories e (cm) Confined Stories Web Flange ‘Webs
Cw (cm) Lw Tw Is Cw2(cm) Iw2 tw2

14 ] 110 14016 EOI0@10 12016 - 8016 -

37 3.8 25 55 30 : - 4pl6 - D2pl6 - 8pl6 -

13 3 T 4pl6 - 12006 - 12016 -

220 2.0 200 4 30 : - 4pl6 - I2pl6 - 8pl6 -

13 3 50 spls - 12016 - Sgls -

340 2.0 200 4 30 - - 4pl6 - 12016 - 8pls -
14 3 330 62018 EGI0@I0 12016 60 12016 EGI0@10

4 38 4.0 300 g0 B ) - 4pl6 - I2pl6 - 8pl6 -
13 3 200 24016 EQI0@I10 24016 120 32016 EGI0@10

> 30 26 200 s A0 } - 4pl6 - 4pl6 - 8pl6 -

115 2 35 Spi6 EQ0@I0 12016 - 8gl6 -

6 60 4.0 28 s 3 A 4016 - 12016 - 80l6 -

7 57 38 25 115 30 : ~ 4ol6 - 120l6 - 8ols -

8 57 33 25 115 30 3 - 406 - 120l6 - 8ols -

14 3 195 42018 EOI0@I0 12016 - 806 -

o 60 4.0 28 545 30 ) - 4pls - I2pl6 - 8pl6 -

0 57 38 25 115 30 10016 - 120l6 - Sgls -

14 3 105 8016 EQI0@I0 12016 - 806 -

57 38 25 55 30 ) - 4pl6 - 12016 - 8pls -

1-4 3 185 22016 EQI0@I0 12016 - 8016 -

1257 3.8 25 55 30 A 4016 - 12016 - 80l6 -
14 3 325 68022 EGI0@I0 27025 60 28025 EGI0@I0

13 57 38 25 58 30 ) - epls - I18pl8 - 1202 -

11-15 : . 4pl6 - I2pl6 - 8pl6 -

14 3 45 95 - 120l6 - Sgls -

1457 38 25 55 30 A - 4pl6 - 12016 - 8pls -

14 3 05 SpIs - 18@2 - 24p25 -

1557 38 25 545 30 ) - 4pl6 - I2pl6 - 8pl6 -

6 58 20 30 115 30 : - spls - 206 - I6pl6_ -

7 58 4.0 30 115 30 - spls - 206 - 1606 -

Tabla 3: Distribucion de refuerzo longitudinal, transversal y parametros de confinamiento en
elementos de bordes para muros de seccion rectangular.

N°  Web (m) Stories e (cm) CSO tl:) t:;:;d Cvl:zl;f;)rcemf;t DIStrlhl,l;;m
1 3.5 1-15 30 - - 8016 -
2 3.0 1-6 30 - - 8016 -
3 3.0 1-10 30 - - 8016 -
1-2 40 16016 E@10@10
4 4.0 395 40 2 f 8016 )
5 25 1-15 40 ) 40 20016 EQ10@10
40 - 12916 -
6 4.0 1-15 35 - - 12016 -
7 3.5 1-15 30 - - 8016 -
8 3.5 1-15 30 - - 84216 -
9 3.5 1-15 30 - - 84216 -
10 3.5 1-15 30 - - 84216 -
11 3.5 1-15 30 - - 84216 -
12 3.5 1-15 30 - - 84216 -
1-2 40 24722  E@10@10
13 3.5 3-5 30 2 - 16016 -
6-15 - 84216 -
14 3.0 1-15 30 - - 84216 -
1-5 12016
15 3.5 6-15 30 - ) 3016 .
16 3.5 1-15 40 - - 84216 -
17 3.5 1-15 40 - - 84216 -
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5 Modelo numérico

5.1 Configuracion global del modelo

En los modelos los muros estructurales se encuentran acoplados por losas con ancho efectivo de 1.8 m,
definido con una relacion 1:1 respecto del ancho de pasillo (Moehle et al., 2007). La modelacion
incorpora la no linealidad material y geométrica en los elementos estructurales.

5.2 Modelos constitutivos y parametros de materiales

El hormigén se modelé con el material uniaxial Concrete02, diferenciando entre confinado y no
confinado. El hormigoén no confinado, utilizado en losa y en las zonas no confinadas de los muros, se
defini6 con: esfuerzo a la compresion f, = 25 MPa, deformacion unitaria en el peak &, = 0.002,
resistencia residual f,;, = 0.01f, MPa, deformacion unitaria altima &, = 0.008 (Pugh et al., 2015),

resistencia a la traccion f; = 0.33\/E MPa y una rigidez de traccion E; = 0.05E, (Yassin, 1994). El
hormigoén confinado se representd mediante el modelo de confinamiento de Saatcioglu & Razvi (1992),
asignando la deformacion Gltima como &,,. En ambos casos se consideraron resistencias esperadas f,, =
1.3f/ de acuerdo con las recomendaciones de TBI (Tall Buildings Initiative, 2010).

El acero de refuerzo se modeld con el material uniaxial SteelMPF, considerando un limite de fluencia
fy = 475 MPa (recomendacion TBI para aceros de refuerzo A706 Grado 60 f,,, = 69000 psi, barras
equivalentes a A630-420H en términos de resistencia) y modulo de elasticidad E; = 200 GPa, con
relacion de endurecimiento b = 0.01. La fractura y pandeo del refuerzo se incorpor6 mediante un
envolvente MinMax wrapped, estableciendo &, = 0.05 para la traccion, y para pandeo se considerd que
sera inminente si se pierde el hormigoén que lo contiene, por lo que se considera la deformacion unitaria
correspondiente al aplastamiento del hormigoén, 0.008 para hormigon sin confinamiento y para hormigon
confinado varia en funcion del nivel de confinamiento.

40 - 600
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Unconfined |
30t 400
— — 200
© ©
o - o
s 20 <
2 g 0
L 10t o
» &% 200t
or ‘j -400
-10 : : : * * ! -600 : : : * * !
-0.03  -0.02 -0.01 0 0.01 0.02  0.03 -0.06 -0.04 -0.02 0 0.02 0.04 0.06
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Figura 3: Comportamiento de materiales uniaxiales Modelo 3: (a) Concrete02 Confinado, considerando un
confinamiento correspondiente a un elemento de borde de 50 cm de longitud con estribos @10 cada 10 cm, y
No Confinado, (b) SteelMPF.

