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1. INTRODUCCION

Los sismos son una fuente potencial de dafio para las construcciones ubicadas en zonas de
elevada actividad tectdnica. Cuando una estructura esti frecuentemente sujeta a la accion de
sismos es posible que sufra deterioro en sus propiedades de rigidez y resistencia, o disminucién
de su capacidad de desplazamiento o de disipacién de energia, por lo que su vulnerabilidad ante
acciones sismicas subsecuentes crece.

El criterto actual de disefio de edificios permite que en los sistemas estructurales ocurra dafio
durante sismos de gran magnitud, por lo que es necesario entender el comportamiento de estos
mas alld de su limite elastico. Como generalmente no se considera el posible deterioro que esta
implicito en el factor de comportamiento sismico, las hipétesis que se hacen para el calculo de la
rigidez lateral de edificios pueden afectar significativamente el disefio estructural, porque de éstas
dependerin las demandas sismicas,

La adecuada valoracién de las demandas sismicas y de la capacidad de la estructura para
resistirlas debe conducir a un disefio 0 a un esquema de rehabilitacién técnicamente eficiente y
economicamente factible. Como la prictica de disefio estructural de edificios se basa en modelos
matematicos para determinar las demandas sismicas a las que estara sometido un edificio durante
su vida itil, es deseable contar con un modelo matematico en el que se incorporen sus
caracteristicas estructurales mds significativas, y que sea capaz de estimar las propiedades
dinamicas y la respuesta estructural ante las posibles acciones sismicas. Sin embargo, desde un
punto de vista teérico, es posible determinar varios modelos matematicos para un mismo sistema
estructural, cuyas soluciones proporcionaran la respuesta de la estructura con diferente grado de
aproximacion. El problema radica en elegir el modelo mas adecuado para fines de disefio.

Los criterios empleados en la elaboracion del modelo para disefio distan de ser uniformes en la
practica; la disparidad en las consideraciones de modelado puede llevar a los analistas a obtener
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diferencias mayores al cien por ciento en sus resultados, asi se emplee la misma herramienta
matemadtica (Muria Vila et al., 2000a y 2000b). De aqui la necesidad de estudiar qué aspectos son
prioritarios en el anélisis de una estructura, cuales son prescindibles y cuales son los efectos de
considerar o no algunos parametros tradicionalmente soslayados en los despachos de calculo
estructural.

A fin de evaluar los métodos de célculo y las consideraciones de anilisis, se aplican en México
algunos métodos para la determinacidn de caracteristicas dindmicas de edificios reales, entre las
que destacan las pruebas de vibracion ambiental, las pruebas de traccion y el registro de
movimientos sismicos; los resultados obtenidos con estas técnicas pueden diferir, debido al nivel
de esfuerzo al que llegan a trabajar las estructuras. Dadas las ventajas potenciales que presentan
estos métodos, resulta necesario estimar la correlacién existente entre sus resultados con los
proporcionados por los modelos matematicos que se utilicen.

En el Instituto de Ingenieria de la UNAM se han desarrollado investigaciones para evaluar la
validez de distintos criterios de analisis en la elaboracion de modelos matematicos con fines de
disefio estructural (Gamboa, 1997; Muria Vila er al., 1997b, 2000a y 2000b). Tales estudios se
fundamentan en los resultados obtenidos en un edificio instrumentado, rehabilitado en dos
ocasiones, desplantado en suelo blando en la ciudad de México (edificio Jal). Con base en la
informacién que provee la instrumentacion del edificio se calibran modelos para reproducir las
propiedades dinamicas de éste medidas en pruebas de vibracién ambiental, y modelos para
reproducir la respuesta registrada en eventos sismicos de pequefia y moderada intensidad.

Objetivos de este trabajo son revisar modelos desarrollados para las condiciones originales del
edificio y para aquellas condiciones generadas después de su primera rehabilitacidn, y construir
modelos del edificio en su situacién actual, en los que se incorpore el efecto del progresivo
deterioro de sus elementos estructurales, debido a las acciones sismicas, en las propiedades
dinamicas del sistema y, con base en la calibracidn y validacion de estos modelos, proponer un
conjunto de criterios de andlisis, que puedan usarse en la practica para elaborar modelos
matematicos de edificios de similar estructuracion con fines de disefio y de revision estructural.

La metodologia a seguir incluye la revision de criterios para tomar en cuenta el agrietamiento en
elementos estructurales y no estructurales, al igual que una revisidn de criterios de modelado de
muros de mamposteria y de muros de concreto reforzado, de elementos de rehabilitacién
compuestos de concreto reforzado y acero estructural, de las interfaces entre estos materiales, con
especial énfasis en los conectores y de diagonales de acero. Los modelos se calibran comparando
las propiedades dinamicas y la respuesta sismica obtenidas con ellos contra aquéllas identificadas
a partir de los registros experimentales.

2. DESCRIPCION DEL EDIFICIO

El edificio se localiza en la zona de suelo blando de la ciudad de México, en donde el espesor del
suelo arcilloso es de 31 m y los depdsitos profundos se encuentran a 38.5 m de profundidad (fig 2.1),
Esta compuesto de una estructura principal de 14 niveles con un apéndice y un cuerpo anexo de tres
niveles, los cuales estin unidos en la planta del sétano y separados en los restantes niveles por una
junta constructiva de 15 cm de ancho (figs 2.2 ay b).
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Su estructura original es de concreto reforzado a base de columnas (tabla 1), muros de
mamposteria en las fachadas laterales y en el cubo de escaleras, un muro de concreto reforzado en el
cubo de elevadores y losas reticulares de concreto reforzado de 45 cm de espesor; el ancho de las
nervaduras varia entre 10 y 25 cm, tienen 40 cm de altura, la capa de compresién es de 5 cm y los
huecos de los casetones son cuadrados, de 60 cm por lado. La plantas del cuarto al décimo cuarto
nivel tienen forma rectangular de 19.4 m de ancho (direccién T) por 32.45 m de largo (direccién L),
con alturas de entrepiso constantes e iguales a 3.15 m. Las plantas de estacionamiento abarcan el
Cuerpo anexo y, sus dimensiones son 19.4 por 40 m. Los estacionamientos estin escalonados y
comunicados entre si con rampas, y sus alturas de entrepiso varian entre 2.5 y 4.45 m. Las plantas
tipo del edificio se muestran en las figs 2.3 a, b, y c.

La cimentacion estd compuesta por un cajon de concreto reforzado desplantado a una profundidad
de 3.30 m con una losa reticular inferior de 80 cm de espesor apoyada sobre 54 pilotes de friccion
de seccion triangular de 60 cm de lado y 28 m de longitud que atraviesan la primera capa dura.
Ademas hay 10 pilotes, de seccién cuadrada de 40 cm de lado, intercalados con los anteriores, pero
que no hacen contacto con el cajon de cimentacién; su extremo superior se encuentra a una
profundidad de 9 m (figs 2.4 ay b).

2.1 Primera rehabilitacion

Durante los sismos de septiembre de 1985, el edificio sufrié algunos dafios en sus elementos
estructurales y no estructurales, que consistieron en agrietamientos de cortante en columnas y en
muros de mamposteria. Hubo fisuras mayores que 1 mm en columnas del estacionamiento
principalmente, asi como menores que 1 mm en varias columnas en casi todos los niveles.
Ademas, se presentaron desprendimientos de muaterial en algunas columnas del séptimo nivel
hacia arriba. En el muro de concreto del cubo de elevadores se detectaron agrietamientos menores
que 1 mm en varios niveles. En las losas reticulares se produjeron grietas de hasta 2 mm de ancho
en nervaduras, que evidencian la formacién de lineas de fluencia negativas y positivas.

Debido al nivel de dafio que suffrio el edificio, se llevé a cabo su primera rehabilitacion en 1986.
Cuatro columnas interiores de los niveles de estacionamiento y todas las columnas interiores de
los niveles de oficinas se encamisaron con una capa de concreto reforzado de 20 cm de espesor
(fig 2.5). Ademds, se construyeron muros de concreto reforzado en las crujias extremas de los
marcos exteriores en la direccién L (fig 2.6), con la particularidad que sélo la cara superior de
estos muros se anclo efectivamente a la losa. En la tabla 1 se presentan las caracteristicas de las
columnas del edificio.

En 1993 se determinaron las resistencias y la calidad de los concretos de las columnas y muros a
partir de pruebas no destructivas y del ensaye de micleos de concreto extraidos de dichos elementos.
Los resistencias nominales obtemdas fueron: 314 kg,/cm para los primeros siete niveles con médulo
de elasticidad de 195000 kg/cm’ y de 272 kg/cm? para los restantes con un médulo de elasticidad de
171000 kg/cm? (Meli et al., 1998).

2.2 Segunda rehabilitacion

Durante ¢l sismo del 10 de diciembre de 1994 (evento 94-3), se produjeron dafios moderados en
elementos no estructurales (agrietamientos en muros de mamposteria, asi como agrietamientos y
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desprendimientos de aplanados de yeso y plafones, fig 2.7), y dafios estructurales leves
(agrietamientos en muros de concreto) pero atribuibles en buena parte a la acumulacién de los
efectos de sismos anteriores (septiembre de 1985 y abril de 1989). Ademas aparecid un leve
agrietamiento por cortante en algunas columnas de estacionamiento debido a los asentamientos
del cuerpo anexo.

Con el sismo de Copala del 14 de septiembre de 1995 (evento 95-1) aumentaron los dafios no
estructurales y los anchos de grietas en las columnas de los niveles inferiores alcanzaron valores de
hasta 0.85 mm (fig 2.8). Este evento puso al descubierto pequedias fisuras en los muros de
concreto de la primera rehabilitacién; sin embargo, estas se atribuyeron a los efectos del sismo
del 29 de abril de 1989, cuya intensidad se ha estimado superior a la de los eventos 94-3 y 95-1, y
en el que se supone que el inmueble sufrié dafios en sus elementos estructurales y no
estructurales (Muria Vila y Rodriguez, 1999). Ya que en 1995 se hizo evidente el mal
comportamiento que el edificio tuvo ante las solicitaciones de pequeiia y moderada intensidad, se
procedio a una segunda rehabilitacién.

Esta rehabilitacion se realizé principalmente en las tres crujias de los marcos extremos de la
direccién T, consistiendo en la construccién de trabes de concreto de 20 cm de base por 108 cm
de peralte, asi como en la ampliacién de la seccién de las columnas existentes, formando un
marco con material compuesto concreto reforzado y acero estructural (fig 2.9). Tanto las trabes
nuevas como las ampliaciones de columnas se recubrieron en sus tres caras externas con placas
de acero estructural, y en la crujia central se colocaron diagonales metélicas en forma de V (fig
2.10a). Las diagonales tienen seccion transversal cuadrada hueca, estin formadas con placas de
acero estructural y se unieron a los marcos reforzados con placas de acero soldadas (fig 2.10b).
Los elementos compuestos de concreto reforzado y acero estructural de rehabilitacion (elementos
T1) se fijaron a los elementos de la estructura original por medio de varillas de acero, la mitad de
ellas soldadas a las placas y la otra mitad pegadas con resina epéxica, a través de perforaciones
en el concreto de las columnas y losas existentes (figs 2.10c y 2.10d). Estas varillas fungen como
conectores de cortante al quedar embebidas en el concreto (fig 2.10e). Las caracteristicas de las
secciones transversales de los elementos de rehabilitacion se resumen en la tabla 2.

Al edificio se agregd un cuerpo de escaleras de emergencia, formadas con viguetas y placas de
acero, las cuales estén por un lado, unidas a la estructura principal en los niveles respectivos y,
por el otro, sostenidas de un marco de acero con dos columnas de seccién I, las cuales se unen en
el ultimo nivel del cuerpo anexo a dos columnas de concreto reforzado que se construyeron hasta
la losa de cimentacién. No se efectuaron modificaciones a la cimentacién.

Los sismos de Tehuacan, Puebla, del 15 de junio de 1999 (evento 99-1), y Huajuapan, Oaxaca, el
30 de septiembre de 1999 (evento 99-3), provocaron diversos dafios en el edificio.

El dafio no estructural consistié principalmente del desprendimiento de aplanados y caida de
piezas de yeso de los plafones en algunos niveles del edificio, dafio en algunos pretiles, dafio de
ligero a moderado en muros de mamposteria del cubo de escaleras y de fachadas laterales (fig
2.11).

El dafio estructural consisti¢ basicamente en agrietamientos en las juntas frias concreto-acero
estructural, ligeros agrietamientos por flexion en los elementos T1 de rehabilitacion, y de la
reapertura de grietas existentes en muros de concreto y columnas en los niveles de
estacionamiento (fig 2.12); aparicién de algunas grietas nuevas en las proximidades de las ya
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existentes en columnas y muros de concreto reforzado en los niveles de estacionamiento. En el
nivel sétano aparecieron grietas de cortante de hasta 0.6 mm de ancho en las caras norte y sur de
las columnas A2 y A3 (fig 2.13).

Al inspeccionar la estructura luego de los eventos 99-1 y 99-3 se not6 evidencia de deslizamiento
en las interfaces entre el acero estructural y el concreto en los elementos de rehabilitacién, y en
las interfaces concreto—concreto entre los elementos nuevos y originales (fig 2.14).

Mediciones de la verticalidad del edificio revelaron que su mayor desplomo es en la direccion L
(0.33 por ciento), mientras que en direccion T el desplomo es ligeramente menor (0.28 por
ciento), habiéndose efectuado las mediciones desde el nivel de azotea al nivel de estacionamiento
E3 (Muria Vila y Rodriguez, 1999).

3. PROPIEDADES DINAMICAS IDENTIFICADAS

Las mediciones de vibracion ambiental que se desarrollaron en el proyecto del edificio Jal (Meli
et al., 1998, Muria Vila et al., 1995, 1997a y 1999) aportaron la informacién requerida para
identificar las frecuencias naturales, modos de vibracion y fracciones de amortiguamiento critico
del edificio, en condiciones de pequeiias amplitudes de movimiento.

En 1993 el edificio se instrumenté con 14 acelerégrafos triaxiales (fig 3.1) con objeto de tener
_informacién sobre e! comportamiento del edificio ante cargas sismicas. Poco después se
registraron eventos sismicos de pequefia intensidad, en algunos de los cuales se detectaron
cambios en las propiedades dinimicas de la estructura (93-3, 93-4 y 93-11). Los detalles de la
instrumentacidn se presentan en la referencia de Meli et al. (1998). Las caracteristicas de los
eventos sismicos involucrados en este estudio se presentan en la tabla 3.

3.1 Primera rehabilitaciéon

Las frecuencias de vibracién de la estructura identificadas con la informacién generada tanto en
pruebas de vibracion ambiental como en registros sismicos aparecen en la tabla 4, donde se
resume la informacion generada desde 1993 a 1996, hasta antes de iniciarse la segunda
rehabilitacion del edificio.

Pruebas de vibracién ambiental

Entre 1993 y 1995 se realizaron seis pruebas de vibracion ambiental. En la fig 3.2 se comparan
las funciones de trasferencia empiricas entre azotea centro y sétano centro (AC/SC)
(componentes longitudinal, L y transversal, T) y entre azotea este y azotea centro (AE/AC)
(componente de torsién, R) calculadas de los registros obtenidos de dichas pruebas. Es notorio el
corrimiento hacia la izquierda de la frecuencia fundamental, que corresponde a las amplitudes
méximas, lo que refleja la pérdida de rigidez del sistema debida al deterioro causado por los
sucesivos eventos sismicos.
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En 1993 el edificio se instrumentd con 14 acelerografos triaxiales (fig 3.1) con objeto de tener
.informacién sobre el comportamiento del edificio ante cargas sismicas. Poco después se
registraron eventos sismicos de pequefia intensidad, en algunos de los cuales se detectaron
cambios en las propiedades dindmicas de la estructura (93-3, 93-4 y 93-11). Los detalles de la
instrumentacién se presentan en la referencia de Meli et al. (1998). Las caracteristicas de los
eventos sismicos involucrados en este estudio se presentan en la tabla 3.

3.1 Primera rehabilitacién

Las frecuencias de vibracién de la estructura identificadas con la informacién generada tanto en
pruebas de vibracién ambiental como en registros sismicos aparecen en la tabla 4, donde se
resume la informacién generada desde 1993 a 1996, hasta antes de iniciarse la segunda
rehabilitacion del edificio.

Pruebas de vibracion ambiental

Entre 1993 y 1995 se realizaron seis pruebas de vibracion ambiental. En la fig 3.2 se comparan
las funciones de trasferencia empiricas entre azotea centro y sétano centro (AC/SC)
(componentes longitudinal, L y transversal, T) y entre azotea este y azotea centro (AE/AC)
(componente de torsién, R) calculadas de los registros obtenidos de dichas pruebas. Es notorio el
corrimiento hacia la izquierda de la frecuencia fundamental, que corresponde a las amplitudes
maximas, lo que refleja la pérdida de rigidez del sistema debida al deterioro causado por los
sucesivos eventos sismicos.




Las formas modales determinadas con base en los registros de vibracion ambiental aparecen en la
fig 3.3. Se observa que estas practicamente no presentan variacién entre las campafias de
septiembre de 1992 (VA 3) a septiembre de 1995 (VA 6). Todas las formas modales estin
normalizadas con respecto a la azotea.

Registros sismicos

En el mismo periodo se registraron cinco eventos sismicos de importancia. En la fig 3.4 se
presentan las historias de aceleracion, en azotea y sotano, para dichos eventos sismicos. Puede
verse que las mayores amplificaciones ocurrieron durante los eventos 94-3, 95-1 y 95-2. En el
caso del componente L es claro ¢l efecto de batimiento en estos eventos, el cual es resultado de la
proximidad entre las frecuencias fundamentales del sistema y del suelo.

Los valores de las fracciones de amortiguamiento critico estimadas para el edificio varian entre
0.03 y 0.08 (Muna Vila et al.,, 1995). Se encontré que la frecuencia dominante del suelo varia
entre 0.48 y 0.53 Hz (Munia Vila y Rodriguez, 1999).

En la fig 3.5 se presentan las historias de aceleracién de todos los niveles para evento 95-1, el
mds intenso de los registrados hasta ese entonces. En este evento la aceleracion maxima en azotea
se registré en el componente L (130 gal), y la distorsién de entrepiso maxima ocurrié en el
componente T (y = 0.43 por ciento).

Empleando los registros sismicos en azotea centro (AC) y campo (CL) se obtuvieron funciones
de trasferencia (fig 3.6) con las cuales se determinaron las frecuencias de vibracién de la
estructura durante los eventos sismicos. Para el evento 95-1 la menor frecuencia se presenta en el
componente T (0.28 Hz), mientras que en los componentes L y R las menores frecuencias
ocurrieron en los eventos 94-3 y 95-1.

Las formas modales obtenidas de los registros sismicos de los eventos ocurridos antes de la
segunda rehabilitacion del edificio se presentan en la fig 3.7. Se observa que no hay diferencias
significativas en los modos fundamentales entre los diferentes registros sismicos, ni con las
formas modales identificadas con los registros de vibracion ambiental (VA 6).

3.2 Segunda rehabilitacién

En febrero de 1997 se termind la segunda rehabilitacién del edificio y se llevo a cabo una nueva
campaiia de vibracién ambiental (VA 7).

Pruebas de vibracién ambiental

En la fig 3.8 se presentan las funciones de trasferencia empiricas entre los niveles azotea y
s6tano, para los componentes L y T, estimados con los registros de vibracién ambiental. Las
frecuencias identificadas se presentan en la tabla 5. Comparando las frecuencias medidas en la
séptima campaiia de vibracion ambiental (VA 7), efectuada después de la segunda rehabilitacién,
con aquéllas identificadas en la Ultima campaifla de vibracion ambiental antes de la segunda




rehabilitacién (VA 6), se observan incrementos de 18 por ciento en el componente L, de 58 por
ciento en el componente T y de 126 por ciento en el componente de torsion.

Las formas modales obtenidas de los registros de vibracién ambiental (fig 3.9) reflejan la mayor
rigidez de los entrepisos en comparacién a aquéllas medidas antes de la segunda rehabilitacion
(fig 3.3).

Registros sismicos

En la fig 3.10 se presentan las historias de aceleracion, en sétano y azotea, para los eventos
sismicos mas significativos registrados entre 1997 y 1999. Puede verse que las mayores
amplificaciones ocurrieron durante los eventos 99-1 y 99-3, siendo el factor de amplificacion casi
10 en la direccion T para el primer caso, y 9 para el segundo. Los mayores valores de distorsion
de entrepiso se presentaron en estos mismos eventos (tabla 6).