La Figura 3 muestra el comportamiento uniaxial del hormigoén, confinado y no confinado, y de las barras
de refuerzo para el modelo 3 de 10 pisos disefiado en zona sismica II, sitio clase C y normativa posterior
al 2010. El esfuerzo maximo de compresion del hormigon confinado depende del nivel de confinamiento
de los elementos de borde de cada modelo.
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5.3 Elementos, discretizacion y acoplamiento

Los muros se modelaron mediante elementos tipo fibra E-SFI-MVLEM3D (Kolozvari et al., 2023), que
permiten representar la interaccion entre carga axial, flexion y corte. Debido a que estos elementos
asumen curvatura constante, cada piso se discretizo en tres elementos en altura, con el fin de capturar
de manera mas precisa la distribucion no lineal de la curvatura (Pozo et al., 2023). La discretizacion en
fibras de los muros se definid asignando, en los elementos de borde, una fibra por cada linea de armadura
longitudinal, y, en la zona central (alma), fibras de ancho nominal de 20 cm. Cada fibra se definid
mediante el material nDMaterial FSAM, incorporando el hormigédn, confinado y no confinado, y las
cuantias de refuerzo longitudinal y transversal.

Los elementos de acoplamiento por losas se representaron mediante tres elementos dispBeamColumn,
segmentados segun lo mostrado en la Figura 4, de manera de asegurar la formacion de rétulas plasticas
en los extremos proximos a los muros.

Lp=1.80 (m)
Displacement Beam Column

Lr=0.15 (m)

FSAM H=2.60 (m)

E-SFI-MVLEM3D

Figura 4: Configuracion de elementos por piso.

5.4 Amortiguamiento y otras consideraciones

El amortiguamiento se defini6 a partir de una combinacidon de amortiguamiento constante y de Rayleigh
proporcional a la rigidez (ecuacion 3). Para los primeros dos modos se utilizaron las ecuaciones 4 y 5
propuestas por Cruz & Miranda (2017, 2021).

B

i Wn 3)

én = cte T 2

Donde &, corresponde a la razén de amortiguamiento constante, Sp la constante proporcional a la
rigidez de Rayleigh y w,, la frecuencia natural del modo n.
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& =0.21H7947 4)

& =§&(1+0.12 (% - 1) )

Donde H corresponde a la altura total del edificio en metros, y f7 y /2 a la frecuencia de los modos 1 y
2 respectivamente.

La Tabla 4 resume los parametros empleados para el calculo e implementacion del amortiguamiento en
los 17 modelos analizados. Los periodos T, y las frecuencias f;, (para los dos primeros modos, T;, T,
f1 Y f>) se obtienen a partir del analisis modal realizado en OpenSees. Con base en estos resultados, se
adoptan las razones de amortiguamiento objetivo &; y &, conforme a las ecuaciones 4 y 5, asociadas a
los modos 1 y 2, respectivamente. A partir de dichos valores se determina el coeficiente de Rayleigh
utilizado en el modelo de amortiguamiento implementado, y se reporta el amortiguamiento resultante
evaluado en f;, & (f1). Adicionalmente, se incluye &, el cual se combina con el amortiguamiento de
Rayleigh segun lo establecido en la ecuacion 1.

Tabla 4: Parametros de amortiguamiento.

ID Stories H Modal Analysis Cruz & Miranda

Model m T1 T2 f1 f2 $1 $2 Br  SrUD  $cre
1 15 39.00 0.705 0.135 1.419 7.404 3.75%  5.65% 0.0010 0.0045 0.0330
2 6 15.60 0.300 0.058 3.335 17.267 5.77%  8.67% 0.0007 0.0069 0.0508
3 10 26.00 0.510 0.098 1.961 10.154 4.54%  6.82% 0.0009 0.0054 0.0400
4 25 65.00 1.455 0.291 0.687 3.439 295% 437% 0.0016 0.0035 0.0260
5 15 39.00 1.188 0.232 0.842 4312 3.75% 5.61% 0.0017 0.0045 0.0330
6 15 39.00 0.593 0.114 1.686 8.785 3.75%  5.65% 0.0009 0.0045 0.0330
7 15 39.00 0.677 0.133 1478 7.514 3.75%  5.59% 0.0010 0.0045 0.0330
8 15 39.00 0.677 0.133 1.478 7.514 3.75%  5.59% 0.0010 0.0045 0.0330
9 15 39.00 0.654 0.125 1.530 7.993 3.75%  5.66% 0.0009 0.0045 0.0330
10 15 39.00 0.685 0.140 1.461 7.168 3.75%  5.51% 0.0010 0.0045 0.0330
11 15 39.00 0.706 0.135 1.417 7.405 3.75%  5.66% 0.0010 0.0045 0.0330
12 15 39.00 0.710 0.135 1.408 7.385 3.75%  5.67% 0.0010 0.0045 0.0330
13 15 39.00 0.697 0.135 1.434 7.409 3.75%  5.63% 0.0010 0.0045 0.0330
14 10 26.00 0.506 0.098 1.976 10.159 4.54%  6.80% 0.0009 0.0054 0.0400
15 15 39.00 0.699 0.134 1.431 7.437 3.75%  5.64% 0.0010 0.0045 0.0330
16 25 65.00 1.497 0.307 0.668 3.259 295%  4.33% 0.0017 0.0035 0.0260
17 25 65.00 1.497 0.307 0.668 3.259 2.95% 4.33% 0.0017 0.0035 0.0260

Como consideracion extra, en cada nivel de planta se implementaron diafragmas rigidos mediante la
restriccion equal DOF, de modo que todos los nodos del mismo piso comparten los grados de libertad de
traslacion en el plano.

6 Analisis estatico no lineal

Se evaluo la respuesta estdtica no lineal de los muros mediante un analisis pushover cuasiestatico
controlado por desplazamiento en techo. En el procedimiento se impone de forma monotonica un
desplazamiento objetivo en el techo y, en cada incremento, el algoritmo escala el vector de fuerzas
laterales con distribucion triangular invertida, de modo que la carga aplicada resulta del desplazamiento
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impuesto. A partir de las reacciones en la base se obtiene el corte basal V, que se normaliza por el peso
sismico W, y se registra la deriva de techo.