En el evento 99-1 la aceleracion maxima en azotea se presentd en el componente T (225 gal),
componente en el que se orientan las diagonales y los marcos metalicos de la rehabilitacion. Se
estimo una distorsion de entrepiso maxima y = 0.32 por ciento (tabla 6) en este componente para
los entrepisos comprendidos entre los niveles N11 y N6. En el caso del evento 99-3 la aceleracién
méaxima también ocurri6 en T (304 gal) siendo la distorsién maxima y = 0.54 por ciento en el
mismo componente,

Las distorsiones maximas permitidas por el reglamento vigente son 0.60 por ciento si hay muros
o elementos no estructurales que no estén adecuadamente separados del sistema estructural
RCDF (1993). Ninguno de los valores de distorsion observados, ni antes ni después de la segunda
rehabilitacién excedié este limite. Sin embargo, los valores maximos de este parametro en los
sismos moderados si fueron mayores que 0.15 por ciento, valor asociado a la formacién de grietas
diagonales en muros de mamposteria (Alcocer ef al., 1999). Ademas, los eventos 94-3, 95-1, 99-1
y 99-3 causaron que las distorsiones excedieran el valor maximo de 0.30 por ciento implicito en
las normas técnicas complementarias de dicho cddigo

Del andlisis de los registros sismicos ocurridos después de la segunda rehabilitacion (fig 3.10) es
claro que el factor de amplificacién de movimiento del edificio, y por ende las aceleraciones, los
desplazamientos y las distorsiones de entrepiso, crecié con respecto al observado antes de la
segunda rehabilitacién. Particularmente, en el caso del evento 99-3 en ¢l componente T (fig
3.11), el factor de amplificacion entre azotea y sotano es 9.

Las funciones de trasferencia entre azotea y campo, en L y T, estimadas de los registros sismicos
después de Ia segunda rehabilitacién se presentan en la fig 3.12. De la comparacién entre las
frecuencias de vibraci6n identificadas de los registros sismicos en el evento 99-3 y las
frecuencias identificadas en uno de los eventos sismicos de pequefia tntensidad (97-2) puede
verse que las pérdidas de rigidez aparentes pudicron ser tan altas como 55 por ciento en los
componentes L y T respectivamente, y 49 por ciento en el componente R. Los célculos de estas
pérdidas de rigidez se presentan en la tabla 7, y se basan en las expresiones:

K,/ Ki=(fy/ f))* ) P=100(1 -Kz:/K)) (2)
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Donde;

fi,f; - frecuencias identificadas en los eventos sismicos 1 y 2, respectivamente

Ky, K, - rigideces del edificio asociadas a las frecuencias identificadas en los eventos
sismicos 1y 2, tomando en cuenta unicamente al modo fundamental y que la masa
permanece constante

P ~ porcentaje de pérdida de rigidez aparente

4. MODELOS CALIBRADOS PARA LA PRIMERA REHABILITACION
4.1 Programa de analisis

Para el desarrollo de los modelos se empled un programa de uso comin en la préctica
profesional, orientado al andlisis y disefio de edificios, capaz de efectuar el analisis lineal
tridimensional de estructuras ante solicitaciones estaticas y dinamicas (Wilson, 1997 vy
Habibullah, 1998).

Los modelos matematicos se utilizan para estimar las propiedades dinamicas de la estructura con
distintas configuraciones de masa y rigidez, y para estudiar el comportamiento de ésta ante
sismos de pequefia y moderada intensidad.

Los modelos se dividen en dos grupos: modelos ingenieriles y modelos calibrados. Los modelos
ingenieriles se construyen considerando las hipdtesis mas comunes de la practica profesional para
desarrollar modelos con fines de disefio estructural, mientras que los modelos calibrados se
elaboran con base en las consideraciones de analisis necesarias para determinar con mayor
aproximacion la respuesta estructural.

Debido a que se desarrollan varios modelos para reproducir las propiedades dinamicas de la
estructura observadas ante un evento sismico, los modelos calibrados se eligen con base en el
criterio de los menores errores en la estimacion de las propiedades dindmicas identificadas y la
mayor representatividad de las condiciones del edificio al presentarse el evento.

4.2 Consideraciones generales de analisis

Las consideraciones generales de anélisis hechas para la estimacion de las propiedades dinamicas
del edificio, y que serdn comunes a todos los modelos calibrados son:

e El cuerpo anexo al edificio se incluyé para considerar su contribucién a las propiedades
dinamicas del sistema.

» La forma escalonada de los niveles de estacionamiento se modeld haciendo uso de una opcién
del programa que permite conectar y desconectar las columnas a los diafragmas de piso, esto
para tomar en cuenta la mayor longitud efectiva que tienen algunas columnas de los pisos
inferiores.
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Donde:

fi, 2 —frecuencias identificadas en los eventos sismicos 1 y 2, respectivamente

Ki, Kz ~ rigideces del edificio asociadas a las frecuencias identificadas en los eventos
sismicos |y 2, tomando en cuenta dnicamente al modo fundamental y que la masa
permanece constante

P - porcentaje de pérdida de rigidez aparente

4. MODELOS CALIBRADOS PARA LA PRIMERA REHABILITACION
4.1 Programa de anilisis

Para el desarrollo de los modelos se empleé un programa de uso comun en la practica
profesional, orientado al analisis y disefio de edificios, capaz de efectuar el andlisis lineal
tridimensional de estructuras ante solicitaciones estaticas y dindmicas (Wilson, 1997 y
Habibullah, 1998).

Los modelos matematicos se utilizan para estimar las propiedades dinamicas de la estructura con
distintas configuraciones de masa y rigidez, y para estudiar el comportamiento de ésta ante
sismos de pequeiia y moderada intensidad.

Los modelos se dividen en dos grupos: modelos ingenieriles y modelos calibrados. Los modelos
ingenieriles se construyen considerando las hipétesis mas comunes de la préctica profesional para
desarrollar modelos con fines de disefio estructural, mientras que los modelos calibrados se
elaboran con base en las consideraciones de analisis necesarias para determinar con mayor
aproximacion la respuesta estructural.

Debido a que se desarrollan varios modelos para reproducir las propiedades dinamicas de la
estructura observadas ante un evento sismico, los modelos calibrados se eligen con base en el
criterio de los menores errores en la estimacién de las propiedades dinamicas identificadas y la
mayor representatividad de las condiciones del edificio al presentarse el evento.

r

4.2 Consideraciones generales de analisis

Las consideraciones generales de anélisis hechas para la estimacion de las propiedades dinamicas
del edificio, y que seran comunes a todos los modelos calibrados son:

e El cuerpo anexo al edificio se incluy6 para considerar su contribucion a las propiedades
dinamicas del sistema.

* La forma escalonada de los niveles de estacionamiento se modeld haciendo uso de una opcién
del programa que permite conectar y desconectar las columnas a los diafragmas de piso, esto
para tomar en cuenta la mayor longitud efectiva que tienen algunas columnas de los pisos
inferiores.




Se estim6 la masa del edificio conforme a las condiciones que éste presentaba en el momento
de ocurrir los diferentes eventos sismicos, con el afan de representar la contribucion de las
variables mas significativas para las propiedades dindmicas de forma realista.

Se consideré como zona rigida de las uniones viga—columna el 50 por ciento de la dimensién
de éstas en la direccion de analisis. Este criterio coincide con los sugeridos en la literatura
(Horvilleur y Cheema, 1994).

Se emplearon mdédulos de elasticidad estimados con base en los datos obtenidos in situ de la
aplicacion de pruebas no destructivas y del ensaye de niicleos extraidos de los elementos
(Aire y Muria Vila, 1993). Los médulos eldsticos empleados en los modelos para vibracion
ambiental y sismos pequefios, condiciones ambas en las que se alcanzan pequefias amplitudes
de movimiento de la estructura, se asociaron a un estado de bajos niveles de esfuerzos,
determinandose sus valores con base en los datos de pruebas de velocidad de pulso efectuadas
en muros y columnas del edificio. Por su parte, los médulos elasticos empleados en los
modelos para sismos moderados, condicién en que se alcanzan moderadas amplitudes de
movimiento de la estructura, se asociaron a un estado de altos niveles de esfuerzos,
estimandose sus valores con base en los datos de ensayes a compresion de corazones
extraidos de los elementos estructurales. Los médulos para altos niveles de esfuerzo
corresponden aproximadamente al 40 por ciento de la carga méaxima que soportaron los
corazones.

Las losas de piso se modelaron como vigas equivalentes, con un ancho calculado mediante la
propuesta del RCDF (NTCC-93), el cual especifica tomar un ancho equivalente de C; + 3H,
siendo C; la dimensién de la columna medida en forma perpendicular a la direccion de
analisis y H el espesor de la losa. La aplicabilidad de este criterio a la estructura en estudio
fue confirmada por Gamboa (1997).

Los muros de mamposteria de las caras laterales y del cubo de escaleras se representaron
como diagonales equivalentes para tomar en cuenta su aportacion a la rigidez lateral del
edificio trabajando como muros diafragma,

Los muros de concreto que forman el cubo de elevadores se modelaron como paneles de
seccion bruta.

Las rampas de los niveles de estacionamiento también se modelaron como diagonales de
propiedades equivalentes.

Para incluir los efectos de interaccién suelo—estructura (ISE) se empled un elemento del
programa de anélisis con seis resortes, que representan las rigideces traslacionales y
rotacionales asociados a los componentes L, Ty R.

4.3 Modelos de la estructura original

Los modelos que se describen en este inciso fueron desarrollados en una etapa temprana de la
investigacion con el edificio Jal (Pefia, 1996); sirvieron para su estudio antes de la primera
restructuracion, y fueron empleados en este trabajo con objeto de tener un punto inicial de
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comparacion, ya que sus resultados dan una idea aproximada de! comportamiento del edificio
durante los sismos de septiembre de 1985.

Estos modelos se construyeron conforme a las consideraciones generales de analisis enunciadas
en la seccién anterior. En particular, las diagonales equivalentes para representar la rigidez lateral
de los muros de mamposteria se estimaron con el criterio de Bazan y Meli (1984) y, las
constantes de los resortes que representan las rigideces asociadas a los efectos ISE se estimaron
con el criterio de Novak er al. (1983). En el apéndice A se presentan una sintesis de este criterio,
describiéndose las hipotesis y consideraciones hechas en esta propuesta, asi como los valores de
las rigideces asociadas a los efectos ISE determinados con esta.

Modelos de la estructura original sin deterioro

Se construy6 un modelo (C-VA 85-1) para reproducir las frecuencias naturales de vibracién del
edificio en condiciones normales de operacién inmediatamente después de haberse construido y
ocupado, y sin sufrir deterioro alguno. Las consideraciones de analisis de este modelo fueron:
modulos elasticos para bajos niveles de esfuerzo y muros de mamposteria como diagonales
equivalentes de seccion bruta, ademas de los listados anteriormente.,

Otro modelo (C-SI1S 85-1) se desarrolld para estimar las propiedades dindmicas del edificio ante
eventos sismicos de pequefia intensidad. La diferencia con respecto al modelo precedente fue que
se emplearon modulos eldsticos para altos niveles de esfiterzos.

Modelos de la estructura original con deterioro

Un tercer modelo (C-5IS 85-2) se construyo con las hipétesis de modulos elasticos para altos
niveles de esfuerzos, secciones agrietadas (tanto en vigas como en columnas) y sin muros de
mamposteria, con objeto de estimar las propiedades dindmicas del edificio, durante el sismo del
19 de septiembre de 1985, tomando en cuenta el deterioro que éste produjo en la estructura. Este
modelo se modificé tomando en cuenta bajos niveles de esfuerzos (C-VA 85-2), para reproducir
las propiedades del edificio, después de los sismos de 1985, en condiciones de vibracidn
ambiental.

En la tabla 8 se comparan las frecuencias obtenidas de los cuatro modelos. Se observa que en el
modelo C-VA 85-1 la frecuencia del modo fundamental en el componente T esta muy préxima a
la frecuencia natural del sitio. En L y en R las frecuencias fundamentales del modelo distan mas
de la frecuencia del sitio (0.5 Hz).

El modelo C-SIS 85-1 tiene las frecuencias que se supone habria presentado el edificio en sismos
pequeiios antes de 1985. Puede verse que las frecuencias fundamentales en L y R lo ubican cerca
de una posible condicion de resonancia con la frecuencia del sitio, pero en el componente T se
aleja de ésta.

El modelo C-SIS 85-2 da una idea de las frecuencias que habria tenido el edificio tomando en
cuenta la pérdida de rigidez por deterioro de los muros de mamposteria, las losas y las columnas,
como consecuencia de los efectos de los sismos de 1985. La disminucién de las frecuencias, en
los tres componentes, con respecto al modelo de vibracion ambiental sin deterioro es evidente.
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Finalmente, el modelo C-VA 85-2 da una idea de la recuperacion de las frecuencias del edificio
al regresar éste a la condicién de bajos niveles de esfuerzos (condiciones normales de operacion).
Las frecuencias de los componentes traslacionales en L y T son inferiores a la frecuencia
fundamental del sitio.

De los resultados de estos modelos se observa que la estructura antes del sismo de 1985 pudo
tener frecuencias de vibracion algo mayores que 0.5 Hz (la frecuencia dominante del sitio); una
posible interpretacion de los resultados de estos modelos es que, las demandas sismicas inducidas
por ¢l terremoto de septiembre habrian propiciado un fuerte deterioro en sus elementos
estructurales, el cual se traduciria en una significativa degradacion de rigidez del sistema, lo que
pudo provocar variacion en las frecuencias de vibracién del edificio, con una consecuente
reduccion de las demandas sobre los elementos estructurales del edificio, evitandole asi mayores
daiios (Pefia, 1996).

4.4 Modelos de la primera rehabilitacion
4.4.1 Consideraciones de analisis

Las hipétesis de andlisis de los modelos desarrollados para estimar las propiedades dinamicas del
edificio después de la primera rehabilitacion, adicionales a las consideraciones generales son:

® Los muros de concreto construidos en las fachadas laterales del edificio en la primera
rehabilitacién, tienen la peculiaridad de no estar anclados a las columnas que los confinan por
lo que unicamente puede considerarseles continuos en su cara superior, donde estan ligados a
las losas. Para modelar tales condiciones de borde se emple¢ la propuesta de Gamboa (1997),
de modelos de eclementos finitos que representan las resiricciones y libertades de
desplazamiento de los elementos, los cuales permiten estimar un ancho equivalente para tratar
al muro como una diagonal.

» Como no todos los muros de mamposteria del edificio cumplen con las relaciones de aspecto
especificadas para emplear el criterio de Bazan y Meli (1984), para estimar las propiedades
equivalentes se recurre a modelos de elementos finitos (Gamboa, 1997) con el objeto de
conocer los anchos equivalentes de diagonal y representar tal aportacion de rigidez a la
estructura.

e Los efectos ISE se modelaron con el criterio de Luco (1980), que emplea la respuesta
instrumental del edificio como entrada para calcular las rigideces de interaccién. Las
frecuencias de los modelos con efectos ISE estimados de acuerdo con este criterio se
presentan en la tabla 9. El procedimiento para estimar las rigideces de interaccién, y los
valores de las rigideces de interaccién evaluadas con el método de Luco (1980) se presentan
en ¢l apéndice A. Ademas, se construyeron modelos en los que los efectos ISE se estimaron
con el criterio de Novak er al. (1983), el cual también se describe brevemente en el apéndice
A. Esto se hizo para comparar los resultados de los modelos y observar las variaciones en la
estimacion de las frecuencias de vibracion de la estructura al emplear estas dos propuestas.
Las frecuencias de los modelos con efectos ISE evaluados con la propuesta de Novak ef af.
(1983) aparecen en la tabla 10.




* Los pretiles continuos con las losas se tomaron en cuenta para estimar la rigidez efectiva de
las trabes y la dimension efectiva de las zonas rigidas de las uniones viga—columna.

4.4.2 Modelos calibrados para condiciones de vibracién ambiental
Modelo C-VALl

Este modelo se desarrollé para reproducir las propiedades dindmicas de la estructura medidas en
pruebas de vibracion ambiental (VA 3). Se considerd et médulo de elasticidad para bajos niveles
de esfuerzo puesto que en las prucbas de vibracién ambiental se tienen muy pequeias amplitudes
de movimiento. Se considerd el agrietamiento de las losas, el trabajo de los muros de
mamposteria como muros diafragma (se representan con diagonales equivalentes) y los efectos
ISE. La fig 4.1 ilustra el modelo desarrollado.

Con objeto de evaluar la incertidumbre que se tiene al usar un modelo analitico para estimar las
propiedades dindmicas del edificio, se calculan los errores relativos de las frecuencias de
vibracion obtenidas del modelo con respecto a las frecuencias experimentales,

Los errores relativos de cada frecuencia se calculan como sigue:
ecar = 100 (fcar — fexe) / fexe (3)
Donde:

ecar - error relativo de la frecuencia analitica con respecto a la frecuencia experimental
fcaL - frecuencia analitica
fexp - frecuencia experimental.

En la tabla 9 se presentan las frecuencias de vibracion y los errores relativos de los modelos
calibrados de la estructura después de su primera rehabilitacidn.

Puede observarse que el modelo C-VAT1 reprodujo con adecuada aproximacién las frecuencias de
los modos fundamentales en los tres componentes, medidas durante la primera camparia de
vibracion ambiental (VA 3). En los modos fundamentales aparecen discrepancias entre las
frecuencias obtenidas experimentalmente y las analiticas, pero estas no exceden de 5 por ciento
mientras que €l error maximo en los segundos modos es de 21 por ciento.

En noviembre de 1993 se realizé otra prueba de vibracién ambiental (VA 4) en la que se detectd
una disminucion de las frecuencias de vibracion de la estructura con respecto a las medidas en la
campaiia precedente. Dicha disminucion fue mayor en el componente de torsion, pues el
decremento de la frecuencia fue del 18 por ciento (tomese en cuenta que la disminucion de la
frecuencia en L fue de solo 4 por ciento).

Aunque nuevamente se empled el modelo C-VALI para estimar las propiedades dinamicas de la

estructura en esas condiciones, tuvo algunas diferencias con las frecuencias experimentales en e
componente de torsidn, pero las diferencias en los componentes L y T fueron pequeiias.
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Adicionalmente, se construyeron algunas variantes del modelo C-VAL1 con objeto de conocer la
importancia que tiene, para las frecuencias de vibracion del edificio, el modelar las escaleras, los
muros de mamposteria del cubo de elevadores y de las fachadas y las rampas de estacionamiento.
Los resultados de estos modelos (tabla 11) muestran que la contribucion de las escaleras a las
frecuencias de vibracion de la estructura son menores al 2 por ciento; lo mismo sucede con las
rampas de estacionamiento. Los muros de mamposteria de las caras laterales tienen una
contribucion en frecuencia de alrededor de 11 por ciento en el componente L, mientras que los
muros de mamposteria del cubo de escaleras contribuyen con alrededor del 5 por ciento en el
componente T.

Modelo C-VA2

Ya que los efectos de la pérdida de rigidez del edificio también se hicieron evidentes en las
pruebas de vibracién ambiental (VA 5 y VA 6), se incorpord en este modelo (C-VA 2) el dafio
acumulado que se tuvo como consecuencia de los eventos sismicos 94-3 y 95-1, por lo que se
omitio la rigidez que aportaban los muros de mamposteria.

Los resultados indican que los mayores errores se presentan en el componente de torsion,
mientras que en los componentes traslacionales los errores son menores (tabla 9).

4.4.3 Modelos calibrados para sismos de pequeiia intensidad

Durante 1993 ocurrieron varios sismos de pequefia intensidad que fueron registrados por la
instrumentacién de la estructura. En la tabla 4 se presentan las frecuencias de vibracién
identificadas en tres eventos sismicos (93-3, 93-4 y 93-11), las cuales son menores con respecto a
las frecuencias identificadas en vibracion ambiental.

Modelo C-SIS1

Para reproducir las frecuencias del edificio identificadas durante los eventos sismicos de pequefia
intensidad (93-3 y 93-4) se modificé el modelo C-VA2 empicando un factor de reduccion de
rigidez para los muros de mamposteria de 50 por ciento. En la tabla 9 puede verse que este
modelo logra reproducir las frecuencias experimentales en el evento 93-3, presentandose mas
diferencias en el componente de torsion (R) que en los traslacionales.