Como parametro de interés se determina el factor de sobrerresistencia (€2), definido como la razén entre
el corte basal maximo alcanzado en el pushover y la demanda de disefio de corte exigido por la normativa
(Q = V,4./V). Este factor cuantifica la reserva de capacidad lateral de la estructura. Diversos estudios
sobre muros reportan, para edificios de mediana altura, valores de (1 entre 2.5 y 5, y para edificios de
gran altura, valores entre 1 y 2.4 (Cando et al., 2020; Gallegos et al., 2023b, 2023a; Gogus & Wallace,
2015). La Tabla 5 presenta los valores obtenidos para los 17 arquetipos, debido a la asimetria de las
plantas en estudio se calculan para la direccion positiva (+) que corresponde a la direccion en la que se
comprimen los muros planos y se tracciona el muro Y, y para la direccidon negativa (-) correspondiente
a la direccion en que el muro Y es comprimido y los muros planos son traccionados. Los valores de
sobrerresistencia son consistentes con los estudios de muros chilenos citados anteriormente.

En la Tabla 5 se observa que los arquetipos 16 y 17 presentan valores de sobrerresistencia menores a 1
en la direccion positiva (muro Y traccionado y muros planos comprimidos), mientras que en la direccion
negativa los valores de sobrerresistencia son mayores a 1. Este comportamiento se atribuye a la asimetria
del eje analizado, de modo que al invertir el sentido de la carga lateral se modifica la participacion
relativa del muro en Y y de los muros planos en la resistencia global del eje y, por ende, el corte basal
maximo alcanzado. Adicionalmente, en estos dos arquetipos los bordes de los muros no cuentan con
confinamiento, condiciéon que reduce la capacidad de deformacion y puede adelantar el inicio de
degradacion de resistencia, limitando el V.4 que se alcanza en el pushover en el sentido desfavorable.

Los valores de periodo ¢ indice de rigidez reportados en la Tabla 5 difieren de los valores de disefio de
la Tabla 1. Esta discrepancia se explica por el cambio de rigidez entre modelos de disefio y los modelos
de analisis desarrollados en OpenSees, donde se emplean valores esperados de resistencia del hormigon
y se incorpora el confinamiento en los elementos de borde, 1o que modifica la rigidez inicial del sistema.
Por esta razon, se distingue entre T, correspondiente al periodo eléstico obtenido del analisis modal en
ETABS, y T,p, correspondiente al periodo obtenido del analisis modal en OpenSees.

Tabla 5: Propiedades dinamicas y resultado del analisis de los modelos en OpenSees.

H/T, Vmax/W (%) Q
ID Model Top (5) (m/sij N ) N i
1 0.704 55 14.5 19.7 2.0 2.7
2 0.299 52 31.0 34.1 2.1 2.3
3 0.509 51 18.9 24.5 1.8 2.4
4 1.455 45 9.3 10.4 1.3 1.4
5 1.188 33 10.0 12.6 1.4 1.7
6 0.593 66 16.6 22.6 2.1 2.9
7 0.677 58 14.3 20.3 2.3 3.2
8 0.677 58 14.3 20.3 2.0 2.9
9 0.653 60 17.2 20.3 1.0 1.2
10 0.658 59 15.2 19.8 1.8 2.4
11 0.706 55 13.9 20.0 1.5 2.1
12 0.710 55 14.8 20.4 1.5 2.1
13 0.697 56 21.1 28.1 1.1 1.4
14 0.506 51 20.8 24.8 1.2 1.4
15 0.699 56 15.7 24.6 1.1 1.7
16 1.497 43 6.9 9.9 0.8 1.2
17 1.497 43 6.9 9.9 0.8 1.2

La Figura 5 muestra las curvas pushover en ambas direcciones de los modelos 1, 5y 6, que corresponden
al modelo base, flexible y rigido, respectivamente. El comportamiento observado es consistente con lo
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esperado: el modelo 5 presenta la mayor capacidad de deformacion, pero la menor sobrerresistencia,
mientras que el modelo 6 alcanza la mayor resistencia, aunque con menor ductilidad. El modelo base,
con una razon H/T igual a 55 m/s, exhibe una respuesta intermedia pero mas cercana al comportamiento
del modelo rigido. Complementariamente la Tabla 5 evidencia que los modelos disefiados bajo la
normativa post 2010 presentan mayores valores de sobrerresistencia, debido a la modificacion en el
codigo normativo asociado al aumento del corte minimo (Guendelman et al., 2012).
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Figura 5: Pushover direccion positivo (+) modelos 1, 5y 6.

7 Analisis dinamico no lineal

Para evaluar la respuesta dindmica no lineal del sistema, se utiliz6 el analisis dinamico no lineal como
herramienta fundamental, sirviendo de base para el posterior analisis de multiples franjas. En este tipo
de analisis se aplica un registro de aceleracion en la base de la estructura, lo que permite obtener, paso
a paso, informacion detallada de distintos parametros, como las respuestas de las fibras y las respuestas
globales de la estructura.

7.1 Analisis de multiples franjas (MSA)

El analisis de multiples franjas (MSA) consiste en aplicar series de registros sismicos escalados a
distintos niveles de intensidad, con el fin de estimar probabilidades de dafio o colapso a lo largo de un
rango de demanda sismica. En este estudio, la medida de intensidad empleada corresponde a la
aceleracion espectral Sa(T*), donde el periodo representativo T se definié en funcion de la altura de
las estructuras analizadas: T* = 0.3 s para edificios de 6 pisos, T* = 0.5 s para 10 pisos, T* = 0.8 s
para 15 pisosy T* = 1.5 s para 25 pisos, permitiendo asi la comparacion entre diferentes modelos.