En la fig 4.2 se presenta la comparacion de las funciones de trasferencia, tedricas y
experimentales, para los eventos de 1993, en los componentes L y T. Al comparar las frecuencias
analiticas con las identificadas de los registros sismicos, para el evento 93-4, se observa que el
modelo reproduce con buena aproximacion las frecuencias identificadas en el componente L,
pero tiene mayores errores en Ty R,

Modele C-SIS2

Este modelo se construyd para estimar las frecuencias de vibracion de la estructura identificadas
durante sismos pequefios ocurridos en 1993 (evento 93-11). Se emplearon mddulos de elasticidad
para altos niveles de esfuerzos, se considerd seccion agrietada de las losas y no se tomo en cuenta
la aportacion de rigidez de los muros de mamposteria del edificio porque se considerd que estos
muros estaban severamente resentidos de los sismos de 1985.
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Las frecuencias identificadas en los componentes trasiacionales L y T para el evento 93-11 se
reproducen adecuadamente, aunque nuevamente hay mayor diferencia en el componente R (tabla
9).

Respuesta antes sismos de pequeiia intensidad

Con el modelo C-SIS1 se obtuvo una buena aproximacién de la respuesta dindmica de la
estructura, en términos de la distorsion de entrepiso, ante el evento 93-3 en L (fig 4.3a),
teniéndose mayores discrepancias en el componente T (fig 4.3b). Con este mismo modelo se
puede reproducir la respuesta ante el evento 93-4.

Con ¢l modelo C-SIS2 se reprodujo adecuadamente la respuesta dinamica de la estructura ante el
evento 93-11 (fig 4.4). Se observa que en el componente T se estima muy bien la respuesta tanto
en fase como en amplitud; lo mismo sucede en L con pequeiias discrepancias en amplitud en los
pisos superiores (AZ — N11).

La respuesta sismica se calculd en todos los modelos empleando un cinco por ciento del
amortiguamiento critico.

4.4.4 Modelos calibrados para sismos de moderada intensidad

En el periodo de diciembre de 1993 a octubre de 1995 ocurrieron tres eventos sismicos
relevantes, uno de los cuales generd las mayores amplitudes de movimiento registradas en el
edificio hasta ese entonces.

El modelo C-SIS1 se empled para estimar las frecuencias de vibracion de la estructura durante el
evento 94-1 (tabla 9), pero ya no fue adecuado para reproducir las frecuencias registradas durante
el sismo de 10 de diciembre de 1994 {(evento 94-3, tabla 9). En este evento nuevamente las
frecuencias de vibracion de la estructura tuvieron una notable disminucion.

Después del evento 94-3 se realizé una prueba de vibracién ambiental (VA 5) con objeto de
detectar cambios en las propiedades dinamicas de la estructura por efecto del sismo. Se encontréd
que la frecuencia fundamental de vibracién en el componente L disminuyé en un 31 por ciento
con respecto a la prueba anterior de vibracién ambiental (VA 4), mientras que en el componente
R la frecuencia disminuyé 35 por ciento y 32 por ciento en el T (tabla 4),

El 14 de septiembre de 1995 ocurrio el evento (95-1) mds intenso de cuantos habian sido
registrados. Se detectaron ligeras disminuciones en las frecuencias de vibracion de la estructura

con respecto a los valores medidos durante el sismo de diciembre de 1994 (tabla 4), y se observo
que aumento ligeramente el dafio no estructural y el ancho de las grietas.

Modelo C-SIS3

Se prepar6é un modelo analitico (C-SIS3) con base en consideraciones de analisis derivadas de lo
observado en una inspeccion del edificio luego del evento 95-1.
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En este modelo se hicieron las siguientes consideraciones, las cuales se justifican por tratarse de
una estructura daiada:

® Seccion agrietada en vigas.

* Debido a que las distorsiones de entrepiso observadas (tabla 6) superan claramente el limite
asociado al deterioro de la mamposteria, no se considerd la aportacion de rigidez de ésta.

® Muros de concreto representados como diagonales equivalentes de seccién agrietada.

* Algunas columnas en los niveles inferiores de estacionamiento se modelaron con seccidn
agrietada en virtud del dafio que acumularon hasta la ocurrencia del sismo de Copala.

* Se empleo el criterio de seccion transformada agrietada para tomar en cuenta el
agrietamiento sufrido por los muros de concreto que forman el cajon de elevadores.

Las frecuencias estimadas con este modelo (tabla 9) se ¢ompararon con las inferidas a partir de
los registros de los eventos 94-3, 95-1 y 95-2. La comparacién de las funciones de trasferencia
tedricas y experimentales para estos tres eventos se presenta en la fig 4.5.

Las diferencias entre las frecuencias analiticas (modelo C-SIS3) e identificadas, en el caso del
evento 95-1, fueron 7, 18 y 30 por ciento, en los componentes L, Ty R respectivamente, mientras
que para el evento 95-2 las diferencias fueron 9, 14 y 25 por ciento en L, T y R respectivamente.

Respuesta ante sismos de moderada intensidad

El modelo C-SIS3 se empled para reproducir la respuesta estructural ante los eventos 94-3 y 95-
1. En el caso del evento 94-3 se logré reproducir en forma aceptable la respuesta estructural
registrada por la instrumentacion en el componente L, en términos de la distorsién de entrepiso
(fig 4.6a), teniéndose las mayores diferencias entre las amplitudes analiticas y experimentales, en
la fase mas intensa del sismo. En el componente T (fig 4.6b) la respuesta se reprodujo muy bien a
lo largo de todo el evento.

Para el evento 95-1 aunque la respuesta en T (fig 4.7b) present6 algunas discrepancias tanto en
fase como en amplitud, sobre todo en la parte inferior del edificio, la respuesta en L (fig 4.7a) se
reprodujo bien en fase, con pequeiias diferencias en amplitud.

Este modelo también se empled con buenos resultados para reproducir la respuesta sismica del
edificio ante el evento 95-2.

4.5 Anailisis y discusion de resultados

En las primeras etapas de estudio del edificio se ha destacado (Muria Vila er al., 1995) que para

calibrar los modelos analiticos usando los resultados experimentales, es necesario tomar en
cuenta no solo las frecuencias de vibracion de una estructura, sino también sus desplazamientos.




Por ello los modelos desarrollados fueron calibrados con las frecuencias y la respuesta ante
eventos sismicos de pequeiia y moderada intensidad.

En la comparacion de las historias de distorsion de entrepiso tedricas y experimentales, tanto para
los eventos de pequefia como para los de moderada intensidad (figs 4.3, 4.4, 4.6 y 4.7) se
presentan los valores de las frecuencias (fap) y fracciones de amortiguamiento critico (Eap)
determinadas empleando técnicas de identificacién de sistemas (AP) (Muria Vila ef af., 1996 y
Toro, 1997). La frecuencia (Hz) tedrica determinada con el modelo calibrado respectivo para
cada evento, del modo fundamental de vibracion, se presenta en cada una de las respuestas.
Puede verse que, en términos generales, la discrepancia entre las respuestas teérica y
experimental es mayor en la medida que difieren las frecuencias identificada (fap) y tedrica (fc.
sis), ¥ que ésta disminuye cuando las frecuencias coinciden. En 10s sismos de pequeiia intensidad
(93-3 y 93-11) la coincidencia entre las frecuencias tedrica y experimental se da en practicamente
todo el registro, mientras que en los eventos de moderada intensidad (94-3 y 95-1).no hay buena
concordancia al principio de los registros, pero si la hay en las partes media y final. Se observa
que la diferencia entre los amortiguamientos identificado (£4p) y el de los modelos tedricos (£ =5
por ciento) es una fuente de error pequefia en la estimacion de la amplitud de respuesta maxima,
salvo en los casos del evento 93-3 en T y del evento 94-3, en su fase intensa, en L.

Otra de las razones para que la respuesta sismica registrada se haya reproducido adecuadamente,
en la mayoria de los casos, con los modelos analiticos, es que las formas modales en L y T, de fos
modos fundamentales, obtenidas del analisis de los registros sismicos, se reprodujeron muy bien
con los diferentes modelos empleados, tanto para sismos de pequefia como de moderada
intensidad. Lo mismo ocurrié con las formas modales identificadas de los registros de vibracién
ambiental.

Cabe observar que, la variacion de a frecuencia y el amortiguamiento identificados (fap, Zap) €n
la respuesta sismica en los diferentes eventos, se explica por la existencia de elementos no
estructurales y estructurales cuya aportacion de rigidez al sistema es muy sensible, y propensa a
disminuir con el deterioro determinado por la amplitud del movimiento que ¢l sisno imponga a la
estructura. Por ello, la pérdida de rigidez aparente es menor en los eventos de pequeiia intensidad
que en los de moderada intensidad.

Con el modelo calibrado para el evento 95-1 (C-SIS 3) se estimd el coeficiente sismico maximo
(Cs) actuante durante este sismo, resultando en la direccion L un Cs = 0.08 y en la direccion T un
Cs = 0.04, valores que resultan inferiores al estipulado por reglamento actual (RCDF, 1993) para
este edificio (Cs = 0.40).

Se generaron modelos analiticos para todos los sismos evaluando las rigideces de interaccion
asociadas a los efectos ISE con dos criterios, el de Luco (1980) y el de Novak er al. (1983) (tabla
10), con el objeto de comparar los resultados obtenidos. Los mayores errores en los modelos
generados con ambas propuestas se presentan en el componente de torsion. En general se observa
que los mayores errores se cometen al estimar la frecuencia de la estructura en los sismos
moderados, mientras que en vibracidon ambiental y en los movimientos de pequeiia intensidad se
tienen los menores errores.

Se observa (tablas 9 y 10) que, en términos generales, los modelos con las rigideces de
interaccién de acuerdo al criterio de Novak er «/. (1983) presentan los menores errores, con
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respecto a los datos experimentales, para los casos de vibracion ambiental y en los eventos
sismicos de pequefia intensidad. Por su parte, los modelos con las rigideces de interaccion de
acuerdo con el criterio de Luco (1980) presentan los menores errores, con respecto a los datos
experimentales, en los eventos sismicos de moderada intensidad.

Los errores obtenidos en la estimacion de las frecuencias de vibracion del edificio reflejan las
limitaciones de los criterios de analisis para estimar la rigidez de una estructura ante movimientos
que le generen amplitudes de movimiento considerables, lo que se debe a la imposibilidad de
tomar en cuenta, en modelos lineales, todas las posibles fuentes de comportamiento no lineal
como pueden ser la variacion del moédulo elastico del concreto en funcién de su nivel de
esfuerzos, el deslizamiento en los anclajes que ligan muros con losas, el deterioro por
agrietamiento en los elementos estructurales y los efectos ISE.

Lo anterior muestra la necesidad de seguir mejorando las consideraciones empleadas en el
desarrollo de modelos de analisis estructural, para asi contar con criterios de analisis que lleven a
construir modelos capaces de estimar con buena aproximacion las propiedades dinamicas de una
estructura al estar sometida a una excitacion sismica moderada o intensa, puesto que de ello
depende la adecuada valoracién de las maximas demandas sismicas que actuaran sobre la
estructura y, por ende, el diseiio de los elementos estructurales que habran de resistir tales
demandas.

Los resultados muestran, en general, que las consideraciones de analisis hechas para desarrollar
los modelos son vilidas, y que es necesario apoyarse en las observaciones hechas al inspeccionar
los dafios ocurridos para poder construir modelos calibrados de una estructura deteriorada y
rehabilitada (Fuentes Olivares et al., 1999).

5 MODELOS CALIBRADOS PARA LA SEGUNDA REHABILITACION
5.1 Modelos para la segunda rehabilitacion

Después de los eventos sismicos de 1995 se llevd a cabo la segunda rehabilitacion del edificio.
Las propiedades dindmicas del edificio variaron al incorporarle diagonales de acero y elementos
compuestos de concreto reforzado y acero estructural, por lo que se construyeron nuevos modelos
analiticos para estimar dichas propiedades.

Para desarrollar modelos calibrados del edificio es muy importante conocer €l comportamiento
dinamico de los elementos que forman su estructura. Por ello se buscaron en la literatura técnica
propuestas sobre como modelar diagonales de acero y elementos compuestos de concreto
reforzado y acero estructural, pues se estimé que un mejor entendimiento del comportamiento de
estos elementos mejoraria las consideraciones de analisis y, por ende, la estimacion de las
propiedades dinadmicas y de la respuesta sismica de la estructura.

5.1.1 Consideraciones de analisis

Para construir los modelos del edificio después de su segunda rehabilitacion se emplearon las
siguientes consideraciones, adicionales a las presentadas en las secciones 4.2 y 4.4.
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compuestos de concreto reforzado y acero estructural, por lo que se construyeron nuevos modelos
analiticos para estimar dichas propiedades.

Para desarrollar modelos calibrados del edificio es muy importante conocer el comportamiento
dinamico de los elementos que forman su estructura. Por ello se buscaron en la literatura técnica
propuestas sobre como modelar diagonales de acero y elementos compuestos de concreto
reforzado y acero estructural, pues se estimd que un mejor entendimiento del comportamiento de
estos elementos mejoraria las consideraciones de andlisis y, por ende, la estimacion de las
propiedades dindmicas y de la respuesta sismica de la estructura.

5.1.1 Consideraciones de analisis

Para construir los modelos del edificio después de su segunda rehabilitacion se emplearon las
siguientes consideraciones, adicionales a las presentadas en las secciones 4.2 y 4.4,
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En el modelo se usaron masas reales considerando la masa aportada por la restructuracién del
edificio, incluyendo escaleras de emergencia. Se observé que el incremento en la masa del
edificio es de 4 por ciento respecto a la estimada antes de la segunda rehabilitacion.

Como el peralte de las trabes de rehabilitacion es significativo, se tomaron en cuenta sus
dimensiones para evaluar mas certeramente las zonas rigidas de las uniones viga—columna y
por tanto las longitudes efectivas de éstas. Asimismo, debido al incremento en el ancho de las
columnas nuevas en los marcos A y F, se consideré este mayor ancho para evaluar la zona
rigida de las vigas y determinar sus claros efectivos.

Las propiedades de las secciones transversales de elementos de rehabilitacién fueron
calculadas con el criterio de seccion transformada para tomar en cuenta la diferencia en
modulos de elasticidad del concreto y del acero, considerandose seccidn monolitica entre
elementos nuevos (concreto reforzado y acero estructural) y originales (concreto reforzado),
esto es, se empled un criterio de inercias acopladas en el que se acepta que hay interaccion
total de cortante entre concreto y acero estructural, existiendo compatibilidad de
deformaciones total y siendo vélida la hipétesis de seccion plana (Oehlers y Bradford, 1995).

Dado que durante la segunda restructuracién las columnas de los niveles inferiores del
edificio se repararon inyectando resinas epoxicas en las grietas mas significativas, todas las
columnas se idealizaron con seccion bruta.

Debido a que se efectuaron trabajos de reparacion en los muros de mamposteria, éstos se
modelaron como diagonales equivalentes de seccion no agrietada en los modelos para
vibracion ambiental y sismos de pequefia intensidad, lo que se justifica por la evidencia que
se tiene de la aportacion a la rigidez aparente del sistema de éstos elementos en movimientos
de pequeria amplitud. Los muros de concreto se modelaron como diagonales equivalentes de
seccion bruta.

Se empled un criterio de longitud equivalente para tomar en cuenta las zonas rigidas en los
extremos de las diagonales de acero, que se modelaron en forma continua puesto que los
valores de sus relaciones de esbeltez tanto dentro como fuera de su plano cumplen con el
criterio KL / r < 50, por lo que son diagonales fuertes y pueden modelarse asi (Jain et al.,
1978).

Las rigideces asociadas a los efectos ISE se estimaron con el criterio de Luco (1980). Los
modelos desarrollados con las rigideces de interaccion estimadas con esta propuesta aparecen
en la tabla 12. Ademas, con fines comparativos se desarrotlaron modelos del edificio en los
que las rigideces asociadas a los efectos ISE se estimaron con el criterio de Novak et al.
(1983). Las frecuencias de tales modelos se presentan en la tabla 13,

5.1.2 Modelos calibrados para condiciones de vibraciéon ambiental

Para construir un modelo de vibraciéon ambiental para la segunda rehabilitacién del edificio Jal
(C-VA3) se empleo el conjunto de criterios descritos en la seccién anterior. En la fig 5.1 se
presenta el modelo desarrollado.
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Las propiedades dinamicas (tabla 12) obtenidas con el modelo C-VA3, concuerdan bien con las
experimentales de la séptima campania de vibraciéon ambiental (VA 7, tabla 5). Para los primeros
modos de los componentes L, T y R los errores no exceden el 10 por ciento (tabla 12).

5.1.3 Modelos calibrados para sismos de pegueiia intensidad

Para reproducir las frecuencias de vibracion del edificio medidas durante los sismos del 22 de
mayo de 1997 (evento 97-2) y 3 de febrero de 1998 (evento 98-1) fueron necesarias algunas
modificaciones en el modelo C-VA3.

De los registros sismicos de los eventos 97-2 y 98-1 se infirioé que las frecuencias de vibracion de
la estructura fueron menores que las medidas en la prueba de vibracién ambiental VA 7 (tabla 5);
las mayores reducciones se presentaron en el componente de torsion, y ya que se descarté que
hubiese algin deterioro en los elementos compuestos o en las diagonales de rehabilitacion debido
a las pequeiias amplitudes de movimiento, y descartando también el deterioro de la mamposteria
porque no se observaron dafios en los muros de este material, que ademas se habian reparado, se
planted la hipétesis de que los muros de concreto de los flancos del edificio (orientados en el
componente L), pueden tener un comportamiento dinamico en funcion de la amplitud de
movimiento que la excitacion sea capaz de producir en el edificio. Por ello se construyeron
modelos matematicos para analizar la variacién de las frecuencias en funcién de la forma en que
se modelan los muros de concreto. Los modelos tienen como consideraciones comunes bajos
niveles de esfuerzo y muros de mamposteria como diagonales equivalentes no agrietadas, y los
efectos ISE se modelaron con el criterio de Novak et al. (1983).

En la tabla 14 aparecen las frecuencias de vibracion de modelos en los que se representan los
muros de concreto como paneles de seccion bruta (C-VA3V4), como paneles de seccidn
agrietada (C-VA3V3S) y como diagonales equivalentes con seccion agrietada (C-SIS4).

El modelo con paneles de seccion bruta (C-VA3V4) sobrestima la rigidez de la estructura en los
modos fundamentales, aunque sus errores al estimar las frecuencias de los modos superiores son
pequerios.

E! modelo C-VA3VS aproxima bien las frecuencias fundamentales en traslacidn, y tiene un error
aceptable en el componente de torsidn; sin embargo, las condiciones particulares de borde de los
muros de concreto no son congruentes con las condiciones reales de éstos (discontinuos).

El modelo C-SIS4 estima con buena aproximacion las frecuencias de vibracidn del edificio en
movimientos de pequeiia amplitud (evento 97-2). Las frecuencias fundamentales calculadas con
este modelo coinciden con las medidas en el evento 97-2 para los componentes traslacionales, y
sobrestiman en un 7 por ciento la frecuencia de torsion.

La diferencia entre el modelo para vibracién ambiental (C-VA3) y el de sismos pequeiios (C-
SIS4) radicd en como se modelaron los muros de concreto de las fachadas laterales del edificio.
Aunque las condiciones de elementos agrietados y no agrietados son condiciones extremas, el
comportamiento real de los muros se ubica en un punto intermedio, el cual es dificil estimar con
precision y en el que se refleja la incertidumbre sobre qué tan rigidos serdn los muros de concreto
en funcidn del nivel de amplitud de movimiento que se alcance ante una perturbacién sismica. E|
modelo C-SIS4 se eligidé como modelo calibrado para sismos de pequefia intensidad con las
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condiciones entonces prevalecientes de la estructura (tabla 12). La comparacion de las funciones
de trasferencia obtenidas con los registros sismicos para los eventos 97-2 y 98-1, con las
funciones de trasferencia tedricas obtenidas con este modelo aparece en la fig 5.2. Los errores
relativos de las frecuencias obtenidas con este modelo, con respecto a las identificadas de los
registros sismicos se presentan en la tabla 12.

Respuesta ante sismos de pequeiia intensidad

Con el modelo C-SIS4 se calculé la respuesta sismica ante el evento 97-2. La comparacién de las
respuestas analitica y experimental, en términos de distorsion de entrepiso, se presenta en la fig
5.3. En el componente L, puede verse que la respuesta tedrica difiere de la registrada en los pisos
superiores, mientras que en los ptsos centrales e inferiores hay aceptable concordancia. En T se
observan algunas diferencias en fase y en amplitud, en todos los niveles.

En el caso del evento 98-1 la comparacién de las respuestas teorica y experimental, también
calculada con el modelo C-SIS4, se presenta en la fig 5.4. Puede verse que la postdiccion de las
respuestas es buena en el componente L; sin embargo, en este caso particular, en que las
amplitudes son pequeitas, el amortiguamiento fue un factor importante en la concordancia de las
respuestas tedrica y experimental en el componenie T, siendo necesario emplear un
amortiguamiento & = 1 por ciento para aproximar la respuesta registrada. Este bajo valor de
amortiguamiento fue el identificado del analisis paramétrico (§ap) (Muria Vila et al., 1998).

3.1.4 Modelos para sismos de moderada intensidad

El analisis de los registros sismicos de los eventos 99-] y 99-3 indica que hubo comportamiento
no lineal del edificio durante éstos. En ambos eventos se detectdé una disminucién en las
frecuencias de vibracién de la estructura en los componentes T y R, principalmente (tabla 5).

Aunque al inspeccionar la estructura después del evento 99-1 no se observaron deterioros
significativos en los elementos estructurales, que explicaran la disminucién de las frecuencias de
vibracién del edificio, ésta se atribuyd a la pérdida de rigidez en los elementos de rehabilitacién
en direccion T, estableciéndose la hipotesis de que las placas de acero de los elementos de
rehabilitacién no trabajaron en forma monolitica con los elementos existentes. Esta hipétesis se
sustentd en los resultados del trabajo de Jones y Jirsa (1986), quienes observaron deslizamiento y
separacion entre acero y concreto al ensayar una estructura de concreto reforzado dafiada vy,
rehabilitada en forma similar a como se hizo la rehabilitacién del edificio, sometida a cargas
laterales ciclicas.

Con base en esta hipotesis se construyé un modelo analitico que fue capaz de reproducir la
respuesta sismica registrada en el evento 99-1 (Fuentes Olivares er al., 1999). Sin embargo, con
dicho modelo no se pudo reproducir la respuesta registrada en el evento 99-3. Por ello, se decidig
realizar varios anilisis de los elementos de rehabilitacion, con énfasis en as diagonales de acero
y en las interfaces concreto~concreto y concreto—acero de los elementos T1. '

A partir de los resultados de estos analisis se desarrollaron modelos de elementos finitos para
estudiar la variacion de la rigidez lateral del sistema de rehabilitacién cuando se toma en cuenta
el deterioro en las interfaces entre los elementos nuevos y los existentes. Estos estudios llevaron a
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consideraciones de andlisis que permitieron la construccion de modelos calibrados del edificio
para los eventos 99-1 y 99-3.

A continuacion se presentan los aspectos mas relevantes, para las consideraciones de analisis con
que se construyeron los modelos calibrados para sismos de moderada intensidad, de los estudios
sobre los elementos de rehabilitacion T1, las diagonales de acero y los modelos de elementos
finitos. Estos estudios se presentan en los apéndices B, C y D, respectivamente.

Evaluacion de las interfaces concreto—concreto de los elementos de rehabilitacién

Para comprender como trabajan estas interfaces se realizo un estudio de la literatura técnica. Los
aspectos mas importantes para el andlisis de los elementos del edificio se presentan en el
apéndice B.

Del comportamiento de las interfaces concreto—concreto el punto mas importante es que tienen
tres mecanismos para resistir la fuerza cortante en su plano: adherencia, friccion—cortante y
fuerza cortante directa en los conectores que atraviesan la interfaz; los dos primeros mecanismos
no implican pérdida de rigidez, el iltimo si.

Con base en las expresiones encontradas en la literatura, se evalud la capacidad a cortante de las
interfaces concreto—concreto de los elementos de rehabilitacion del edificio. Esta capacidad se
compard con las demandas que los eventos 99-1 y 99-3 impusieron en los elementos, y que se
obtuvieron empleando el modelo sin deterioro C-VA 3. La explicacion detallada de este analisis
se presenta en ¢l apéndice B.

Se determind que la capacidad a cortante nominat minima de estas interfaces en las columnas de
rehabilitacion fue de 42.5 t (entrepisos superiores) y la maxima fue de 108.4 t (entrepisos de
estacionamiento).

De los anélisis efectuados resultd que, en las interfaces concreto—concreto entre las columnas
originales y de rehabilitacion, para el evento 99-1, todos los elementos trabajaron por friccion—
cortante (tabla B2). El cociente demanda entre capacidad vari6 entre 0.05 y 0.63.

Sin embargo, para el evento 99-3 algunos elementos trabajaron por el mecanismo de fuerza
cortante directa en la varilla, lo que conlleva pérdida de rigidez. El cociente demanda entre
capacidad para los elementos que trabajaron por friccién—cortante varié entre 0.16 y 0.95,
mientras que para los elementos que resistieron el cortante por fuerza cortante directa en la varilla
el cociente demanda entre capacidad vario6 entre 1.01 y 1.32.

En el caso de las trabes, en ambos eventos sismicos, se detectd que algunos elementos trabajaron
por fuerza cortante directa en la vartlla, lo que implica una pérdida de rigidez, aunque debido a la
menor rigidez de las trabes relativa a las columnas, su influencia en la disminucién de la
frecuencia fundamental del sistema es menor.

En general, los resultados muestran que durante el evento 99-1 las interfaces concreto—concreto
no sufrieron deterioro porque resistieron las fuerzas cortantes actuantes por medio del mecanismo
de friccion—cortante. Sin embargo, durante el evento 99-3 se presentaron en estas interfaces
demandas de cortante tales que obligaron a trabajar al mecanismo de fuerza cortante directa en la
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varilla, el cual esta asociado a deterioro de la rigidez de los elementos. Lo anterior hizo ver la
necesidad de modelar estas interfaces con el criterio de seccion acoplada para el evento 99-1 y
con seccién desacoplada para el evento 99-3.

Evaluacidn de las interfaces concreto-acero de los elementos de rehabilitacion

Al igual que para las interfaces concreto—concreto, para las interfaces concreto—acero se realizé
un estudio bibliografico, presentindose los aspectos mas relevantes en el apéndice B.

Se encontr6 que en estas interfaces el Gnico mecanismo util para resistir fuerzas cortantes es la
accion de fuerza cortante directa en el conector, porque la adherencia entre concreto y acero es
poca, y la friccion despreciable. Esto implica que a! aplicar en una interfaz concreto-acero una
fuerza cortante, la interfaz sufre un deslizamiento proporcional a la fuerza, con lo cual los
conectores de cortante que atraviesan la interfaz se flexionan y se genera en ellos una fuerza
cortante interna que equilibra el cortante externo. Al haber deslizamiento en la interfaz, la seccién
ya no trabaja en forma monolitica, es decir, se desacopla, con la consecuente pérdida de rigidez.
Este s6lo hecho permite concluir que en movimientos de pequefia amplitud, se puede considerar
seccion acoplada en estas interfaces, mientras que en sismos de moderada intensidad es necesario
considerar seccion desacoplada.

Los analisis muestran que para el evento 99-1 no es probable que se hayan presentado fallas
(pérdida de resistencia) en estas interfaces en las columnas de rehabilitacién (tablas B8 y B9).
Los cocientes demanda entre capacidad variaron entre 0.05 y 0.87. Para el evento 99-3 los
analisis muestran que en algunas columnas las secciones pudieron alcanzar su resistencia
nominal, las cuales fueron calculadas sin tomar en cuenta posibles fuentes de sobrerresistencia. El
cociente demanda entre capacidad méaximo fue de 1.29.

Evaluacion de las diagonales de acero

Para entender el comportamienio de elementos diagonales de acero sujetos a carga ciclica
reversible se realizé un estudio bibliografico de varias investigaciones en los que se presentan
resultados tanto teéricos como experimentales, de elementos diagonales aislados y formando
parte de sistemas de rehabilitacion de estructuras de concreto reforzado. Los resultados mas
tmportantes se presentan en ‘el apéndice C.

Con base en los criterios para evaluar el comportamiento de las diagonales de acero, se desarrolld
un analisis de demandas contra capacidades a carga axial de las diagonales, esto con el afin de
observar si durante los eventos 99-1 y 99-3 se presentaron demandas que rebasaran las
capacidades y para observar si hubo o no deterioro en las diagonales por pandeo o por fluencia.

Los andlisis revelaron que en ninguno de estos dos sismos se presentaron demandas tales que
pudiesen haber causado deterioro en las diagonales. Los cocientes demanda entre capacidad de
estos elementos en el evento 99-1 variaron entre 0.08 y 0.63, mientras que para el evento 99-3
variaron entre 0.10 y 0.89. Por e¢llo, en los modelos calibrados no se incluyé ninguna reduccién
de rigidez por deterioro directo de estos elementos.

25




Evaluacién de la rigidez lateral del sistema de rehabilitacién

Se hizo un analisis con modelos de elementos finitos para estimar la rigidez lateral de la’
estructura. Con base en los resultados de este anélisis se modificaron las hipétesis de modelado
de los elementos y se construyeron los modelos calibrados para sismos de moderada intensidad.
El analisis con modelos de elementos finitos se presenta en forma detallada en el apéndice D.

Los anilisis desarrollados se enfocaron a tres aspectos basicos: a) calibrar modelos de elementos
finitos lineales sin deterioro de los marcos con diagonales de acero, b) incluir el deterioro
determinado en los analisis de las interfaces concreto—acero y concreto-concreto en los modelos
de elementos finitos y, ¢} emplear los modelos con deterioro para evaluar la rigidez lateral
equivalente del sistema, a través de diagonales de propiedades equivalentes a utilizarse en los
modelos calibrados de la estructura completa.

El resultado mdas importante y directamente aplicable en los modelos calibrados fue tener
diagonales de propiedades equivalentes para representar la rigidez lateral del sistema de
rehabilitacion en los eventos 99-1 y 99-3.

También se realizé un estudio sobre el efecto que tiene la excentricidad de la diagonal con
respecto al eje horizontal de los elementos T1. Se observo que este efecto es menos importante
que ¢l hecho de que, debido a que los elementos de acero pueden deslizar sobre el concreto en los
elementos de rehabilitacién, las condiciones de apoyo de las diagonales cambian, por lo que su
rigidez lateral disminuye.

Los modelos de elementos finitos con y sin deterioro, sometidos a carga estatica lateral, sirvieron
para identificar los patrones de distribucién de esfuerzos en los elementos, con lo que se
identificaron las zonas de concentracion de esfuerzos y la forma en que éstos varian al modelar el
comportamiento de las interfaces concreto—concreto y concreto-acero con y sin deterioro. Los
patrones de distribucion de esfuerzos se ilustran en el apéndice D.

Caracteristicas de los modelos calibrados para sismos de moderada intensidad

Los modelos de elementos finitos y el analisis de los conectores mostraron que el deterioro de la
interfaz concreto~acero estructural es menos significativo en cuanto a disminucién de rigidez que
la interfaz concreto—concreto, lo ‘cual se debe a la forma en que estd dispuesta la seccion
transversal de los elementos de rehabilitacion del edificio.

Por esta razén, y con base en el analisis efectuado de los conectores de cortante, en ¢l que se
determind que las demandas actuantes sobre los elementos T1 de rehabilitacion (fig 2.10e) en el
evento 99-1, pudieron causar el deterioro de la interfaz concreto—acero estructural de los
elementos de rehabilitacién pero no de la interfaz concreto—concreto de los mismos en forma
generalizada, se emplearon, en el modelo para reproducir la respuesta sismica ante el evento 99-1
(C-SIS 5), diagonales de rigidez lateral equivalente estimadas con un modelo de elementos
finitos en el que sdlo se representd el deterioro en las interfaces concreto—acero estructural de los
elementos de rehabilitacion.

En el modelo calibrado para reproducir la respuesta sismica registrada en el evento 99-1 (C-SIS
5), se incluyeron, ademas de las consideraciones generales enunciadas en 5.1.1, las siguientes:

26




L
.

L
RS

R T i i

* Mddulos elasticos para altos niveles de esfuerzos.
* Muros de concreto como diagonales equivalentes con seccion agrietada.

* No se tomé en cuenta la rigidez de los muros de mamposteria debido al nivel de distorsién de
entrepiso alcanzado en el evento.

* Seccciones desacopladas en elementos de rehabilitacion debido al deslizamiento en sus
interfaces concreto—acero estructural Gnicamente.

* Diagonales de rigidez lateral equivalente, para representar a las diagonales de acero,
obtenidas de modelos de elementos finitos congruentes con la pérdida de rigidez por
deslizamiento en las interfaces concreto—acero estructural,

En el caso del evento 99-3, el analisis de los conectores mostr6 que las demandas impuestas en el
edificio fueron suficientes para causar deterioro en ambos tipos de interfaces, por ello, en el
modelo calibrado para este evento (C-SIS 7) se considerd:

* Diagonales de rigidez lateral equivalente, estimadas con modelos de elementos finitos en los
que se tomo en cuenta la pérdida de rigidez por deslizamiento tanto en las interfaces
concreto-acero estructural como en las interfaces concreto—concreto.

® Las propiedades de las secciones- de los elementos de rehabilitacién se estimaron
considerando desacoplamiento debido al deslizamiento tanto en las interfaces concreto-acero
estructural como en las interfaces concreto nuevo—concreto existente, esto en congruencia
con ¢l punto anterior.

Las demds consideraciones son iguales a las del modelo C-SIS 5.

Resultados de modelos calibrados para sismos de moderada intensidad

En la fig 5.5 se comparan las funciones de trasferencia experimental y tedrica (obtenida con el
modelo C-SIS 5) para el evento 99-1, Las frecuencias del modelo C-SIS 5§ se presentan en la
tabla 12. Al comparar estas frecuencias con las obtenidas del anélisis no paramétrico (Muria Vila
et al, 1999) se observa que la frecuencia fundamental en T coincide con muy buena
aproximacion. Lo mismo sucede para el componente de torsién y para el de traslacion en L
(modo fundamental). Las funciones de trasferencia identificadas para el evento 99-3 se comparan
con las tedricas obtenidas con el modelo C-SIS 7 en la fig 5.5.

Entre los eventos 99-1 y 99-3 se presenté un sismo de pequefia intensidad el 21 de Junio de 1999
(evento 99-2). El modelo construido para reproducir las propiedades dinamicas del edificio
identificadas en este evento (C-SIS 6), es practicamente igual al modelo C-SIS 5, con la
diferencia de que, dadas las pequefias distorsiones de entrepiso que se infiere, se presentaron
durante el evento, se consideré que la mamposteria si aporté rigidez lateral a la estructura, por lo
que estos muros se modelaron como diagonales equivalentes con su drea transversal reducida en
50 por ciento, esto con base en el criterio propuesto por Muria Vila ez al, (1997b), que se
fundamenta en los resultados experimentales de Flores y Alcocer (1996) y Alcocer et al., 1999,
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Las funciones de trasferencia experimentales y teéricas (C-SIS 6) se presentan en la fig 5.5. Enel
componente L la frecuencia tedrica iguald a la identificada, pero en T y en R se tuvieron errores
de 9 y 4 por ciento respectivamente.

Respuesta ante sismos de moderada intensidad

Las historias de respuesta experimental y calculada, para los eventos 99-1, 99-2 y 99-3, se
comparan en las figs 5.6 a 5.8. Se observa que los modelos son capaces de reproducir la respuesta
registrada en sus partes media y final, esto debido a que las frecuencias de los modelos se
aproximan mas a las identificadas (Muria Vila er al., 1999) en esas partes del registro, donde las
amplitudes de movimiento son mayores y la degradacidn de rigidez es maxima (parte central), y
donde la frecuencia, aunque varia, tiende a ser minima (parte final).

De la comparacidn entre las respuestas tedrica y experimental para el evento 99-1 se observa que
existe mucha semejanza cuando la diferencia entre las frecuencias tedrica y experimental es
pequeiia (60 a 80 s) y que, en los tramos de sefial donde la discrepancia de estas frecuencias
aumenta (80 a 100 s), la respuesta tedrica se desvia respecto de la observada. En el tramo entre 60
y 80 s aparecen las amplitudes maximas registradas, mismas que no pueden ser reproducidas
completamente puesto que la frecuencia identificada es casi igual a la frecuencia dominante del
suelo, por lo que el edificio se acerca a la condicién de resonancia y las amplitudes de su
movimiento crecen, lo que no sucede en el modelo dada su naturaleza lineal (Fuentes Olivares er
al., 1999). Ademas, el amortiguamiento identificado en ese tramo (§ = 3.5 por ciento) es menor
que el empleado en ¢l modelo (& = 5 por ciento). La variacion del amortiguamiento identificado a
lo largo del evento es causa de discrepancia entre las seiiales tedrica y experimental, pero al
calcular el amortiguamiento promedio (6.8 por ciento en L, 4.2 por ciento en T) se ve que no €s
muy disimil al empleado en el calculo de la respuesta tedrica.

La reparacién de los muros de mamposteria les permitio tener un mejor comportamiento durante
el evento 99-1 que el correspondicnte a los eventos 94-3 y 95-1, por lo que el deterioro fue
visiblemente menor. Por esta razén, en el modelo para reproducir las propiedades dinamicas
identificadas en el evento 99-2 (C-SIS 6), sélo se aplicé en muros de mamposteria un factor de
reduccién de rigidez de 50 por ciento correspondiente a las distorsiones observadas durante el
sismo (Fuentes Olivares et al., 1999). El resultado de esta consideracidn en la estimacion de la
respuesta estructural se ve en la fig 5.7.

En el caso del evento 99-3 las respuestas tedricas coinciden en forma aceptable con las
registradas. En el componente L se tienen discrepancias en los tramos inicial y medio del registro,
pero al final, cuando las frecuencias tedrica e identificada se emparejan, la respuesta se reproduce
muy bien en todos los niveles. En el componente T la respuesta se reproduce bien tanto en fase
como en amplitud, sobre todo en los niveles superiores.

5.2 Analisis y discusion de resultados

Se logré construir un modelo calibrado para reproducir las propiedades dindmicas de la estructura
ante movimientos ambientales y sismos pequeiios.
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Fue posible determinar modelos calibrados para sismos moderados, con errores pequefios con
respecto a las frecuencias identificadas experimentalmente (tabla 12). La diferencia entre los
modelos calibrados para los eventos 99-1 y 99-3 radicé en que, para el evento 99-1, se estimaron
diagonales de rigidez lateral equivalente con modelos de elementos finitos en los que sélo se
tomo en cuenta el deterioro en las interfaces concreto-acero de los elementos T1 de
rehabilitacién, mientras que en el modelo calibrado para el evento 99-3, las diagonales
equivalentes se estimaron con un modelo de elementos finitos en el que se incorpord tanto el
deterioro de las interfaces concreto—acero como el deterioro de las interfaces concreto—concreto.

En la respuesta calculada con los eventos sismicos 97-2 y 98-1 se observo una tendencia general
del modelo a subestimar !a amplitud del movimiento, particularmente en la direccidn transversal,
lo cual puede ser indicativo de que, en eventos sismicos de pequeiia intensidad, emplear un
amortiguamiento convencional (€ = 5 por ciento) no es suficientemente aproximado para
reproducir la respuesta estructural.

En la comparacidn de las historias de distorsion de entrepiso teéricas y experimentales, tanto para
los eventos de pequefia como para los de moderada intensidad (figs 5.3, 5.4, 5.6 a 5.8) se
presentan los valores de las frecuencias (fap) y fracciones de amortiguamiento critico (Eap)
determinadas empleando técnicas de identificacion de sistemas (Muria Vila ef al., 1998 y 1999).
La frecuencia teérica determinada con el modelo calibrado respectivo para cada evento, del modo
fundamental de vibracion, se presenta en cada una de las respuestas. Puede verse que, en
términos generales, la discrepancia entre las respuestas tedrica y experimental es mayor en la
medida que difieren las frecuencias identificada (fap) y tedrica (fc.sis), y que ésta disminuye
cuando las frecuencias coinciden. En los sismos de pequeiia intensidad la coincidencia entre las
frecuencias tedrica y experimental se da en practicamente todo el registro, mientras que en los
eventos de moderada intensidad no hay buena concordancia al principio de los registros, pero si
lo hay en las partes media y final. Se observa que la diferencia entre los amortiguamientos
identificado (Zap) y el de los modelos tedricos (§ = 5 por ciento) es una fuente de error en la
estimacion de las amplitudes de respuesta.

Con el modelo calibrado para ¢l evento 99-3 (C-SIS 7) se estim6 el coeficiente sismico maximo
(Cs) actuante durante este sismo, resultando en la direccién L un Cs = 0.07 y en la direccién T un
Cs = 0.16, valores que resultan inferiores al estipulado por reglamento actual (RCDF, 1993) para
este edificio (Cs = 0.40). Se observa que en la direccion T la demanda de coeficiente sismico en
proporcion de la capacidad nominal suministrada, es el doble que en direccién L, y representa el
40 por ciento de la capacidad nominal, 1o cual no es despreciable para un sismo de servicio.

Al igual que con los modelos para antes de la segunda rehabilitacién, los modelos tanto para
sismos pequerios como moderados, reprodujeron muy bien las formas modales fundamentales, en
los componentes L y T, lo que contribuyé a que la respuesta sismica registrada se reprodujera
adecuadamente.