7.2 Seleccion de registros y Curvas de amenaza

Para cada analisis MSA se consideraron cuatro franjas de intensidad, equivalentes a 0.5, 1.0, 2.0 y 3.0
veces el espectro elastico definido por la normativa NCh433 (Saycnassz). Cada franja esta compuesta
por 30 registros sismicos obtenidos de las bases de datos Red de Cobertura Nacional de Acelerografos
Departamento de Ingenieria Civil Universidad de Chile (RENADIC) y del Centro Sismolégico Nacional
(CSN). La seleccion de registros se realizd de acuerdo con la clase de sitio de cada modelo, y
posteriormente fueron escalados para que su aceleracion espectral coincidiera con el espectro de disefio
en el periodo objetivo T*, como se observa en la Figura 6.
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El analisis probabilistico de la amenaza sismica y las desagregaciones (proporcionado por etapa I de
proyecto FONDECYT 11230463) se realizaron mediante el software OpenQuake. Los puntos de analisis
seleccionados corresponden al Estadio Nacional (33°27°S, 70°36°0) para la zona sismica Il y la
Universidad Técnica Federico Santa Maria en Valparaiso (33°02’S, 71°35°0) para la zona sismica III.
El modelo de recurrencia corresponde al propuesto por Poulos et al. (2019) y la geometria de la zona de
subduccion se definid a partir del modelo Slab2 (Hayes et al., 2018). Para la evaluacion de la amenaza
se consideraron distintos tipos de fuente: interface ¢ intraslab. Los modelos de movimiento fuerte
seleccionados fueron IRRP17 (Idini et al., 2017), MBR17 (Montalva et al., 2017) y las tres relaciones
NGA-Sub, AG20 (Abrahamson & Gulerce, 2022), KBCG20 (Kuehn et al., 2023) y PSHAB20 (Parker
et al., 2022). La ponderacion de los modelos se determiné siguiendo la metodologia de verosimilitud
propuesta por Scherbaum et al. (2009), aplicando los criterios de seleccion de Bommer et al. (2010)
segun el tipo de fuente. Las curvas de amenaza sismica obtenidas para las distintas clases de sitio, zona
sismica y T* se adjuntan en las Figura 16, Figura 17 y Figura 18 en el Anexo 11.1.
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Figura 6: Espectro de pseudo-aceleracion de 30 registros seleccionados para la franja 1Saycp433 = 0.51 (g)
para modelo 1 con periodo representativo T* = 0.8 s, zona sismica I y clase de sitio C.

7.3 Definicion de colapso

El colapso estructural se define considerando tanto criterios locales como globales, siguiendo las
recomendaciones propuestas en la literatura sobre edificios de muros de hormigoén armado (Araya-
Letelier et al., 2019; Cando et al., 2020; Dabaghi et al., 2019; Gogus & Wallace, 2015; Pugh et al.,
2015). En este contexto, los criterios locales se evaltian a nivel de material y seccion, basadas en los
parametros de respuesta de las fibras del muro, mientras que los criterios globales se evaltian con la
respuesta global de la estructura, representada mediante la deriva entre pisos (IDR).

A nivel local, los muros de hormigén armado pueden presentar colapso por flexion o por corte. El
colapso por flexion se asocia a la fractura del acero longitudinal, y el aplastamiento del hormigén en los
extremos del muro. La fractura del acero se asume cuando la deformacion unitaria a traccion alcanza un
valor de 0.05 (Gogus & Wallace, 2015), mientras que la falla a compresion ocurre por el pandeo del
refuerzo y el aplastamiento del hormigoén, adoptando como deformacion limite e,y del modelo de
Saatcioglu & Razvi (1992) para hormigén confinado y un valor de 0.008 para hormigon no confinado,
siguiendo a Pugh et al. (2015).

En cuanto al comportamiento en corte, la respuesta no lineal de los muros de hormigon armado se
caracteriza por la formacion de grietas diagonales y por una degradacion brusca de rigidez y resistencia
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al aproximarse a la falla. Este modo de respuesta es especialmente critico debido a su caracter fragil y a
su reducida capacidad de deformacion no lineal. Los elementos E-SFI-MVLEM capturan la
deformacién no lineal por corte y su interaccidon con las deformaciones no lineales por flexion bajo
cargas ciclicas, ademas de representar explicitamente la interaccion flexion-corte-axial, reproduciendo
adecuadamente el comportamiento de muros esbeltos dominados por flexion y el comportamiento de
muros bajos dominados por corte (Kolozvari et al., 2023). Considerando que, en todos los modelos
analizados, la demanda de corte es satisfecha unicamente mediante cuantia transversal minima exigida
normativamente, la superacion de una deformacion unitaria de 0.008 en el hormigén en una de sus
direcciones principales se interpreta como un indicador conservador de proximidad a una falla fragil por
corte y, en consecuencia, de una condiciéon inminente de colapso a nivel local.

A nivel global, el colapso se asocia a la inestabilidad dinamica, entendida como la pérdida de estabilidad
lateral provocada por efectos P-Delta y el debilitamiento en la resistencia axial. Aunque diversos autores
advierten que la inestabilidad dindmica no es suficiente por si sola para definir colapso (Dabaghi et al.,
2019), en la practica se utiliza un limite de deriva maxima entre pisos del 5% como condicién de colapso
global (Gogus & Wallace, 2015). Cabe sefialar que estudios en muros de hormigén armado en Chile han
reportado que mecanismos de colapso local pueden ocurrir a valores menores a este umbral (Araya-
Letelier et al., 2019; Cando et al., 2020).

La Figura 7 muestra las curvas histeréticas de los materiales, hormigén y acero, de la primera fibra del
muro Y del analisis dindmico no lineal correspondiente al registro de aceleracion captado por la estacion
“Matanzas” del CSN el 27 de febrero del 2010 escalado por 2.9. En (a) se observa que la fibra supera el
valor de deformacion unitaria limite del hormigon (e, = 0.008), perdiendo completamente su
capacidad resistente. En (b) se presenta la curva de histéresis del acero, la cual no alcanza los valore
limites de traccién y compresion. La figura ilustra los modos de falla local asociados al comportamiento
material.
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Figura 7: Comportamiento de materiales en el analisis tiempo-historia del Modelo 2, cuarta franja, registro 13: (a)
hormigoén (b) acero de refuerzo.

7.4 Curvas de fragilidad de colapso

Las curvas de fragilidad representan la probabilidad de exceder un cierto nivel de dafio, incluida la
pérdida total de estabilidad, condicionada a una medida de intensidad (IM) fija. En esta investigacion,
la IM empleada en todos los casos corresponde a la aceleracion espectral Sa(T*), definida en funcion
del periodo T* definido en la seccion 7.1. Las curvas de fragilidad de colapso se construyeron a partir
de los resultados del analisis de franjas multiples (MSA), considerando los cuatro niveles de intensidad
definidos. En cada franja, la probabilidad de colapso se estimé como la razén entre el nimero de
simulaciones en que la estructura alcanzd el colapso y el niimero total de registros analizados.
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Finalmente, la curva se ajusté mediante una distribucion lognormal, cuyos parametros se determinaron
utilizando el método de maxima verosimilitud con los cuatro puntos obtenidos del MSA.
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Figura 8: Analisis de multiples franjas para modelos disefiados en zona sismica 2, sitio clase C y era de disefio
post 2010: (a) Modelo 1 de 15 pisos y (b) Modelo 2 de 6 pisos.