Al compararse los modelos con las rigideces asociadas a los efectos ISE estimadas con los
criterios de Luco (1980) y de Novak et al. (1983), tablas 12 y 13 respectivamente, se observé que
los segundos tuvicron menores errores en la estimacion de las frecuencias de vibracion
identificadas, y que esto sucedio tanto en el caso de vibracion ambiental, como para los sismos de
pequeia y moderada intensidad.
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El estudio del comportamiento de ios elementos de rehabilitacién durante el evento 99-1 mostro
que, la disminucion de la frecuencia inferida del analisis de los registros sismicos, pudo deberse 2
la pérdida de rigidez por deslizamiento en las interfaces concreto—acero estructural, ya que las
interfaces concreto—concreto resistieron las fuerzas cortantes actuantes con el mecanismo de
friccion—cortante, por lo que mantuvieron su rigidez. Ademas, mientras que los elementos
estructurales de rehabilitacion pudieron resistir las fuerzas cortantes por el mecanismo de
friccion—cortante, contribuyeron también a elevar el amortiguamiento del sistema.

Por otra parte, ¢l analisis del comportamiento de las interfaces concreto—concreto y concreto—
acero estructural desarrollado muestra que, una posible explicacion de la pérdida de rigidez de la
estructura, y de la consecuente disminucion en las frecuencias de vibracion del sistema es que, las
demandas sismicas impuestas a la estructura por el evento 99-3, originaron que los elementos de
rehabilitacion estuviesen sometidos a fuerzas cortantes tales que debieron ser resistidas por medio
de la accidn de fuerza cortante directa en sus anclas; los deslizamientos y la pérdida de rigidez de
las interfaces inherentes a este mecanismo, como se muestra en los analisis del apéndice A, serian
la causa de una parte de la degradacidon de rigidez global pero también de una mayor disipacion
de energia.

6 PROPUESTA DE MODELOS SIMPLIFICADOS
6.1 Criterios y consideraciones de analisis propuestos para construir modelos simplificados

En numerosas investigaciones se han propuesto criterios para considerar el deterioro de rigidez de
las estructuras de una forma explicita, para evaluar de una manera mas realista la rigidez lateral
efectiva de edificios, lo cual se ha incluido a través de factores de reduccion de rigidez de los
elementos estructurales (Muna Vila et a/l., 1997b, 2000a y 2000b). Por ejemplo, la propuesta de
Paulay y Priestley (1992), que consiste en el uso de diferentes factores de reduccion del momento
de inercia y del area axial efectiva de la seccion transversal de los elementos estructurales en
funcion de la ductilidad global (i) que se espera desarrolle el sistema, forma parte del cddigo de
diseiio vigente en Nueva Zelanda (NZS, 1995). Otros codigos como ¢l japonés y el griego (AlJ,
1994 y Paz, 1994) han usado criterios similares.

Partiendo de estos antecedentes, se propuso construir modelos calibrados simplificados, en los
que se incluyeran de una manera practica, los efectos asociados al comportamiento no lineal de la
estructura en modelos con fines de disefio estructural, para comparar estos modelos con modelos
desarrollados conforme a los criterios de la practica actual y, asi, poder discernir qué beneficios
llevaria a la practica el uso de factores de reduccion de ngidez por deterioro en los elementos
estructurales.

Las consideraciones de analisis hechas en los modelos calibrados simplificados, en adicion a las
mencionadas para los modelos calibrados refinados (secciones 4 y 5), son el empleo de factores
de reduccion de rigidez de los elementos estructurales para tomar en cuenta su deterioro, en
funcion de la ductilidad global por desplazamiento, o bien, en funcién del nivel de distorsion de
entrepiso esperado u observado.

Las caracteristicas generales de los modelos, que comparten con los modelos calibrados refinados
son las siguientes :
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El estudio del comportamiento de los elementos de rehabilitacion durante el evento 99-1 mostrd
que, la disminucion de la frecuencia inferida del analisis de los registros sismicos, pudo deberse a
la pérdida de rigidez por deslizamiento en las interfaces concreto-acero estructural, ya que las
interfaces concreto—concreto resistieron las fuerzas cortantes actuantes con el mecanismo de
friccion—cortante, por lo que mantuvieron su rigidez. Ademas, mientras que los elementos
estructurales de rehabilitacion pudieron resistir las fuerzas cortantes por el mecanismo de
friccidn—cortante, contribuyeron también a elevar el amortiguamiento del sistema.

Por otra parte, el analisis del comportamiento de las interfaces concreto—concreto y concreto~
acero estructural desarrotlado muestra que, una posible explicacion de la pérdida de rigidez de la
estructura, y de la consecuente disminucidn en las frecuencias de vibracion del sistema es que, las
demandas sismicas impuestas a la estructura por el evento 99-3, originaron que los elementos de
rehabilitacion estuviesen sometidos a fuerzas cortantes tales que debieron ser resistidas por medio
de la accion de fuerza cortante directa en sus anclas; los deslizamientos y la pérdida de rigidez de
las interfaces inherentes a este mecanismo, como se muestra en los analisis del apéndice A, serian
la causa de una parte de la degradacion de rigidez global pero también de una mayor disipacién
de energia.

6 PROPUESTA DE MODELOS SIMPLIFICADOS
6.1 Criterios y consideraciones de analisis propuestos para construir modelos simplificados

En numerosas investigaciones se han propuesto criterios para considerar el deterioro de rigidez de
las estructuras de una forma explicita, para evaluar de una manera mas realista la rigidez lateral
efectiva de edificios, lo cual se ha incluido a través de factores de reduccion de rigidez de los
elementos estructurales (Muria Vila er al., 1997b, 2000a y 2000b). Por ejempio, la propuesta de
Paulay y Priestley (1992), que consiste en el uso de diferentes factores de reduccion del momento
de inercia y del area axial efectiva de la seccidn transversal de los elementos estructurales en
funcion de la ductilidad global (u) que se espera desarrolle el sistema, forma parte del codigo de
disefio vigente en Nueva Zelanda (NZS, 1995). Otros codigos como el japonés y el griego (AlJ,
1994 y Paz, 1994) han usado criterios similares.

Partiendo de estos antecedentes, se propuso construir modelos calibrados simplificados, en los
que se incluyeran de una manera practica, los efectos asociados al comportamiento no lineal de la
estructura en modelos con fines de diseiio estructural, para comparar estos modelos con modelos
desarrollados conforme a los criterios de la practica actual y, asi, poder discemnir qué beneficios
llevaria a la practica el uso de factores de reduccion de rigidez por deterioro en los elementos
estructurales.

Las consideraciones de analisis hechas en los modelos calibrados simplificados, en adicion a las
mencionadas para los modelos calibrados refinados (secciones 4 y 5), son el emplco de factores
de reduccion de rigidez de los elementos estructurales para tomar en cuenta su deterioro, en
funcion de la ductilidad global por desplazamiento, o bien, en funcion del nivel de distorsién de
entrepiso esperado u observado.

Las caracteristicas generales de los modelos, que comparten con los modelos calibrados refinados
son las siguientes :
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El cuerpo anexo al edificio se incluy$ para considerar su contribucidn a las propiedades
dinamicas del sistema

La forma escalonada de los pisos de estacionamiento se tomo en cuenta con la longitud
efectiva de las columnas en esos niveles

Masas reales y distribuidas de acuerdo a su ubicacidn en planta

Zona rigida de las uniones viga—~columna del 50 por ciento de la dimensién de estas en la
direccion de andlisis

Moddulos de elasticidad con base en los resultados de ensayes experimentales
Ancho efectivo de la losa de acuerdo al RCDF (NTCC, 1993)

Los pretiles continuos con las losas se tomaron en cuenta para estimar la rigidez efectiva de
las trabes y la dimensidn efectiva de las zonas rigidas de las uniones viga—columna

Cubos de escaleras y elevadores
Rampas de estacionamiento
Efectos de interaccion suelo—estructura con el criterio de Novak et al. (1983)

Se propuso, para tomar en cuenta la pérdida de rigidez de los elementos T1 durante los
eventos sismicos moderados, emplear el criterio de secciones desacopladas, en vez de usar
directamente factores de reduccion de rigidez. Esto se propuso asi porque es un criterio mas
ampliamente aplicable estimar el momento de inercia de la seccién transversal de un
elemento con la hipétesis de secciones desacopladas, que estimar un factor de reduccion en el |
cual habria que tener en cuenta la cuantia y disposicién del acero de refuerzo y del acero
estructural.

El empleo de factores de reduccion de rigidez es caracteristica particular de los modelos
calibrados simplificados. Los factores de reduccion de rigidez se emplearon de esta forma:

En columnas y losas de concreto reforzado, para tomar en cuenta su agrietamiento

En muros de concreto reforzado y de mamposteria, para tomar en cuenta tanto sus
condiciones de borde como el agrietamiento que presentan

En diagonales de acero, para considerar dos fuentes de pérdida de rigidez: la debida al cambio
en las condiciones de apoyo de las diagonales al deslizar las placas de acero de los elementos
T1 en que se apoyan, con respecto al concreto y, la debida al dafio que sufren las diagonales
cuando se ven sometidas a valores elevados de distorsién de entrepiso, como es de esperar se
presenten en sismos fuertes o muy fuertes.

En la tabla 15 se presentan los factores de reduccion de rigidez por deterioro de la propuesta de
Paulay y Priestley (1992) que se emplearon en este estudio, mientras que en la tabla 16 aparecen
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factores de reduccion adicionales, para losas planas reticulares y muros de mamposteria (Muria
Vila et al., 1997b). En el caso de las losas, los factores se estimaron con base en un analisis
especial que tomé en cuenta el ancho de viga equivalente de éstas (Gamboa, 1997), mientras que
para los muros de mamposteria, los factores de reduccion se estimaron con base en los resultados
de ensayes experimentales de muros desarrollados por Flores y Alcocer (1996) y Alcocer et al.
(1999).

La propuesta de este estudio, para factores de reduccién de rigidez en diagonales de acero
empleadas en la rehabilitacién de estructuras de concreto, se presenta en la tabla 17. El desarrollo
completo de esta propuesta aparece en el apéndice D.

6.2 Modelos calibrados simplificados

Se desarrollaron varios modelos calibrados simplificados para compararlos contra los modelos
calibrados refinados para sismos moderados (95-1 y 99-3) presentados en las secciones 4 y 5. Los
modelos calibrados simplificados son los siguientes:

CS-SIS95-1 (u=3yp=6)

Se construyé para compararlo con el modelo C-SIS 3, corresponde al evento 95-1. En este
modelo se emplearon factores de reduccion de 0.80 en columnas, 0.30 en losas y 0.50 en muros
de concreto, los cuales corresponden a un valor de p = 3 del criterio de Paulay y Priestley (1992).
Se empled un factor de 0 en muros de mamposteria, debido los valores maximos de distorsion
observados en el edificio durante el evento 95-1 (tabla 6). En el caso p = 6, los factores
empleados fueron 0.60 en columnas, 0.15 en losas y 0.25 en muros de concreto.

Cabe mencionar que, aunque los modelos calibrados simplificados de este estudio se nombraron
empleando la notacién p =3 y p = 6, esto no implica que se espera que ¢l edificio desarrolle tales
niveles de ductilidad global, sino que debe interpretarse que, los modelos tienen factores de
reduccién de rigidez por deterioro asociados a las condiciones de dafio que se espera tenga la
estructura para sismos fuertes y muy fuertes, respectivamente.

En la tabla 18 se presentan las frecuencias de vibracion tedricas obtenidas con los modelos
calibrados simplificados (CS-SIS), y se comparan con las identificadas de los registros sismicos
(eventos 95-1 y 99-3) y las obtenidas de los modelos calibrados refinados (C-SIS).

El modelo CS-S1S95-1 para p = 3, sobrestima la rigidez del edificio durante el evento 95-1, pero
su aproximacion con respecto al modelo refinado es notoria en los tres componentes. En el caso p
= 6 puede verse que este modelo reproduce muy bien las frecuencias identificadas en L yen T,
pero difiere en R.

Debe notarse que el modelo simplificado que mejor reprodujo las frecuencias identificadas en el
evento 95-1 fue el que tiene los factores de reduccion de rigidez asociados a un comportamiento
de p = 6 en la propuesta de Paulay y Priestley (1992), el cual es un factor asociado a un dafio
severo. Sin embargo, hay que tener presente que, aunque numéricamente las frecuencias de el
modelo para p = 6 hayan coincidido con las frecuencias identificadas del andlisis de los registros
sismicos, esto no quiere decir que durante el evento 95-1 el edificio haya desarrollado tal
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ductilidad; mas bien esto implica que el dafio acumulado en el edificio, por efecto de numerosos
eventos sismicos, resulta en una pérdida de rigidez aparente que se acerca a la que se esperaria
tuviera un edificio sano al ser afectado por un sismo muy intenso.

CS-SI1S99-3 (L=3ypu=6)

Se construy6 para compararlo con el modelo C-SIS 7, corresponde al evento 99-3. En ¢l modelo
CS-S1599-3 asociado a p = 3 se emplearon factores de reduccion de 0.80 en columnas, 0.30 en
losas y 0.50 en muros de concreto, se empleo un factor de 0 en muros de mamposteria, debido los
valores maximos de distorsion observados en el edificio durante el evento 99-3 (tabla 6) y se
empled el criterio de secciones desacopladas tomando en cuenta la ocurrencia de deslizamiento
en las interfaces concreto—acero estructural y concreto—concreto entre los elementos originales y
de rehabilitacion, por las mismas razones que en el modelo calibrado refinado.

El factor de reduccién de rigidez por deterioro directo para las diagonales de acero fue | (tabla
17), porque las diagonales del edificio son muy fuertes, en ningun caso su relacion de esbeltez
KL / r es mayor que 25, y porque las distorsiones de entrepiso observadas para el evento 99-3 no
superaron el limite de distorsion (y = 1.0 por ciento) para el cual se puede considerar que se
mantienen en el intervalo elastico lineal de comportamiento. Sin embargo, se empled un factor de
reduccion de rigidez por deterioro indirecto de 0.45, para tomar en cuenta la pérdida de rigidez
que sufren las diagonales al cambiar sus condiciones de apoyo cuando deslizan las placas de
acero de los elementos en los que se apoyan, con respecto al concreto. Esto es valido tanto para el
modelo con p = 3 como para el modelo con p =6.

En este caso, el modelo CS-SIS99-3 asociado a pu = 3, sobrestima la frecuencia del edificio
identificada durante el evento 99-3 en los tres componentes (tabla 18), su aproximacion con
respecto al modelo refinado es mayor en los componentes L y T, con un mayor error en R.

En el modelo CS-S81S99-3 asociado a p = 6 se emplearon factores de reduccion de 0.60 en
columnas, 0.15 en losas y 0.25 en muros de concreto y el criterio de secciones desacopladas igual
al modelo asociado a p = 3. Las frecuencias obtenidas con este modelo subestiman la rigidez del
edificto en L y R, pero la sobrestima en el componente T.

Es importante recalcar que las diagonales de rigidez lateral equivalente de los modelos calibrados
simplificados solo toman en cuenta la pérdida de ngidez de las diagonales por los cambios en sus
condiciones de apoyo, ya que, aunque la propuesta de factores de reduccion de rigidez toma en
cuenta un daiio directo en las diagonales, por las distorsiones a las que éstas se vieron sometidas,
se mantuvieron en el intervalo elastico lineal de comportamiento, por lo que se estimé que en los
eventos 99-1 o 99-3 no se alcanzaron sus cargas criticas de pandeo o de fluencia y el factor de
reduccion de rigidez por deterioro directo fue unitario.

El uso de los factores de reduccién de rigidez empleados en la construccidon de los modelos
calibrados simplificados en el desarrollo de modelos con fines de disefio debe limitarse a
elementos similares a los de la estructura en estudio y que cumplan con los parametros
especificados para su aplicabilidad. Particularmente los factores de reduccién de rigidez para
mamposteria son aplicables a muros diafragma, no son aplicables a estructuras completamente
construidas a base de muros de mamposteria, La aplicabilidad de los factores de reduccién de
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rigidez para diagonales de acero esta limitada a que éstas cumplan el requisito de ductilidad y que
su relacion de esbeltez esté comprendida entre 10 y 120.

6.3 Modelos ingenieriles

Se construyeron modelos ingenieriles del edificio para estimar los errores cometidos al evaluar
las propiedades dinamicas de éste con criterios de la practica profesional, y asi tener una idea de
la magnitud de la incertidumbre que se tiene en la estimacién de las propiedades dinamicas de
una estructura, cuando se usan estos criterios para construir modelos con fines de disefio
estructural.

Ademas de comparar los resultados de los modelos ingenieriles con las propiedades dinamicas
identificadas, se comparan con los resultados de los modelos calibrados refinados y calibrados
simplificados, para conocer qué tanto distan de los generados con aquéllos, v saber en cuanto
mejorard el empleo de los modelos calibrados simplificados, con respecto a los modelos
ingenieriles, la aproximacidn de las propiedades dinimicas reales del edificio.

Para los modelos ingenieriles se emplearon las principales hipétesis que se utilizan en la practica
profesional, las cuales se recopilaron por medio de una encuesta aplicada a despachos de célculo
estructural (Muria Vila et al., 1997b). Como se observé que respecto a algunos de estos puntos
existen discrepancias en su consideracion en la practica profesional, se construyeron modelos
variando los aspectos mds significativos: muros de mamposteria, efectos ISE y zonas rigidas en
las uniones viga—columna.

Las consideraciones generales de los modelos ingenieriles (1-SIS) fueron:

o Modulo de elasticidad de disefo

¢ Masas de disefio uniformemente distribuidas

¢ Zonas rigidas (ZR) de 0, 50 y 100 por ciento en las conexiones viga-columna

¢ Seccion bruta de elementos estructurales

e Contribucion de la losa segtin el RCDF (NTCC, 1993)

* Muros de concreto en cubos de elevadores

¢ Muros de mamposteria

e Efectos ISE con el criterio de Novak et a/. (1983).

Se construyeron modelos variando las zonas rigidas de 0, 50 y 100 por ciento en las conexiones

viga—columna con objeto de conocer cudl seria la mejoria con respecto a los modelos calibrados,
aunque en la practica el valor de 50 por ciento no es comunmente empleado.
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Modelos ingenieriles para disefio

Los errores de los modelos ingenieriles para disefio en la estimacién de las propiedades
dindmicas de la estructura medidas en sismos de moderada intensidad antes y después de la
segunda rehabilitacion del edificio se presentan en las tabla 19 y 20, respectivamente.

Los menores errores en la estimacion de las frecuencias de vibracién del edificio durante el
evento 95-1 los tienen los modelos en los que no se consideran zonas rigidas, en particular el
modelo con efectos ISE pero en el cual no se considera la aportacion de la rigidez de la
mamposteria es el que mejor aproxima las frecuencias de vibracion identificadas de los registros
sismicos, siendo sus errores de 32 y 34 por ciento en los componentes L y T respectivamente, y
de 55 por ciento en R,

Lo mismo sucede para el evento 99-3. En el modelo ingenieril de disefio para la segunda
rehabilitacién de la estructura sin zonas rigidas, con efectos ISE ¥y sin mamposteria los errores en
la estimacién de las frecuencias del edificio identificadas en el evento 99-3 son de 34 y 32 por
ciento en los componentes L y T respectivamente, y de 42 por ciento en R. Las diferencias en las
frecuencias obtenidas entre los modelos con zonas rigidas de 0 y 100 por ciento fueron pequeiias.

6.4 Comparacion de los modelos calibrados, calibrados simplificados e ingenieriles

Para comparar. los resultados de los modelos ingenieriles con los obtenidos con los modelos
calibrados refinados y calibrados simplificados se emple la expresion:

ersis = 100 (figis — fesis) / fesis 4)
Donde:

€1.sis - error relativo de la frecuencia del modelo ingenieril con respecto a la frecuencia del
modelo calibrado

fi.sis - frecuencia del modelo ingenieril

fc.sis - frecuencia del modelo calibrado (refinado o simplificado).

En las tablas 21 y 22 se presentan los resultados de los modelos ingenieriles desarrollados, y se
comparan con los modelos calibrados refinados y calibrados simplificados, respectivamente.

6.5 Analisis y discusion de resultados

El objetivo de los modelos calibrados simplificados fue compararlos con modelos desarrollados
conforme a la practica actual, para saber qué beneficios daria a la practica el uso de factores de
reduccion de rigidez en los elementos estructurales. Se observé que las frecuencias calculadas de
los modelos calibrados refinados fueron similares a las de los modelos calibrados con factores de
reduccion de rigidez constantes, lo que hace suponer que el usar estos factores proporcionari a
los modelos simplicidad y mejor aproximacion en la estimacion de las propiedades dindmicas.

Con el afan de estimar la influencia de los efectos ISE en las propiedades dinamicas de los
modelos, se aprovecharon los modelos calibrados simplificados, desarrollados para los eventos
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95-1 y 99-3, y se compararon las frecuencias obtenidas con los modelos considerando base rigida
y base flexible. Se encontré que, para el evento 95-1, el no tomar en cuenta los efectos ISE lleva
a frecuencias de los modos fundamentales 9 por ciento mayores, en promedio, en los
componentes L y T, y 1.5 por ciento mayores en torsién. Para el evento 99-3, no considerar los
efectos ISE repercute en un aumento promedio de las frecuencias fundamentales, de los
componentes L y R, de 7 por ciento, mientras que en el componente T la frecuencia aumentd en
20 por ciento.

De las frecuencias naturales de vibrar obtenidas con los modelos ingenieriles se aprecia que sus
diferencias, con respecto a los modelos calibrados, crecen significativamente cuando no se toman
en cuenta los efectos ISE (tabla 21), puesto que el analisis comparativo muestra que con los
modelos ingenieriles que consideran efectos ISE los errores varian entre 26 y 42 por ciento en el
caso del evento 95-1, y entre 40 y 78 por ciento para el evento 99-3. Omitiendo los efectos ISE
los errores varian entre 32 y 68 por ciento para el evento 95-1 y entre 67 y 112 por ciento para el
evento 99-3. :

En la tabla 22 se presentan los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados
simplificados. Se observa que los modelos ingenieriles presentan mayores €ITores con respecto a
los modelos calibrados simplificados cuando no incluyen los efectos ISE, y aiun mas si consideran
muros de mamposteria. Los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados
simplificados varian entre 21 y 40 por ciento considerando los efectos ISE en el caso del evento
95-1, y entre 35 y 62 por ciento para el evento 99-3. Cuando no se toman en cuenta los efectos
ISE, los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados simplificados varian
entre 29 y 62 por ciento para el evento 95-1, y entre 58 y 102 por ciento para el evento 99-3.

En la comparacion de las frecuencias naturales de vibrar de ios modelos ingenieriles con respecto
a los calibrados simplificados se encontrd que las frecuencias de los modelos ingenieriles sélo se
acercan a las de los calibrados cuando se consideran adecuadamente los efectos ISE y los muros
de mamposteria, pues de 1o contrario los errores crecen apreciablemente.

Con objeto de conocer la influencia, en la evaluacidn de las propiedades dinamicas del edificio,
de considerar en un modelo la condicion de carga viva real, tal como se hizo con los modelos
calibrados, o de tomar en cuenta la carga viva de disefio, como en los modelos ingenieriles, se
hizo la comparacion entre ambas condiciones de carga, empleando un modelo desarrollado para
la situacién del edificio antes de la segunda rehabilitacidn. Se encontrd que emplear la carga viva
de disefio increment6 la masa del edificio en 5 por ciento con respecto a emplear la carga viva
real, y que las frecuencias disminuyen, en promedio, en 2.7 por ciento.

7 COMENTARIOS FINALES Y CONCLUSIONES

Se construyeron modelos analiticos de un edificio instrumentado, para la estructura original y dos
configuraciones de rehabilitacion distintas y para diferentes condiciones de esfuerzo y de
deterioro. Los modelos desarrollados se dividieron en calibrados refinados, calibrados
simplificados ¢ ingenieriles, atendiendo al conjunto de hipotesis en las que se basan.

La aportaci6n que se buscé hacer en este trabajo fue, primeramente, establecer y validar criterios
para construir modelos analiticos calibrados de una estructura instrumentada, en los que se
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95-1 y 99-3, y se compararon las frecuencias obtenidas con los modelos considerando base rigida
y base flexible. Se encontré que, para el evento 95-1, el no tomar en cuenta los efectos ISE lleva
a frecuencias de los modos fundamentales 9 por ciento mayores, en promedio, en los
componentes L y T, y 1.5 por ciento mayores en torsion. Para el evento 99-3, no considerar los
efectos ISE repercute en un aumento promedio de las frecuencias fundamentales, de los
componentes L y R, de 7 por ciento, mientras que en el componente T la frecuencia aumento en
20 por ciento.

De las frecuencias naturales de vibrar obtenidas con los modelos ingenieriles se aprecia que sus
diferencias, con respecto a los modelos calibrados, crecen significativamente cuando no se toman
en cuenta los efectos ISE (tabla 21), puesto que el analisis comparativo muestra que con los
modelos ingenieriles que consideran efectos ISE los errores varian entre 26 y 42 por ciento en el
caso del evento 95-1, y entre 40 y 78 por ciento para el evento 99-3. Omitiendo los efectos ISE
los errores varian entre 32 y 68 por ciento para el evento 95-1 y entre 67 y 112 por ciento para el
evento 99-3. :

En la tabla 22 se presentan los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados
simplificados. Se observa que los modelos ingenieriles presentan mayores errores con respecto a
los modelos calibrados simplificados cuando no incluyen los efectos ISE, y aun mas si consideran
muros de mamposteria. Los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados
simplificados varian entre 21 y 40 por ciento considerando los efectos ISE en el caso del evento
95-1, y entre 35 y 62 por ciento para el evento 99-3. Cuando no se toman en cuenta los efectos
ISE, los errores de los modelos ingenieriles con respecto a los calibrados simplificados varian
entre 29 y 62 por ciento para el evento 95-1, y entre 58 y 102 por ciento para el evento 99-3.

En la comparacion de las frecuencias naturales de vibrar de los modelos ingenieriles con respecto
a los calibrados simplificados se encontro que las frecuencias de los modelos ingenieriles solo s
acercan a las de los calibrados cuando se consideran adecuadamente los efectos ISE y los muros
de mamposteria, pues de lo contrario los errores crecen apreciablemente.

Con objeto de conocer la influencia, en la evaluacién de las propiedades dinamicas del edificio,
de considerar en un modelo la condicién de carga viva real, tal como se hizo con los modelos
calibrados, o de tomar en cuenta la carga viva de diseiio, como en los modelos ingenieriles, se
hizo la comparacion entre ambas condiciones de carga, empleando un modelo desarrollado para
la situacién del edificio antes de la segunda rehabilitacion. Se encontrd que emplear la carga viva
de disefio incrementé la masa del edificio en 5 por ciento con respecto a emplear la carga viva
real, y que las frecuencias disminuyen, en promedio, en 2.7 por ciento.

7 COMENTARIOS FINALES Y CONCLUSIONES

Se construyeron modelos analiticos de un edificio instrumentado, para la estructura original y dos
configuraciones de rehabilitacion distintas y para diferentes condiciones de esfuerzo y de
deterioro. Los modelos desarrollados se dividieron en calibrados refinados, calibrados
simplificados e ingenieriles, atendiendo al conjunto de hipotesis en las que se basan.

La aportacion que se buscé hacer en este trabajo fue, primeramente, establecer y validar criterios
para construir modelos analiticos calibrados de una estructura instrumentada, en los que se
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consideraran las variables de mas importancia para las propiedades dinamicas y la respuesta
sismica de ésta. La segunda aportacion que se pretendié lograr fue validar la propuesta del
empleo de factores de reduccion de rigidez en elementos estructurales para tomar en cuenta, de
una forma simplificada, el deterioro que ha sufrido la estructura por efecto de varios eventos
sismicos, y analizar la posibilidad de extender su aplicacion a modelos analiticos (ingenieriles)
con fines de disefio estructural, evaluando para ello la mejoria de los modelos calibrados
simplificados con respecto a los ingenieriles en la estimacién de las propiedades dindmicas del
edificio instrumentado. El empleo de estos factores de reduccion de rigidez puede darse en el
disefio de edificios con elementos estructurales similares a los estudiados aqui.

Se logrd reproducir la respuesta registrada en el edificio durante diferentes eventos sismicos
empleando modelos lineales calibrados. Para ello fueron importantes las observaciones hechas en
tas inspecciones al edificio después de los eventos sismicos, el andlisis y la interpretacion de los
registros sismicos y el estudio de la literatura técnica sobre comportamiento de estructuras
rehabilitadas. ‘

Las observaciones hechas al inspeccionar la estructura permitieron hacer consideraciones de
analisis congruentes con ¢l nivel de deterioro observable en ésta, al determinarse los dafios en
cada sismo y los acumulados; si bien, en el caso de los sismos moderados después de la segunda
rehabilitacion del edificio, no se asocid inicialmente el deterioro observado en las inspecciones en
los elementos compuestos de rehabilitacion con una pérdida de rigidez significativa.

E! analisis y la interpretacién de los registros sismicos permitié detectar que la estructura, antes y
después de la segunda rehabilitacion, perdié rigidez debido al deterioro causado por los sismos
moderados y, en algunos casos, por los sismos pequeiios. Con la informacion aportada por la
instrumentacion se cuantificé la pérdida de rigidez originada por cada evento, y la acumulada, lo
que dio los parametros contra los cuales se calibraron los modelos analiticos.

La revision de la literatura técnica aportd informacion sobre el comportamiento del sistema de
rehabilitacién ante cargas laterales sismicas, dio fundamento a los analisis de los elementos
estructurales y de los modelos de elementos finitos, y orientd la formulacion de las
consideraciones de anélisis de los modelos para sismos de moderada intensidad.

La calibracion de los modelos se desarrollo tomando en cuenta las frecuencias de vibracion asi
como la respuesta estructural (historias de aceleraciones, despiazamientos y distorsiones de
entrepiso).

Los modelos del edificio original indican que las frecuencias del edificio antes de los sismos de
1985 pudieron ser mayores que la frecuencia del sitio (0.5 Hz); durante el sismo del 19 de
septiembre de 1985, el deterioro sufrido por losas y columnas del edificio pudo generar una
disminucion de las frecuencias de vibracion del edificio, lo que habria propiciado que las
demandas actuantes sobre la estructura bajaran, con lo cual el edificio habria tenido menor daiio.

Con los modelos de la primera rehabilitacidn se logré reproducir razonablemente bien las
frecuencias naturales del edificio en condiciones de vibracion ambiental con ios modelos C-VA 1
y C-VA 2. Las frecuencias estimadas con estos modelos difieren de las experimentales en menos
de 8 por ciento para los componentes traslacionales.
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En los modelos para reproducir la respuesta del edificio con la primera rehabilitacion, ante sismos
de pequefia intensidad (C-SIS 1 y C-SIS 2), las frecuencias de vibracion analiticas difieren de las
experimentales en menos de tres por ciento en traslacién y hasta un 11 por ciento en torsién. En
el modelo para sismos de moderada intensidad (C-SIS 3), las diferencias entre las frecuencias
tedricas y experimentales van desde un 10 por ciento en traslacién hasta un 30 por ciento en
torsion.

La mayoria de estos modelos tienden a sobrestimar las frecuencias naturales de vibrar en torsién
del edificio. Una posible causa es que los muros de concreto, por sus condiciones de
confinamiento y anclaje, tienen un comportamiento estructural variable, en funcion del estado de
deformacién que le impongan las solicitaciones sismicas, por lo cual es dificil aproximar la
rigidez que aportan a la estructura. Por ello, el grado de acoplamiento de estos muros con las
columnas que los confinan constituye una fuente de incertidumbre en la estimacién de las
propiedades dindmicas del edificio.

De la comparacion de las historias de distorsion de entrepiso tedricas y experimentales, antes de
la segunda rehabilitacion, pudo verse en términos generales que tanto para los eventos de
pequefia como para los de moderada intensidad, la discrepancia entre las respuestas tedrica y
experimental es mayor en la medida que difieren las frecuencias identificada y teérica, y que ésta
disminuye cuando las frecuencias coinciden. En los sismos de pequeiia intensidad la coincidencia
entre las frecuencias tedrica y experimental se da en pricticamente todo el registro, mientras que
en los eventos de moderada intensidad no hay buena concordancia al principio de los registros,
pero s1 la hay en la parte restante. Se observé que la diferencia entre los amortiguamientos
experimental y el empleado en los modelos tedricos (£ = 5 por ciento) es una fuente de error en la
estimacion de las amplitudes maximas de respuesta.

Se logro reproducir muy bien las frecuencias naturales en condiciones de vibracién ambiental del
edificio ya con la segunda rehabilitacion con el modelo C-VA 3.

Con los modelos para la segunda rehabilitacion también se logré reproducir la respuesta sismica
del edificio durante diferentes eventos sismicos. El modelo calibrado para sismos de pequefia
intensidad (C-SIS 4) sirvid para reproducir la respuesta registrada en los eventos 97-2 y 98-1.

En los eventos de moderada intensidad, 99-1 y 99-3, se observé comportamiento no lineal del

sistema. Por ello fue necesario hacer consideraciones especiales de analisis para construir los

modelos calibrados para ambos eventos. Estas se basaron en las observaciones y conclusiones |
desarrolladas por varios autores en investigaciones sobre el comportamiento de estructuras de

concreto dafladas y rehabilitadas.

De las consideraciones hechas en los modelos de la segunda rehabilitacion para los eventos 99-1
y 99-3, una de las mas importantes fue estimar la rigidez de las trabes y columnas de
rehabilitacion considerando el trabajo por friccién—cortante o por fuerza cortante directa en las
varillas en sus interfaces concreto—concreto y concreto-acero estructural, esto en funcién de un
analisis realizado ex—profeso, y el estimar la rigidez lateral de la estructura tomando en cuenta, en
la rigidez de las diagonales de acero, los efectos del deslizamiento en las interfaces de trabes y
columnas de rehabilitacidn, lo cual se logrd hacer de forma aproximada, al emplear modelos de
elementos finitos en los que se modelé discontinuidad en las interfaces entre los elementos de
concreto reforzado y acero estructural.

38




—— . - - . TS T

Con estas consideraciones se logré construir modelos calibrados para los eventos 99-1 (C-SIS 5)
y 99-3 (C-S18S 7) que reprodujeron las propiedades dindmicas y la respuesta sismica registrada.

Los modelos calibrados desarrollados para los eventos 95-1 y 99-3 se emplearon para estimar las
demandas mdximas de coeficiente sismico actuantes en tales sismos. En el caso del evento 95-1
el coeficiente sismico estimado resulté pequeiio (0.08) comparado con el estipulado por el
reglamento vigente (RCDF, 1993) para la estructura; sin embargo, en el caso del evento 99-3, el
coeficiente sismico estimado (0.16) no es despreciable tomando en cuenta que se trata de un
sismo de servicio.

La comparacion entre los modelos con los efectos ISE estimados con los criterios de Luco (1980)
y de Novak et al. (1983), mostr6 que en ambos casos los mayores errores aparecen en el
componente de torsion. Ademas, los errores son mayores para los movimientos sismicos de
moderada intensidad que para los movimientos de pequefia amplitud (sismos pequeiios y
vibracién ambiental).

Por otra parte, el andlisis del comportamiento de las interfaces concreto—concreto y concreto—
acero estructural desarrollado mostré que una posible explicacién de la pérdida de rigidez de la
estructura, y de la consecuente disminucion de las frecuencias del sistema, es que las demandas
sismicas impuestas a la estructura por el evento 99-3 originaron que los elementos de
rehabilitacién estuviesen sometidos a fuerzas cortantes tales que debieron ser resistidas por medio
de la accién de fuerza cortante directa de sus anclas; los deslizamientos y la pérdida de rigidez de
las interfaces inherentes a este mecanismo serian la causa de una parte de la degradacion de
rigidez global, pero también de una mayor disipacion de energia. Mientras que los elementos
estructurales de rehabilitacion pudieron resistir las fuerzas cortantes a través del mecanismo de
friccion—cortante, contribuyeron también a elevar el amortiguamiento del sistema.

Puede sefialarse que, al rebasarse la capacidad de los elementos de rehabilitacion para tomar
fuerza cortante con el mecanismo de friccién—cortante, se genera en el edificio un problema de
estado limite de servicio, puesto que se ha observado que la degradacion de rigidez que
experimenta el sistema lo conduce a las zonas de mayores amplitudes espectrales, teniéndose
como consecuencia una mayor respuesta estructural, mayores posibilidades de dafios no
estructurales, € incomodidad y temor en los usuarios del edificio. Sin embargo, aunque la forma
de trabajo de los elementos de rehabilitacién genera estos inconvenientes, pudo apreciarse que el
mecanismo de fuerza cortante directa en las varillas aporta a estos elementos una reserva de
resistencia suficiente para cubrir las demandas que les imponen sismos de moderada intensidad.

Los distintos analisis practicados llevaron a la conclusién de que es necesario tomar en cuenta la
pérdida de rigidez de la estructura, ocasionada por el deterioro debido al deslizamiento en las
interfaces concreto nuevo—concreto existente y concreto—acero estructural de los elementos de
rehabilitacién, para reproducir la respuesta estructural ante los eventos sismicos de mayor
intensidad. Lo anterior hace pensar en que al disefiar un sistema estructural con elementos
compuestos de concreto reforzado y acero estructural, debe tenerse muy claro el comportamiento
de éstos, principalmente la forma en que resisten las acciones que en ellos obran, y la forma en
que interactian los elementos de concreto y los de acero, y cdmo se transmiten las fuerzas entre
ambos materiales. Es importante que las interfaces entre elementos nuevos y originales se
mantengan trabajando monoliticamente, de manera que se evite en lo posible pérdidas de rigidez
que pueden conducir al sistema hacia una mayor respuesta sismica cuando la frecuencia del
sisterna sin deterioro es mayor que la frecuencia dominante del sitio.
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Las frecuencias calculadas de los modelos calibrados refinados del edificio fueron similares a las
de los modelos calibrados con factores de reduccién de rigidez constantes, lo que hace suponer
que el usar estos factores proporcionarin a los modelos una simplicidad y una mejor
aproximacion en la estimacién de las propiedades dinamicas.

Por lo anterior, es recomendable usar los factores de reduccion de nigidez para construir modelos
analiticos de otros edificios, a fin de evaluar los resultados que se alcancen, y poder aportar
conclusiones con base en una muestra representativa.

En la comparacién de las frecuencias naturales de vibrar de los modelos ingenieriles con respecto
a los calibrados simplificados, se encontré que las frecuencias de los modelos ingenieriles s6lo se
acercan a las de los calibrados cuando se consideran adecuadamente los efectos ISE y los muros
de mamposteria, pues de lo contrario los errores pueden llegar a ser significativos.

Los resultados mostraron que las consideraciones de analisis hechas para desarrollar los modelos
calibrados son vilidas, y que es necesario apoyarse en las observaciones hechas al inspeccionar
los daiios ocurridos para poder construir un modelo calibrado de una estructura rehabilitada y
deteriorada.