La Figura 8 presenta el analisis de multiples franjas de los modelos 1 y 2, ambos disefiados para zona
sismica 2, sitio clase C y considerando criterios de disefio posteriores al terremoto de 2010. En la
subfigura (a), correspondiente al Modelo 1 de 15 pisos, se observa que para las ultimas 2 franjas de
mayor intensidad, cercanas a 1 y 1.5 g, se observan colapsos globales puesto que la maxima deriva entre
pisos (IDR) supera el 5%. En el caso del modelo 2 de 6 pisos, mostrado en la subfigura (b), las ultimas
dos franjas se observan colapsos locales. El resto de los MSA se presentan en Anexo 11.2.

7.5 Resultados fragilidad de colapso

Esta seccion presenta los resultados de las curvas de fragilidad de colapso de los arquetipos analizados,
con énfasis en la probabilidad de colapso obtenida a partir del analisis de multiples franjas. Se muestra
inicialmente la curva de fragilidad del modelo base, para luego comparar el efecto de la rigidez lateral,
la altura y la era de disefio sobre la vulnerabilidad estructural.

La Figura 9 presenta la curva de fragilidad de colapso del modelo base (15 pisos, zona sismica I, sitio
tipo C y normativa post 2010) tiene un buen desempefio frente a intensidades sismicas moderadas, ya
que la probabilidad de colapso se mantiene practicamente nula para valores de Sa(T* = 0.8 s) menores
a 0.5g. Esto es consistente con el desempefio esperado de edificios chilenos disefiados con normativa
posterior a 2010, en los que el objetivo principal es evitar el colapso. Para intensidades mayores, la
probabilidad de colapso aumenta progresivamente, pero este incremento ocurre recién en un rango de
demanda muy alto. En la franja mayor de intensidad analizada, correspondiente a 1.54g, la probabilidad
de colapso alcanza aproximadamente 17%, valor que debe interpretarse en el contexto de eventos
extremos y de muy baja frecuencia de ocurrencia.
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Figura 9: Curva de fragilidad de colapso Modelo 1, disefiado con 15 pisos, sitio C, zona sismica Il y
disefio posterior a 2010.

La Figura 10 compara las curvas de fragilidad de colapso de los modelos 1, 5 y 6, correspondientes a
los arquetipos disefiados para evaluar el efecto de la variacion en la rigidez lateral. Estos arquetipos
fueron disefiados en zona sismica 11, sitio tipo C y codigo de disefio post 2010. Se observa que el modelo
mas flexible (modelo 5, indice de rigidez H/T = 33 m/s) presenta la mayor probabilidad de colapso para
todo el rango de intensidades analizado. Los colapsos de este modelo estan asociados, principalmente,
a inestabilidad dindmica producto de los elevados valores de deriva entre pisos ( > 5 %) registrados en
los analisis no lineales. En contraste, el modelo mas rigido (modelo 6, indice de rigidez H/T = 66 m/s)
no experimenta colapso en ninguna de las franjas consideradas, por lo que no fue posible determinar su
curva de fragilidad de colapso completa. Este comportamiento contrasta con lo reportado por Cando et
al. (2020), donde el arquetipo méas vulnerable correspondi6 al de mayor indice de rigidez (H/T = 51.3
m/s), debido a la ausencia de confinamiento y de elementos de borde en muros con seccion T. En los
muros con seccion Y, en cambio, la geometria permite desarrollar mayores desplazamientos de techo
antes de alcanzar colapso por aplastamiento del hormigédn, lo que reduce la ocurrencia de colapsos
locales De hecho, el analisis seccional indica que se requiere un desplazamiento de techo cercano al 2
% de la altura total para alcanzar la curvatura ltima de la seccion, como se observa en la Figura 11. Por
esta razon, los arquetipos con seccion Y poseen pocos colapsos por flexion y el modelo mas rigido,
ademas de experimentar menores desplazamientos relativos, no colapsa en las franjas estudiadas.
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Figura 10: Curvas de fragilidad de colapso modelos 1, 5 y 6 con variacion de rigidez.
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Figura 11: Curvas de momento vs desplazamiento de techo normalizado por la altura del muro Y para
el modelo 1 (15 pisos, sitio C, zona sismica Il y disefio posterior a 2010).

La Figura 12 compara las curvas de fragilidad de colapso pre y post 2010 para los modelos de 10
(modelos 3 y 14), 15 (modelos 1 y 15) y 25 pisos (modelos 4 y 16), todos disefiados para zona sismica
I y sitio tipo C. El comportamiento es consistente en las tres alturas de edificios analizadas,
observandose una reduccion en la probabilidad de colapso hasta intensidades, aproximadamente, 2, 1.5
y 0.5 g, respectivamente. Esta mejora, aunque moderada, refleja el efecto de los ajustes normativos
posteriores al terremoto del Maule 2010, particularmente la incorporacion de confinamiento y elementos
de borde que aumentan la ductilidad estructural. Sin embargo, dado que los arquetipos no colapsan
mayoritariamente por efectos locales, sino por inestabilidad dinamica, esta mayor capacidad de
deformacion se traduce en derivas mas altas y, en consecuencia, en un aumento de la vulnerabilidad a
intensidades sismicas elevadas, lo que genera este cambio de tendencia en la Gltima franja.
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Figura 12: Curvas de fragilidad de colapso comparacion era de disefio considerando sitio tipo C para
modelos de 10 pisos (a), 15 pisos (b) y 25 pisos (c).