El conjunto de analisis efectuados mostré claramente la necesidad de contar con criterios de
analisis estructural que lleven a construir modelos capaces de estimar con buena aproximacion las
propiedades dinamicas de una estructura al estar sometida a una excitacién sismica, puesto que de
cllo depende la adecuada valoracion de las maximas demandas que actuaran sobre la estructura y
por ende, el disefio de los elementos estructurales que habran de resistir tales demandas.
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NOTACION
Los siguientes simbolos y abreviaturas se emplearon en este trabajo:

A — area de una varilla de acero de refuerzo

Ay — area axial bruta de un elemento estructural

Anmax — aceleracion maxima del suelo

Ar— area del refuerzo a friccion—cortante

ANP — analisis no paramétrico, se refiere a técnicas de analisis espectral
AP — analisis paramétrico, se refiere a técnicas de identificacion de sistemas
b — base de un elemento estructural

CC - carga axial critica de un elemento diagonal

CCc - carga axial critica en compresién de un elemento diagonal

CCr — carga axial critica en tensién de un elemento diagonal

Diax ~ demanda méaxima actuante en un elemento estructural

E. — mddulo de elasticidad de un concreto

e — error relativo de una variable

Fy — esfuerzo de fluencia nominal de un acero estructural

f — frecuencia

fy — esfuerzo de fluencia nominal del acero de varillas de refuerzo

f’c — resistencia nominal a compresion de un concreto

H — altura de un entrepiso medida eje a eje

H. — altura efectiva de un entrepiso

H, — altura de losa reticular

h — porcentaje de amortiguamiento critico

[arias — Intensidad sismica instrumental estimada con el criterio de Arias
Iy, ~ momento de inercia de la seccion trasversal de un elemento estructural
I; — momento de inercia de la seccion trasversal de una placa

I — momento de inercia de la seccidn trasversal de una diagonal de acero
ISE - interaccidn suelo—estructura

K - coeficiente de longitud efectiva de un elemento sujeto a carga axial

L — componente longitudinal de! movimiento o direccion larga del edificio
L4 — longitud de anclaje de un ancla o de una varilla de acero de refuerzo
L. — longitud efectiva de anclaje de un ancla o de una varilla de acero de refuerzo
L; — longitud disponible para el pandeo de una placa de apoyo

Ln — longitud de una diagonal de acero

M, — magnitud de un sismo estimada usando ondas de periodo largo

Num - nimero de varillas de acero en un lecho o en un elemento estructural completo
Q — fuerza cortante resistente nomtinal de un conector de cortante o ancla
R — componente de torsion del movimiento del edificio

r — radio de giro de un elemento estructural

s — separacion entre dos anclas o entre dos varillas de acero de refuerzo

T — componente trasversal del movimiento o dimensidn corta del edificio

t — espesor de una placa de acero

Vo — fuerza cortante resistente maxima de un elemento estructural

V, — fuerza cortante resistente nominal de un elemento estructural

V. — fuerza cortante resistente residual de un elemento estructural

V, — fuerza cortante actuante en un elemento estructural

VA — vibraciéon ambiental

ZR——zona-rigida-de-un-nudo viga—columna




0 — desplazamiento relativo

¢ ~ didmetro de una varilla de acero de refuerzo

¥ — distorsion de entrepiso

@ - variable numérica

A — relacion entre las rigideces de un elemento diagonal y las placas en que se apoya
p — ductilidad global

n-3.14159..

onr — €sfuerzo de compresién normal al plano de una interfaz concreto—-concreto

p — cuantia de acero de refuerzo en un elemento de concreto

£ - porcentaje de amortiguamiento critico
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Tabla 1 Secccioncs trasversales v armados de las columnas del edificio

Niveles: N11a AZOTEA

Columnas Seccion (cm) Armado Estnbos P (%)
AlLL AL F1LF4 10 x 40 410 #3@30 23
Bl, B4 El E4 35x50 4410 #3@ 30 20
C1,C4.D1, D4 40 x 50 1#12 #3@30 25
A2 A3 F2, F3 50 x40 8410 #3@30 3.6
B2,B3,E2,E3 60x75(40x5%) BAI12+(4#12+8#5) #I@IO+(H3I@20) 36 3.1

C2,D2 70 x 60 (50 x 40) BHIO+(H#12+84#5) #3@30+#H3@200 | 3.2(3.9

- Niveles: Nga NIl

Columnas Seccion (cm) Armado Estribos P (%)
Al A4 F1. F4 40 x50 1#10 #3@30 1.8
B1.B4. El . E4 40 x 55 d#10+445 #3730 2.0
CL,C4.DI1. D4 40 x 60 8#10 #3@30 29
A2 A3 F2,F3 50 x 50 §#12 #3@30 4.1
B2,B3,E2. E3 65 x 80 (45 x 60) BHI2+(4H12+8%9) #3@30+(#3@20) 3.1(2.5)

C2.D2 80 x 65 (60 x 45) BEIZ+(IHI2+8H5) #3@ 30+ (#3@ 20) 32(2.6)

Niveles: N5 a N8

Columnas Seccion (cm) Armado Estribos £ (%)
Al A4 FLF4 140 x 50 §410 #3430 35
Bl,B4.El E4 50x60 8A10+445 #3930 2.6
C1L.C4. D1, D4 50 x 60 12410 #3730 35
A2 A3, F2.F3 50 x 60 8#12 #4130 33
B2, B3, E2, E3 70 x 90 (50 x 70) BRIZ+(4412+845) #3@30+(#3@20) | 26(1.9)

BHIZ+4#10+
C2,D2 90 x 70 (70 x 50) #3@30+#3@20) | 3.1Q0)

(4#12+845)

Niveles: SOTANO a N4

Columnas Seccion (cm) Armado Estribos p %)
Al A1 FI, F4 40 x 60 8#10 #3@ 30 2.9
Bl.B4 El, E4 50x70 12410 #3 1@ 30 2.9
Cl1.C4. D1 D4 50x70 g§#12 # 4 30 28
A2 A3 F2.F3 50x70 12412 #3430 12
B2.B3.E2, E3 80 x 100 (60 x 80) IR2812+(3412+84#5) A13@30+(#3@20) 26(14)

C2,D2 100 x 70 (80 x 30) 1I2H#12+(4#12+843) #3 @ 30+ (#3 (@ 20) 3.0¢1.7)

Nota: Los valores entre paréntesis cormesponden a las propicdades de las columnas sin encamisar




Tabla 2. Caracteristicas de los elementos estructurales de la segunda rehabilitacion del edificio

Espesor de Placa Metalica en: Anclas
Ni ) Placas de | Elementos Columnas Trabes
Nivel | Diagonales -
Conexion T1 [ s Ly 9 ] Ly
(cm) (cm) (cm) {cm) {cm) (cm) (cm) (cm) {cm)
Azotea 0.95 20 15
0.79 0.95 0.79 1.27 20 15
13 0.95 20 15
0.79 0.95 (.79 1.27 20 15
12 0.95 20 I5
0.79 0.95 0.79 1.27 20 15 '
11 0.95 20 15
0.79 0.95 0.79 1.27 20 15
10 0.95 20 15
0.79 0.95 0.79 1.27 20 15
9 1.27 30 15
0.95 1.27 0.95 1.27 20 15
8 1.27 30 15
0.95 1.27 0.95 1.27 20 15
7 1.27 30 13
0.95 1.27 0.95 1.27 20 15
6 1.27 30 15
0.95 1.27 0.95 1.27 20 15
5 1.27 30 15
1.5% 1.59 1.59 1.59 20 20
4 1.27 20 15
1.59 1.59 1.59 1.59 20 20
El 1.27 20 15
1.59 1.59 1.59 1.59 20 20
E4 1.27 20 15
1.59 1.59 1.59 1.59 20 20
E2 1.27 20 15
1.59 1.59 1.59 1.59 20 20
E5 1.27 20 15
1.59 1.59 1.59 1.59 20 20
E3 1.27 20 15
¢: didmetro de las varillas s separacion entre varillas Lq: longitud de anclaje

Nota: Todas las diagonales tienen 20 cm de base y 23 de peralte, y todos los elementos T1 tienen 20 cm de base
y 31.5 cm de peralte




Tabla 3. Caracteristicas de los eventos sismicos estudiados

Localizacion del Di‘s tancia Lasi Amax
Evenio epicentro Fecha M, Epicentral (C;’]‘;‘;) del Sue:Io
{km) (cms7)
93-3 Guerrero 15/05/93 6.0 318 0.3 4
93-4 Guerrero 15/05/93 6.1 315 1.2 il
93-11 Guerrero 24/10/93 6.7 303 2.8 13
94-1 Guerrero 23/05/94 6.3 206 0.6 7
94.3 Guerrero 10/12/94 6.5 280 5.4 17
95-1 - Guerrero 14/09/95 7.5 298 19.5 37
95-2 Colima 09/10/95 1.9 532 4.3 12
96-1** Guerrero 15/07/96 6.6 291 0.7 9
Q7-1%* Michoacdn 11/01/97 7.1 427 5.5 16
97.2% Guerrero 22/05/97 6.5 285 0.5 5
98-1* Qaxaca 03/02/98 6.3 515 0.2
99-1* Puebla 15/06/99 6.9 222 13.7 25
99.2# Guerrero 21/06/99 6.2 285 04 5
99.3* Qaxaca 30/09/99 7.4 455 19.7 34

M, Magnitud estimada usando ondas de periodo largo

*®
Kk

Evento registrado con la segunda rehabilitacién completa
Evento registrado con la segunda rehabilitacidn en proceso




Tabla 4. Propiedades dindmicas identificadas antes de la segunda rehabilitacion del edificio

Evento Fecha Modo Frecuencias (Hz) h (%)

L T R L T
i 0.73 0.44 0.83
2 312 1.60 2.54

VA3 2300992 1 5.95 2.93 4.30
4 8.89 4.39 6.15
] 0.65 0.37 0.57-0.67

93-3 15/05/93 2 2.58 1.34 2.16-2.28 29 3.1
3 4.81 2.47 3.50-3.80
1 0.61 0.35 0.51-0.60

934 15/05/93 2 2.66 1.29 1.89-1.97 37 2.6
3 4.72 2.25 3.30-3.48
I 0.57 0.35 0.50-0.55

03-11 | 24/t0/93 | 2 247 1.26 1.86-192 | 43 | 238
3 4.67 2.20 3.02-3.20
1 0.70 0.44 0.68
2 2.64 1.45 231

VA4 | 251193 | 707 X7 T80 2.29 | 1.64
4 7.25 4.00 5.61
1 0.53 0.37 0.51-0.39

94-1 | 23/05/94 | 2 2.22 1.31 1.94 22 1 20
3 4.52. 2.30 3.28
I | 0.42-0.53 [ 0:29-031 | 0.43-0.51

94-3 | 10112094 | 2 | 1.57-232 1.22 1.87-245 | 45 | 3.4
3 3.29-4.65 2.12-2.19 3.25-3.39
1 | 0.64-0.66 0.44 0.68
2 2.50-2.54 1.43-1.47 2.25-2.30

V.A S 4/02/95 3 383 759 364 5.t 1.9
4 7.15-7.25 3.94-3.96 5.57
l 045 0.28 0.43

95-1 14/09/95 2 1.94 1.16 1.77 4.1 39
3 3182 1.67 3.31
1 0.66 0.42-0.44 | 0.64-0.66
2 251 142-147 | 2.20-2.25

VA6 1 230995 I 464 | 234254 | 374377 | 26 | 33
4 7.11-7.20 | 3.86-3.88 | 5.37-5.52
1 0.45 0.29 0.46

95-2 9/10/95 2 1.88 1.14 1.66 4.2 4.6
k! 3.69 1.85 2.64
1 0.48 0.32 0.47-0.48

96-1 15/G7/96 2 1.92 1.18 1.79-1.81 3.2 42
3 4.64 1.88 3.19-3.20

L.- Direccion longitudinal T.= Direccién trasversal R.- Torsion

V.A.- Vibracién ambiental

h- Porcentaje de amortiguamiento critico




Tabla 5. Propiedades dindmicas identificadas después de la segunda rehabilitacion del edificio

Evento Fecha Modo Frecuencias (Hz) h (%)
L T R L T
1 0.56-0.57 [ 0.58-0.61 1.12-1.15
97-1 11/01/97 2 2.30-2.70 | 2.20-2.60 | 3.50-3.80 | 4.2 3.2
3 4.70-5.37 | 5.07-5.33 | 5.20-6.30
1 0.78 0.68 147
VAT | 25/02/97 2 3.00 2.61-2.86 | 4.18-4.20 3.4 3.6
3 5.40 4.64-4.83 | 7.40-7.62
1 0.73 0.64 1.25-1.33
97-2 22/05/97 2 2.94 252 4.19-4.22 3.2 t.1
3 4.90 4.70 -
1 0.74 0.66 1.29-1.36
98-1 03/02/98 2 294 2.51 4.17-4.29 2.6 1.5
3 4.73 4.73 ---
! 0.51-0.54 | 0.52-0.56 1.00
99-1 15/06/99 2 2.67 2.03-2.55 3.24 5.2 4.0
3 4.84-5.09 | 4.85-5.04 -
1 0.59-0.60 | 0.54-0.55 | 0.95-1.03
99-2 21/06/99 2 2.33-2.51 2.05 2.94 4.4 33
3 4.72-5.36 4.86
1 0.78 0.64 1.37
V.A 8 | 06/07/99 2 3.22 233 3.134.20 2.8 2.0
3 5.42-6.69 4.44 6.64-6.93
| 0.49-0.52 | 0.43-0.45 | 0.89-0.93
99-3 30/09/9% 2 2.58 2.02-2.30 2.68 4.4 36
3 5.05 4.52-5.04
L.- Direccién longitudinal T.- Direccién trasversal R.- Tersion

V.A.- Vibracion ambiental

h- Porcenizgje de amortiguamiento critico

Tabla 6. Distorsiones de entrepiso, en porcentaje

Evento Direccion T Direccion L
AC-N11 Ni1-N6 N6-SC AC-N11 NI11-N6 N6-8C
93-3 0.024 0.041 0.025 0.011 0.017 0.009
93-4 0.063 0.086 0.055 0.034 0.050 0.028
93-11 0.091 0.121 0.056 0.090 0.112 0.067
94-1 0.027 0.040 0.024 0.028 0.036 0.023
94-3 0.130 0.217 0.106 0.223 0.287 0.181
95-1 0.267 0.434 0.259 0.246 0.303 0.199
95-2 0.129 0.172 0.091 0.175 0.214 0.129
06-1** 0.050 0.071 0.039 0.057 0.080 0.043
97-1** 0.063 0.066 0.050 0.080 0.088 0.060
97-2* 0.021 0.020 0.016 0.021 0.029 0.013
98-1* 0.020 0.015 0.012 0.007 0.009 0.006
99-1* 0312 0.323 0.251 0.141 0.135 0.105
99-2* 0.039 0.028 0.030 0.039 0.035 0.021
99-3* 0.415 0.536 0.315 0.288 0.161 0.128

*  Evento registrado con la segunda rehabilitacion completa

-

Evento registrado con la segunda rehabilitacion en proceso




Tabla 7. Estimacion de la pérdida de rigidez P en el edificio después de la segunda rehabilitacion

Tabla 8. Propiedades dindmicas del edificio estimadas con modelos analiticos antes de la primera rehabilitacién

Frecuencias (Hz)

Evento: L T R
97-2 0.73 0.64 1.25
99-1 0.51 0.32 1.00
99.2 0.39 0.54 0.95
99-3 0.49 0.43 0.89
Evaluacion de las Pérdidas de Rigidez

Kgy.; / Kg7. 0.49 Q.66 0.64
Pérdida P; 51 34 36
Kgo.2 f Kg7.z 0.65 0.71 0.58
Pérdida P: 35 29 42
Kgo.3 / Ke7.2 0.45 0.45 0.51
Pérdida P: 55 55 49

Frecuencias (Hz)

Condicion Fecha Modo Modelo
L T R
Antes 1 0.75 0.52 0.84
n -
V .A. 19/09/1985 2 252 1.72 2.37 C-VA 85-1
3 4.05 3.09 3.66
Sismos de Antes | Q.50 0.45 0.52
Pequeiia 2 1.63 1.52 1.42 C-SIS 831
Intensidad | 19/0%/1983 3 3.32 2.77 2.39
S; 1 0.38 0.34 0.41
In‘tf:’:; 19-Sep-85 2 1.30 1.24 1.10 C-SIS 852
3 2.71 2.35 1.86
Despud 1 0.44 0.42 0.53
espues ; s
V. A 10/09/1985 2 1.52 1.49 1.27 C-VA 852
3 3.11 2.71 2.15




Tabla 9. Propiedades dinimicas del edificio estimadas con modelos analiticos calibrados, con efectos ISE modelados
con base en el criterio de Luco (1980), para antes de la segunda rehabilitacion

Frecuencias (Hz)
Errores (%)
Evento Fecha Modo Experimentales Tedricas Modelo

L T R L T R L T R

1 073 | 044 | 083 | G.69 | 0.44 | 0.85 -5 0 2

VA3 23/09/92 2 342 1.60 | 254 | 246 | 1.35 | 2.75 C-VAL -21 -16 8
3 595 1 293 1 430 | 4.50 | 2.30 | 6.99 -24 -22 63

4 889 | 439 1 6.15 ] 7.94 | 3.14 [ 10.38 -11 -28 69

1 065 ) 0371062062 041073 -5 1 18

93.3 15/05/93 2 258 | 134 ] 2221242 ] 134 |206] C-SIS1 -6 0 -7
3 481 | 247 | 3.65 ) 435 1 247 ) 3.36 -10 0 -8

1 061 | 035 ] 056 § 0.62 | 041 | 0.73 2 17 30

934 15/05/93 2 266 1129 1 193 F 233 | 133|206 | C-SISt | -12 3 7
3 47212251 339 4.14 | 243 | 3.32 -12 8 -2

1 0.57 1 0351 053 F 0.54 | 0.34 | 0.62 -5 -3 17

93-11 24/10/93 2 247 | 1.26 1.89 198 { 1.10 | 1.77 | C-SIS2 -20 -13 -6
3 467 { 2.2 | 311 F 371 { 202 | 3.13 -21 -8 i

| 070 | 044 | 0.68 | 0.71 | 0.42 | 0.84 | -5 24

2 264 | 1457 2.31 | 2.50 | 139 ] 2.62 -5 -4 13

V-A-4 | 251193 3 491 | 256 | 3.81 | 4.55 1 2.45 | 4.17 C-val -7 -4 9
4 7.25 |1 4,00 | 5.61 799 | 3351 692 10 -16 23

1 0.55 1037 § 0.55 ] 063 | 041 1 0.71 15 H 29

94-1 23/05/94 2 2.22 1 1.31 194 | 2.42 1.33 1 1.88 ] C-SIS1 9 2 -3
3 4,52 | 23 | 328 ) 434 ) 246 | 3.24 -4 7 -1

| 048 [ 030 | 044 | 048 | 0.33 | 0.56 ] 10 27
94-3 10/12/94 2 195|122 1216 | 168 ) 106} 1.74 | C-SIS3 | -14 -13 -19
3 397 | 2,16 | 3.32 | 3.03 | 1.90 | 2.87 -24 -12 -14

1 065 | 044 | 067 § 061 | 041 | 0.75 -6 -7 12

2 252 1 145 | 228 1 194 | 135 | 2.36 223 -7 4

VoAS | MO9S s 50 | 395 [ 4o [ 229 (389 | S YA e iz | 9
4 72 | 394 | 557 | 768 | 3.11 | 6.70 7 -21 20

1 045 | 0.28 | 043 | 048 | 0.33 | 0.36 7 18 30

95-1 14/09/95 2 194 | 116 | 1.77 | 1.81 | 1.06 | 165 | C-SIS3 -7 -9 -7
3 382 1167 | 331 3321 1911393 -13 14 19

1 0.66 | 043 | 0.65 | 0.61 | 041 | 0.75 -8 -5 15

2 251 | 145 1 223 1 1.94 | 1.35 | 2.36 -23 -7 6

VA6 ) 0985 T aa [ 376 [ 404 | 229 [ 389 | S YA T T 5 3
4 7.16 | 3.87 | 545 | 768 | 3.11 | 6.70 7 -20 23

1 045 [ 029 | 044 |1 049 | 033 | 0.55 9 14 25

95-2 9/10/95 2 1.88 1 1.14 | 166 | 1.89 | 106 | 1.60 | C-SIS3 ] -7 -4
k) 369 | 185 | 264 | 5.16 | 1.93 | 2.52 40 4 -5




Tabla 10. Propiedades dindmicas del edificio estimadas con modelos analiticos calibrados, con efectos ISE modelados
con base en el criterio de Novak et al. (1980). para antes de la segunda rehabilitacion

Frecuencias (Hz)
Errores (%)
Evento Fecha Mode| Experimentales Tedricas Modelo

L T R L T R L T R

1 073 [ 044 | 083 } 072 | 042 ] 085 -1 -5 2

2 312 | 160 | 254 | 265 142 ] 2.76 151 -h 9

VA3 230992 3 5951293 | 430 ] 472 258 | 442 C-val -21 -12 ]
4 889 [ 439 | 6.15 ] 803 | 3.81 | 7.00 -10 | -13 14

] 065 | 037 ]| 062 ] 064 | 040 ; 0.76 -2 8 23

93-3 15/05/93 2 258 | 134 § 222 ) 238 | 1.35) 246} C-SISt -8 1 1
3 481 | 247 ) 3.65 | 427 ) 248 | 4.11 -1 ¢ I3

1 0.61 | 035 | 0.56 | 0.64 | 0.40 | 0.76 5 14 36

93-4 15/05/93 2 266 | 129 1 163 1238 135|246 | C-SIS1 | -11 S 27
3 472 1 225 | 339 1427 | 248 | 4.11 -10 10 21

i 057 { 035 | 053 ] 057 | 0.34 | 0.66 0 -3 25

93-11 24/10/93 2 247 1V 126 1 1.89 ] 227 | 111 | 233 | C-SIS2? -8 -12 23
3 467 | 2.2 | 311 |1 419 | 2.05 | 4.03 -10 -7 30

! 0.70 | 044 | 0.68 | 0.72 | 0.42 | 0.85 3 -5 25

2 264 | 145 | 231 | 265 | 1.42 | 2.76 0 -2 19

VA4 LB ST s T ose [ 381 § a2 [ 258 (402 | S YA P 1 [ 16
4 725 | 400 | 561 1 803 | 3.81 { 7.00 1! -5 25