Los modelos 8, 10, 11 y 12 corresponden a edificios de 15 pisos disefiados conforme a normativa post-
2010, definidos para las combinaciones de zona sismica y clase de sitio: (i) zona sismica 2 y sitio clase
B (modelo 8) y (ii) zona sismica 3 con sitios clase A, By C (modelos 10, 11 y 12, respectivamente); en
todos estos casos, los colapsos se observan unicamente en la tltima franja de andlisis, tal como se
muestra en las figuras 27,29, 30 y 31, respectivamente, en el Anexo 11.2. En consecuencia, no es posible
ajustar de manera confiable una curva de fragilidad de colapso, ya que se dispone unicamente de un
punto que relacione la razoén de colapsos observados con la intensidad. Con un solo punto, el ajuste
queda indeterminado, es decir, multiples curvas pueden reproducir ese valor sin definir de forma tnica
la tendencia ni la dispersion del comportamiento.

8 Evaluacion del riesgo sismico

En este trabajo, el analisis de riesgo sismico se centra en la probabilidad de colapso en 50 anos Pc(50)
como un indicador del desempefio estructural. Esta métrica permite cuantificar el riesgo de alcanzar el
estado limite de colapso bajo la amenaza sismica definida para cada zona sismica y clasificacion de
sitio. Adicionalmente, se evaltia la probabilidad de colapso asociada a intensidades sismicas con periodo
de retorno de 475 y 950 afios.
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8.1 Resultados de riesgo sismico

En esta seccion se presentan los resultados del andlisis de riesgo sismico, expresados en términos de la
probabilidad de colapso en 50 afios, tasa anual media de colapso y probabilidad de colapso para niveles
de intensidad asociados a periodos de retorno de 475 y 950 afios. Se evalua el efecto de la rigidez lateral,
la altura, la zona sismica y la clasificacion de sitio sobre estas métricas, a partir de la combinacion de
las curvas de fragilidad de colapso y de amenaza sismica.

La Tabla 6 presenta los resultados del analisis de riesgo sismico para los arquetipos evaluados.
Independientemente de la era de disefio y de la zona sismica, los modelos con mayor probabilidad de
colapso en 50 afos corresponden a los edificios de 25 pisos ubicados en sitio clase C, con valores del
orden de 10 %, mientras que los edificios de 15 pisos presentan, en términos generales, las menores
probabilidades de colapso. Este resultado sugiere que, dentro de los parametros estudiados, la altura del
edificio tiene una influencia especialmente importante sobre el riesgo de colapso.

En promedio, la probabilidad de colapso en 50 afios de todos los arquetipos es 4.45 %, valor equivalente
a 4.45 veces el umbral de referencia de 1 % establecido en la ASCE 7 (American Society of Civil
Engineers, 2022). Si bien algunos modelos presentan valores individuales inferiores a este limite, otros
lo superan ampliamente, lo que indica la necesidad de analizar con mayor detalle como influyen los
requisitos normativos en este desempefo, especialmente considerando que esta situacion se observa en
modelos de 6y 25 pisos. Ademas, la tasa media anual de colapso promedio es 9.5 X 10™* 1/afio, valor
del mismo orden de magnitud que el reportado por Haselton et al. (2011) para edificios de marcos
especiales de hormigén armado.

Tabla 6: Resultados de métricas de riesgo sismico. Tasa anual media de colapso, probabilidad de
colapso en 50 afios y Probabilidad de colapso para intensidad con periodo de retorno de 475 y 950

anos.
ID Model ke (103/yr)  Pc(50) (%) Pc(IM(P:=475 yr)) Pc(IM(Pr=950 yr))
(%) (%)

1 0.18 0.91 0.46 2.58
2 0.77 3.79 9.58 20.61
3 0.14 0.72 0.78 3.16
4 2.90 13.49 38.68 57.24
5 0.26 1.29 1.21 5.09
6 0.00 0.00 0.00 0.00
7 0.00 0.00 0.00 0.00
8 - - - -

9 0.20 0.99 1.75 4.60
10 - - - -

11 - - - -

12 - - - -

13 0.58 2.85 7.43 14.60
14 0.18 0.91 2.03 4.60
15 0.20 0.99 1.64 4.44
16 3.30 15.21 40.00 56.94
17 3.10 14.31 26.73 37.08

La Figura 13 presenta la probabilidad de colapso en 50 afios de modelos de 15 pisos, disefiados con
normativa post 2010, sitio clase C y zona sismica II. Se observa que la probabilidad de colapso en 50
afios disminuye a medida que aumenta la rigidez lateral de la estructura. Al contrastar estos resultados
con el estudio de Cando et al. (2020), quienes analizan cuatro edificios de 20 pisos con indices de rigidez
entre 29 y 51 m/s, sobrerresistencia ) entre 2.11 y 2.66, y reportan Pc(50) = 1.3 % para el arquetipo mas
flexible y Pc(50) = 3.4 % para el mas rigido, se aprecia una tendencia opuesta a la observada en este
estudio. Una explicacion plausible radica en la diferencia de tipologia estructural y modo de falla: Cando
et al. (2020) estudian muros tipo T, en los cuales los colapsos por flexo-compresion tienden a estar
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controlados por el aplastamiento del hormigon en el borde del alma mas alejado del ala, fenémeno
asociado a la necesidad de desarrollar grandes deformaciones para equilibrar el par interno de
compresion—traccion. Este mecanismo es particularmente sensible al grado de confinamiento en los
elementos de borde, aspecto que es abordado explicitamente mediante los requisitos de confinamiento
establecidos en el decreto supremo 61 (MINVU, 2011b). En contraste, para los muros con seccion Y
analizados en esta tesis, la diferencia de cuantia de acero entre elementos de borde resulta menos
determinante y no gobierna la falla por flexo-compresion, lo que se evidencia en las figuras 20, 24 y 25
correspondientes a los modelos 1, 5 y 6, respectivamente. En consecuencia, la relacion entre rigidez
lateral y Pc(50) puede variar significativamente entre estudios, ya que depende no solo del nivel de
rigidez global, sino también de la configuracion geométrica del muro, el detalle de confinamiento y el
mecanismo de degradacion que controla la pérdida de capacidad.
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Figura 13: Probabilidad de colapso en 50 afios variando la rigidez lateral, modelos de 15 pisos, era de
disefio post 2010, sitio clase C y zona sismica II.

La Figura 14 presenta la variacion de la probabilidad de colapso en 50 afios al considerar distintos tipos
de sitios y zonas sismicas: sin embargo, la interpretacion debe realizarse considerando las limitaciones
en el ajuste de curvas de fragilidad de colapso para algunos arquetipos, como fue explicado en la seccidon
7.5. En zona sismica Il, la tendencia observada en los casos evaluables indica que la probabilidad de
colapso en 50 afios aumenta a medida que disminuye la velocidad de propagacion de onda de corte
promedio en 30 metros (Vy3) del sitio de cimentacion. Para el caso zona Il y sitio clase B no fue posible
estimar Pc(50) debido a que los colapsos se registran Gnicamente en la Gltima franja del MSA, no
obstante, el hecho de que estos colapsos ocurran sugiere que la Pc(50) seria reducida pero no nula. En
zona sismica III, dado que los modelos 10, 11 y 12 no se logro ajustar la curva de fragilidad de colapso,
no es posible establecer una comparacion consistente entre distintas clases de sitio para dicha zona. En
consecuencia, la comparacion entre zonas se restringe al caso en que existen resultados comparables, es
decir, edificios de 15 pisos disefiados para sitio clase D en zona Il y III, donde se observa una mayor
Pc(50) en zona sismica I1I, lo cual es coherente con la mayor amenaza de dicha zona respecto de la zona
II para una misma clase de sitio, tal como se evidencia en la Figura 19.

A modo de comparacion, los resultados obtenidos del efecto de la zona sismica y clase de sitio difieren
de la tendencia reportada por Gallegos et al. (2023a, 2023b) quienes evaluaron edificios de oficinas con
sistema dual (marcos y muros). Para sus modelos de 7 pisos, con factores de sobrerresistencia 2.5 a 2.6,
documentan Pc(50) = 0.36 % para zona sismica Il y sitio D y Pc(50) = 0.18 % para zona sismica Il y
sitio D. En cambio, para modelos de 16 pisos, con factores de sobrerresistencia entre 1.4 y 2.4, reportan
Pc(50)=0.54 % en zona Il y sitio D y Pc(50) = 0.47 % en zona II1 y sitio D. Estos antecedentes sugieren
que las diferencias en Pc(50) entre zonas no esta determinadas unicamente por la amenaza sismica, sino
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también por la tipologia estructural, la altura y la reserva de capacidad incorporadas en el disefio
reflejadas en ().
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Figura 14: Probabilidad de colapso en 50 afios variando zona sismica y clase de sitio. Arquetipos de 15
pisos, era de disefio post 2010.

La Figura 15 compara la probabilidad de colapso en 50 afios entre las eras de disefio pre y post 2010
para arquetipos de 10, 15 y 25 pisos, diseflados para zona sismica Il y sitio clase C. La normativa post
2010 reduce la probabilidad de colapso en todos los casos, con disminuciones de 21 %, 8 %y 11 % para
los modelos de 10, 15 y 25 pisos, respectivamente (Tabla 7). No obstante, esta reduccion es limitada, ya
que el colapso sigue estando controlado principalmente por inestabilidad por deriva entre pisos. Esto
sugiere que, si bien los cambios normativos mejoran la ductilidad y el control del dafio local mediante
confinamiento y elementos de borde, no generan modificaciones relevantes en la rigidez inicial de los
muros. Por ello, las demandas de deriva y los modos de colapso se mantienen similares. Tanto en los
modelos disefiados con normativa pre 2010 como en aquellos disefiados con normativa post 2010, la
altura del edificio sigue siendo el parametro que mas influye en la probabilidad de colapso.

Tabla 7: Comparacion de la probabilidad de colapso en 50 afios respecto a la era de disefio (pre y post
2010) considerando modelos disefiados en zona sismica Il y sitio clase C, de 10, 15 y 25 pisos.

. Pc50 (%) .
Stories Pre 2010 Post 2010 Ratio (post/pre)
10 0.91 0.72 0.79
15 0.99 0.91 0.92
25 15.21 13.49 0.89
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Figura 15: Comparacion de la era de disefio pre y post 2010 considerando la probabilidad de colapso
en 50 afios para modelos de 6, 10, 15 y 25 pisos, disefiados en sitio clase C y zona sismica II.

9 Conclusiones

Este estudio evalu¢ la vulnerabilidad sismica de edificios habitacionales de mediana y gran altura en
Chile, caracterizados por sistemas estructurales de muros de hormigén armado con seccion en Y. Se
desarrollaron 17 modelos estructurales que incorporaron variaciones en altura, clase de sitio, zona
sismica y era de disefio (pre y post 2010). Se realizaron analisis estaticos no lineales (pushover) para
estimar la capacidad resistente global de los arquetipos. También se realizaron analisis dinamicos no
lineales para obtener curvas de fragilidad de colapso mediante analisis de multiples franjas (MSA) y
estimar métricas probabilisticas de desempeiio, como la tasa anual media de colapso y la probabilidad
de colapso en 50 afos, entregando una caracterizacion cuantitativa de la respuesta sismica de estas
tipologias.

Los resultados del estudio evidencian que los edificios con muros de hormigén armado con seccioén en
Y presentan, en promedio, una probabilidad de colapso en 50 afios (Pc(50)) de 4.45 %, equivalente a
aproximadamente 4.5 veces el valor objetivo establecido por ASCE 7 (American Society of Civil
Engineers, 2022). El promedio de la tasa anual media de colapso de los 17 modelos (0.95 x 107%) se
encuentra dentro del mismo orden de magnitud que la reportada por Haselton et al. (2011) para edificios
con marcos especiales de hormigon armado. El anélisis global muestra que la variable mas influyente
en el riesgo sismico es la altura, siendo mas criticas las edificaciones de 25 pisos. En cuanto al
comportamiento estructural, los modelos de 10, 15 y 25 pisos presentan predominantemente colapsos
asociados inestabilidad dindmica producto de derivas excesivas (mayores a 5%), mientras que el edificio
de 6 pisos muestra fallas localizadas por aplastamiento del hormigoén y fractura del acero de refuerzo en
los elementos de borde, comportamiento consistente con su alta rigidez y limitada capacidad de
deformacion.

El analisis de los arquetipos muestra una relacion directa entre la rigidez lateral y la probabilidad de
colapso, donde los edificios con mas rigidez presentan un mejor desempefio sismico respecto a los mas
flexibles. El modelo 6, correspondiente al de mayor rigidez (H/T = 66 m/s), no registrd colapsos por
deriva ni por fallas locales en fibras, evidenciando una adecuada capacidad para limitar deformaciones
laterales. En contraste, los modelos mas flexibles exhibieron una mayor ocurrencia de colapsos por
inestabilidad dinamica, siendo el caso mas critico el modelo 5, con un indice de rigidez H/T = 33 m/s,
que presento exclusivamente este tipo de falla. Estos resultados indican que, en muros de gran longitud
(5.0 - 8.8 m), las demandas de desplazamiento necesarias para alcanzar los limites de aplastamiento del
hormigon o fractura del acero de refuerzo son elevadas, por lo que se debe prestar atencion en controlar

34



la flexibilidad lateral para controlar las derivas entre pisos, aun cuando se satisfacen los requisitos
exigidos por la normativa vigente respecto a este topico.

Respecto a la zona sismica y la clase de sitio se concluye que para edificios de 15 pisos disefiados en
zona sismica II, la variacion en la clase de sitio de cimentacion presenta una tendencia clara: a medida
que el sitio posee menor velocidad de propagacion de onda de corte promedio en 30 metros (V3),
aumenta la probabilidad de colapso en 50 afos Pc(50). Ademas, para sitios clase D la probabilidad de
colapso en 50 afios es mayor en edificios de 15 pisos disefiados en zona sismica III respecto a zona
sismica II.

La comparacién entre edificaciones disefiadas bajo la normativa pre 2010 y aquellas regidas por la
normativa post 2010 muestra una reduccion en la probabilidad de colapso a 50 afios en edificios de
muros de hormigén armado con seccion Y de 10, 15 y 25 pisos. No obstante, dicha reduccion es limitada,
alcanzando solo un 21 %, 8 % y 11 % para los modelos de 10, 15y 25 pisos, respectivamente. Esto se
debe a que los principales cambios introducidos en el DS60 y DS61 se enfocan en el confinamiento de
bordes de muros, el corte minimo y la modificaciéon de los espectros de disefo, sin abordar de forma
directa las demandas de desplazamiento.
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11 Anexos

11.1 Curvas de Amenaza

En esta seccion se muestran las curvas de amenaza sismica utilizadas en este estudio.
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Figura 16: Curvas de amenaza sismica para todas las clases de sitio definidas en DS61 considerando
zona sismica II.

10° ¢
——— Site Class A
——— Site Class B
10"k Site Class C
——— Site Class D
e 2L
s 10
K
L1078
10-4 L
10 : : !
1072 107 10° 10"

Sa(T*=0.8s) (g)

Figura 17: Curvas de amenaza sismica para todas las clases de sitio definidas en DS61 considerando
zona sismica II1.
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Figura 18: Curvas de amenaza sismica para todos los periodos en estudio considerando zona sismica II
y sitio clase C.
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Figura 19: Curvas de amenaza sismica para zona sismica Il y III considerando sitio clase D.
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11.2 Analisis de multiples franjas y curvas de fragilidad de colapso

Esta seccion tiene por objetivo mostrar los analisis de multiples franjas y curvas de fragilidad de colapso
de los 17 modelos en estudio.
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Figura 20: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 1 de 15 pisos, disefiado para zona sismica I, sitio
clase C y normativa post 2010.
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Figura 21: (a) Anélisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del IDR
maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 2 de 6 pisos, disefiado para zona sismica II, sitio clase C y

normativa post 2010.
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Figura 22: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 3 de 10 pisos, disefiado para zona sismica I, sitio
clase C y normativa post 2010.
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Figura 23: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 4 de 25 pisos, disefiado para zona sismica I, sitio
clase C y normativa post 2010.
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Figura 24: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 5 de 15 pisos, disefiado para
zona sismica II, sitio clase C y normativa post 2010. Con disminucion de rigidez lateral, indice de

rigidez H/T =33 m/s.
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Figura 25: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del

IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 6 de 15 pisos, disefiado para zona sismica I, sitio
clase C y normativa post 2010. Con aumento de rigidez lateral, indice de rigidez H/T = 66 m/s.
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Figura 26: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 7 de 15 pisos, disefiado para zona sismica I, sitio
clase A y normativa post 2010.
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Figura 27: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR méximo condicionado a no colapso, para el Modelo 8 de 15 pisos, disefiado para zona sismica II, sitio
clase B y normativa post 2010.
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Figura 28: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 9 de 15 pisos, disefiado para
zona sismica I1, sitio clase D y normativa post 2010.
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Figura 29: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 10 de 15 pisos, disefiado para zona sismica III, sitio
clase A y normativa post 2010.
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Figura 30: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 11 de 15 pisos, disefiado para zona sismica III, sitio
clase B y normativa post 2010.
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Figura 31: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 12 de 15 pisos, disefiado para
zona sismica III, sitio clase C y normativa post 2010.
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Figura 32: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion estandar del
IDR méximo condicionado a no colapso, para el Modelo 13 de 15 pisos, disefiado para zona sismica III, sitio
clase D y normativa post 2010.
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Figura 33: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion

estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 14 de 10 pisos, disefiado para

zona sismica I, sitio clase III y normativa pre 2010.
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Figura 34: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 15 de 15 pisos, disefiado para
zona sismica I, sitio clase III y normativa pre 2010.
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Figura 35: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 16 de 25 pisos, disefiado para
zona sismica I, sitio clase III y normativa pre 2010.

57



N

N

5
1

X X10

- x I )
5 ° Mo Couap;. e e —Fitted Collapse Fragility Curve Model 17
451 @ GlobalCollapse 0.4} @ Observed Fraction of Collapse
@ Local Collapse
4 F|— —Median IDR | NC 0.35F
_35f ° _ 03f
X 3l ©
x B 025t
= L
g 5} $ o
0.15
15} 3
1+ [6) — ! 0.1r
05 4 - 0.05F
0 — l 1 1 1 Il 0 ° 1 L L 1
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0.4
Sa(T*=1.5)(g) Sa(T*=1.5)(9)
(a) (b)
0.52 T T T
05} i
o
a
© 048 e
©
O
2 0.46 e
1
O 044} -
x
©
E 042t .
£
2
D 04r .
0.38 . . .
0 0.1 0.2 0.3 0.4
Sa(T*=1.5s)(g)

(c)

Figura 36: (a) Analisis de multiples franjas, (b) Curva de fragilidad de colapso y (c) Desviacion
estandar del IDR maximo condicionado a no colapso, para el Modelo 17 de 25 pisos, disefiado para
zona sismica I, sitio clase Il y normativa pre 2010.
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