1 0355037 10550064] 040 | 076 16 8 38

94-1 23/05/94 2 222 [ 131 ] 194 1238 | 1351 246 | C-SIS1 7 3 27
3 452 | 23 {328 ) 427 248 | 4.11 -6 8 25

l...] 0.48 { 0.30 | 044 § 0.50 ] 0.33 | 0.57 4 10 30
64-3 10/12/94 2 195 | 122 1 216 § 189 1 1.10 § 1.79 | C-SIS3 -3 -10 | -17
3 397 [ 216 | 332 ] 3.56 {1 204 | 3.32 -10 -6 0

! 065 ] 044 | 067 | 064 | 042 | 0.77 -2 -5 15

2 252 | 145 | 228 1 250 | 142 | 2.63 -1 -2 15

ViAS | 4005 sy 1250 [ 3.5 | 456 | 257 [4s1| C YA [ [ [ 15
4 7.2 394 t 557 | 785 | 3.80 | 6.84 9 -4 23

| 045 | 0.28 | 043 ] 050 | 0.33 | 0.57 i1 18 33

95-1 14/09/95 2 194 [ 116} 1L77 ) 1.89 | 110 | 1.79 | C-SIS3 -3 -5 1
3 382 ) 167 | 331 | 356 | 204 | 3.32 -7 22 0

1 0.66 { 043 | 0.65 ] 0.64 | 0.42 | 0.77 -3 -2 18

2 251 | 145 | 223 1 250 | 1.42 | 2.63 0 -2 18

VA6 23/09195 3 464 | 244 | 3.76 | 4.56 | 2.57 | 4.31 C-Vvaz2 -2 5 15
4 7.16 | 3.87 | 545§ 7.85 | 3.80 | 6.84 10 -2 26

i 045} 029 | 044 f 050 | 033 | 0.57 1| 14 | 30

95-2 9/10/95 2 183 | i.14 | 166 J 189 | 1.L10 | 1.79 | C-SIS3 1 -4 8
3 369 [ 1851 264 | 3.56 1 204 | 3.32 -4 10 26




Tabla L. Variaciones al modelo C-VA 1 para observar la influencia en las frecuencias de vibracidn (Hz) de rampas,
escaleras y muros de mamposteria

F i H
Modelo Modo recuencias (Hz) Variante
L T R
l 0.72 0.42 0.85
C-VA | 2 2.63 1.42 2.76 —
R} 4,72 2.58 4.42
l 0.7! 0.41 0.83
C-VA 1A 2 2.65 1.39 2.75 Sin Escaleras
k) 4.71 2.50 4.40
1 0.71 0.42 0.84
C-VAIB 2 2.64 1.42 2.73 Sin Rampas
3 4.70 2.57 4.41
1 0.71 0.40 0.85 Sin muros de
C-VA IC 2 2.65 1.32 2.75 mamposteria del
3 4.71 2.4 4.39 cubo de escaleras
1 0.64 0.39 0.76 Sin M eri
C-VA ID 2 25 131 2.62 in Mamposieria
3 4.56 2.39 4.31

Tabla 12. Propiedades dindmicas del edificio estimadas con modelos analiticos calibrados, con efectos ISE moedelados
con base en el criterio de Luco (1980), para después de la segunda rehabilitacién

Frecuencias (Hz)

Errores (%)

Evento Fecha |Modo] Experimentales Fedricas Modelo
L T R L T R L T R
078 | 068 | 147 1074 | 0.68 | 1.62 -5 0 10
3.00 1273 419 1 257 | 2.52 | 4.54 -14 -8 8
VAT 25002057 540 | 473 1 751 | 460 | 424 | 7.30 C-Val -15 [ -10 -3
753 | 654 | 1142 7.67 | 6.04 | 10.51 2 -8 -8
074 | 064 | 1251074 | 0.69 | 143 0 8 14

294 | 252 [ 419 | 267 | 241 [ 379 | c-S1S4 | 9 | 4 [ -10
| = | - [ 475408 | 622
0.74 | 063 ] 129 | 0.74 | 0.68 | .41 0 8 9
204 | 251 | 417 | 266 | 2.30 | 364 | C-SIS4 | -10 | -8 | -13
— | - | — J|a71 395|610
0.52 | 054§ 099 | 050 | 0.55 | 1.06 -4 2 7
213 | 150 | 324 {173 [ 202 | 315§ c-s1s5 | -19 | 35 | 3
e | - | — [304 351524
059 ] 0.54 | 1.01 § 059 | 0.59 | 1.05 0 9 3
216 | 1.93 | 294 | 214 | 209 | 279 | c-s186 | -1 8 | -5
e | =379 359 | 444

97-2 22/05/97

98-1 1/01/98

99-1 15/06/99

99-2 21/06/99

078 | 062 | 137 | 094 [ 058 | 1.57 51 6 | 15
523233 313 | 264 | 2.58 | 411 ST T Y
V.A.8 | 6/07/99 542 | 424 [ 664 [ 468 [a45 [6os| S VA3 T T 0 15
— | | — | 769 | 603 [1038
052 [ 046 | 092 1 049 | 048 | 0.82 5 1 4 1 1

184 [ 137 | 268|188 ] 160 | 219 | C-8I1S7 | 2 17 | -18.
| | = [350 273|342

99-3 30/09/99

B Rt G N e B G NI = L R = N — W] —




Tabla 13. Propiedades dindmicas del edificio estimadas con modelos analiticos calibrados, con efectos ISE modelados
con base en el criterio de Novak (1980), para después de la segunda rehabilitacion

Frecuencias (Hz) Errores (%)

Evento Fecha [Modo| Experimentales Teoricas Modelo
L T R L T R L T R
078 | 068 | 1.47 J 078 | 0.66 | 1.43 0 -3 -1
300 | 273 | 419 | 2.71 | 2.63 | 3.59 -10 -4 -14
VAT | 2500297 540 | 473 | 7.51 | 477 | 4.53 | 6.71 C-VA3 -12 -4 -1t
7.53 | 654 | 11.42] 7.76 | 6.00 | 10.27 3 -8 -10
074 | 0.64 | 1.25 | 0.74 | 0.64 | 1.34 0 0 7

294 | 252 [ 419 f 251 [ 247336 | c-s1s4 { -15 { -2 | -20
— | = | - | 433|420 536

97.2 22/05,97

074 | 063 | 1.29 | 0.74 | 0.64 | 1.34 0 2 3
98-1 1/01/98 294 | 250 | 417 | 251 | 247 | 336 | c-s184 | 15 | 2 | 19
| = e33 421 [ 536

052 | 0.54 | 099 | 0.52 | 0.53 | 1.0 0 | -2 | 2
99.1 { 15/06:99 213 | 150 [ 324 |91 1971279 | c-s1ss | -10 | 31 | -1a
— | — [ — [33521340 432

0.59 | 0.54 | 1.01 | 0.60 | 0.57 | 1.08 2 6 7

216 | 1.93 | 294 | 213 { 214 [ 296 | €-S1s6 | -1 [ 11 1
— | | 375372438

99-2 21/06.99

0.78 1 064 | 137 1 098 | 0.66 | 1.45 0 1 3 | 6

| 322 [ 233 (3.3 1271 | 263 | 3.59 T6 13 s

V.A.B | 6/07/99 s aam 66 e [assten| S Y23 212 1
| — | — [ 776 {600 | 1037

053 | 046 | 092 1 052 | 047 | 0.85 T 2 | 3

184 | 137 | 268 [ 190 | 167 | 246 | c-s187 | 3 | 22 | -8
o | - | - | 350293389

99-3 30/09/99

W =] At ] | po e M mn ] L[ B me LI R e | B [ L | RS | e




Tabla 4. Andlisis de parametros estructurales del edificio después de la segunda rehabilitacion

Frecuencias (Hz) foi / fea
Modo
Evento 97-2 L T R L T R
22/05/97 1 074 | 064 | 1.25 ] 1.00 | 1.00 | 1.00
2 294 | 252 { 419 § 397 | 394 | 335
3 5.19 | 5.09 .- 7.01 | 7.95 nee
Modelos Modo Frecuencias (Hz) i/ L Error (%)
L T R L T R L T R
C-VAlVd
Bajos niveles de esfuerzo i 0.80 { 0.68 | 1.50 } 1.00 { 1.00 | 1.00 8 6 20
Muros de mamposteria 2 2.81 2.71 3.70 J 3.51 399 | 247 -4 8 -12
como diagonales sin agrietar 3 507 | 457 | 6.88 1 6.34 | 6.72 | 4.59 -2 -10 .-
Muros de concreto como paneles 4 8501 6.14 10.75 1 10.63 | 92.03 7147 —— — —
de seccién bruta
C-VA3 VS
Bajos niveles de esfuerzo | 076 | 067 | 1.43 | 1.00 | .00 | 1.00 3 5 14
Muros de mamposteria 2 2.63 1 267 | 3.59 f 346 | 3.99 | 2.5t -1 6 -14
como diagonates sin agrietar 3 456 | 453 | 980 f 6.00 | 6.76 | 685 ] -12 -11 .-
Muros de concreto como paneles | 4 | 7.05 | 5.96 | 13.39]| 928 | 890 | 936 | — | — | -
de seccidn agrietada
C-VA3IVe
Bajos niveles de esfuerzo 1 078 j 066 } 1451 1.00 | 1.00 | 1.00 5 3 16
Muros de mamposteria 2 2.70 | 2.63 359 | 346 | 398 | 2.48 -8 4 -14
como diagonales sin agrietar 3 477 1453 § 670 ) 6.12 | 6.86 | 4.62 -8 -11 ---
Muros de conereto como 4 776 | 6.00 | 10.27] 995 | 9.09 | 7.08 - --- -
diagonales de seccion bruta
C-Sis'4
Bajos niveles de esfuerzo ] 0.74 | 064 | 1.34 | 1.00 1 1.00 { 1.00 0 0 7
Muros de mamposteria 2 251 ) 247 | 336§ 3.39 | 386 § 251 | -15 -2 -20
como diagonales sin agrietar k! 433 421 | 536 | 585 ] 658 | 400 ] -17 -17 ---
Muros concrete como diagona- 4 647 | 598 | 858 1 8.74 | 9.34 { 6.40 - - -
les de seccion agrietada.

Tabla 15. Factores de reduccion de rigidez para elementos estructurales de concreto reforzado (Paulay y Priestley,
1992}

Estado limite Estado Limite de Servicio
Elemento - -
_ de resistencia u=1.25 p=3 p=6
Trabes 0.401b Ib 0.70 Ib 0401b
rectangulares 0.351b Ib 0.60 Ib 0351b
TyL
Columnas:
Pu/fc Ab=0.2 0.80Ib Ib 0.90 Ib 0.80Ib
Pu/fc Ab=0.0 0.60 1b Ib 0.80 b 0.60 Ib
Pu/fc Ab=-0.05 0.401b Ib 0.70 Ib 0.401b
Muros:
Pu/fc Ab=10.2 {0.45Ib, .80 Ab Ib, Ab 0.70 b, 0.90 Ab|0.45 Ib, 0.80 Ab
Pu/fc Ab=10.0 ]0.25 Ib, 0.80 Ab Ih, Ab 0.50 Ib, 0.75 Ab|0.25 b, 0.50 Ab
Pu/fc Ab=-0.1 |0.15Ib, .80 Ab Ib, Ab 0.40 Ib, 0.65 Ab|0.15 Ib, 0.50 Ab




Tabla 16. Factores de reduccion de rigidez adicionales

Estado Limite de Servicio
Eiemento
p=3 p==6
Losas Planas
Reticulares:
Vigas equivalentes 0.301b 0.151b
Muros de
Mamposteria:
Tabique rojo:
y<0.0015 0.50 Ab 0
0.0015 <¥<0.0020 0.35 Ab 0
y > 0.0020 0 0
Tabique de concreto:
¥ <0.0015 0.70 Ab 0
0.0015 <y <0.0020 0.45 Ab 0
¥ > 0.0020 0 0

Tabla 17. Factores de reduccion de rigidez propuestos para diagonales de acero por deterioro por pandeo y fluencia

Relacion de Esbeltez Distorsion Frr
¥ < 0.0100 Ab
10<(KL/r}<25 } 0.0100 <y<0.0200 0.25 Ab
v > 0.0200 0
y < 0.0050 Ab
25<(KL/r)<50 | 0.0050<y<0.0200 0.15 Ab
¥> 0.0200 0
¥ <0.0030 Ab
(KL/r}>50 0.0030 <y < 0.0150 0.10 Ab
y>0.0150 0

Tabla 18. Frecuencias de vibracidn de los modelos calibrados simplificados (CS-SIS)parap=3yp=6,y
comparacion con las frecuencias {Hz) del andlisis no paramétrico (ANP) y con las frecuencias de tos modelos
calibrados refinados (C-SIS), con efectos ISE por el criterio de Novak er al. (1983)

Evento 95-1 Evento 99-3
L T R L T R
f (Hz) ANP 0.45 0.28 0.43 0.52 0.46 0.92
C-SIS 0.50 0.33 0.57 0.52 0.47 0.85
CS-SIS(p=3) 0.52 0.34 0.58 0.55 0.49 0.93
CS-SIS(p=6) 0.45 0.28 0.49 0.49 0.47 0.89




Tabla 19. Frecuencias de vibracion de los modelos ingenieriles y comparacion con las frecuencias identificadas

experimentalmente
Modelos Ingenieriles de la Primera Rehabilitacién Evento 95-1

Zona Con Mamposteria Sin Mamposteria Frecuencias (Hz)

Rigida | Con Efectos ISE | Sin Efectos ISE | Con Efectos ISE | Sin Efectos ISE ANP
L T | R L T R L T R L T R L T R
0% 066 | 040 ] 0.75 | 0.80 | 0.45 | 0.77 [ 0.59 | 0.38 [ 0.67 | 0.67 | 042 [ 0.69 | 0.45 | 0.28 | 0.43
eLgis{%)| 47 4] 74 77 59 78 32 34 35 50 49 61 - - -
S0% 1067 | 041 | 078 | 0.82 | 0.47 [ 0.80 ] 0.61 | 0.40 [ 070} 0.70 [ 045 [ 0.72 | 045 | 0.28 | 043
e g5(%)| 50 48 81 82 69 85 36 41 62 36 59 67 e - e
100% | 069 | 043 | 0.81 | 0.84 | 0.50 | 0.83 | 0.63 | 0.42 [ 0.73 ] 0.74 | 0.48 | 0.75 | 0.45 | 0.28 | 0.43
ersis(Yo) | 53 54 88 87 79 93 40 50 70 64 rl| 74 - = -

Tabla 20. Frecuencias de vibracién (Hz) de los modelos ingenieriles y comparacion con las frecuencias identificadas

experimentalmente
Modelos Ingenieriles de la Segunda Rehabilitacién Evento 99-3
Zona Con Mamposteria Sin Mamposteria Frecuencias (Hz)
Rigida | Con Efectos ISE Sin Efectos ISE Con Efectos ISE Sin Efectos ISE ANP
L T R L T R L T R L T R L T R
0% 076 | 062 1| 134|091 | 085 152]070] 061 130] 080|083 | 146{0.52 | 046, 092
ess (%) | 47 34 46 75 84 65 34 32 42 54 80 59 --- - -
50% (078064 | 142]1094]091 ] 164|072]0.63| 138083089 158052046092
esis (%) | 50 39 54 80 1 98 78 38 38 50 60 95 72 - -
100% 1079 {0661 1.51.1 097|099 | 1.80]074 | 0.66] 147|087 098 | 1.74] 0.52 | 0.46 | 0.92
ersis(%0)] 52 43 64 87 | 115 ] 96 42 43 60 67 | 113 | 89 - -— -
Tabla 21. Cbmpz{racién de los modelos:ingenieriles con los modelos calibrados
Calibrados Ingenieriles (ZR 100%)
Evento (ZR 50%) Con Mamposteria Sin Mamposteria
ISE: Novak Con Efectos ISE Sin Efectos ISE Con Efectos ISE Sin Efectos ISE
L T R L T R L T R L T R L T R
95-1 0.50 [ 0331057069043 | 081|084 ] 050 | 083}063]| 0421073074 048]0.75
€155 - - - 38 30 42 68 52 46 26 27 28 48 45 32
99.3 0521047 [ 085079066 151]097]099 | 180]074] 066 147|087 098] 1.74
€151 - - — 52 40 78 87 11t} 112§ 42 40 73 67 | 109 | 105
Tabla 22. Comparacién de los modelos ingenieriles con los modelos calibrados simplificados
Calibrados Ingenieriles (ZR 100%)
Evento Simplificados Con Mamposteria Sin Mamposteria
p=3 Con Efectos ISE Sin Efectos ISE Con Efectos ISE Sin Efectos ISE
L T R L T R L T R LT R L T R
95-1 052034 1058069043 |08 | 084|050 ]083]0637042[0.73]0.74|048|0.75
L5 - - -- 33 26 40 62 47 43 2 24 26 42 4] 29
99.3 1055049 [093]079|066| 151097099 | 1.80}074 1066|147} 0.87 098 | 1.74
€181 - --- - 44 35 62 76 102 | 94 35 35 58 58 1100 | 87
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Fig 2.2a Elevacion longitudinal del edificio
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Fig 2.7 Danos en elementos no estructurales ocurridos durante sismos moderados
antes de la segunda rehabilitacion
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Fig 2.11 Daros en elementos no estructurales en plafones y en aplanados




Fig 2.12 Reapertura de grietas existentes en elementos estructurales
debido a los eventos 99-1 y 99-3
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OCT. 4, 1999
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Fig2.13 Agrietamientos en columnas del sétano debidos al evento 99-1




Fig 2.14 Evidencia de deslizamiento en las interfaces entre elementos nuevos
y originales, y en interfaces concreto-acero de los elementos de rehabilitacion
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Fig 5.8a Respuestas experimental (linea continua) y analitica (linea discontinua)
en direccion L, del evento 99-3, en términos de la distorsicn de entrepiso, y
comparacion con las variaciones de frecuencia (f,) y amortiguamiento (& ap/
estimado de los registros sismicos
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APENDICE A

E\"ALUAC]()N DE LAS RIGIDECES ASOCIADAS A LOS EFECTOS DE
INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA CON LAS PROPUESTAS DE LUCO Y
NOVAK

Los efectos de interaccion suelo—estructura se modelaron con base en las rigideces estimadas con
las propuestas de Luco (1980) y Novak e a/. (1983). En este apéndice se presentan las hipotesis
en las que se basan estos dos plantcamientos, las principales expresiones involucradas en el
célculo de las constantes de rigidez y los valores de las constantes empleadas en los analisis
efectuados.

Determinacion de las rigideces aseciadas a los efectos ISE con la propuesta de Luco
Esta propuesta permite estimar las rigideces asociadas a los efectos [SE empleando como datos
de entrada las propiedades dinamicas y la respuesta sismica instrumental de una estructura, asi
como informacion preliminar obtenida con un modelo analitico de la misma.

Modelo simplificado de traslacion

La frecuencia fundamental de vibrar del modelo de traslacién del sistema suelo—estructura esta
dada por la relacion:

1 1 l 1

= (A1)
=2 2 2 2
ri i f& fg

Donde

f es la frecuencia fundamental del sistema determinada experimentalmente

f) es la frecuencia de la superestructura considerando base rigida

fe es la frecuencia natural suponiendo que la base sélo puede girar v con una estructura

infinitamente rigida
fh es la frecuencia natural suponiendo que la base sélo puede trasladarse y con una

superestructura infinitamente rigida

Las frecuencias f. y fy se calculan con las siguientes relaciones aproximadas:

) " -1/2
fo =T, [Yl X—“’J (A2)
T

(Y2
fu =fi [Bl ;O—J (A.3)
T




Xt es la respuesta total de la azotea

Xo es la respuesta de traslacion horizontal de la base

0} es la respuesta rotacional de cabeceo de la base

H es la altura de la estructura

Yi.B1  son parimetros modales asociados al modo fundamental de la estructura con base
empotrada que se calculan con las siguientes expresiones:

d :MLI{W}T M) (A

7 :H_Ii/IT WO M) (a5)

Donde:

[M] es la matriz de masas de la superestructura

M, es la masa modal del primer modo de vibrar de la superestructura suponiendo base
empotrada

{6'} es la forma modal asociada a la frecuencia fundamental de vibrar de la estructura
suponiendo base empotrada. Por conveniencia las formas modales estan normalizadas de
manera que en el nivel de azotea el valor sea igual a uno

{h}  altura de cada nivel con respecto a la base

Al sustituir las ecuaciones A.2 'y A.3 en la ecuacion A.1 y despejando {) se tiene:

~1/2

- H X

f1=f1{1-}'1—¢-131 JJ (A.6)
Xt X1

Las rigideces equivalentes de traslacién horizontal Ky y de cabeceo K¢ asociadas a los efectos
ISE pueden estimarse con las siguientes relaciones:

Ky =BZM,(2nfy)? (A7)

K. =y?M;H2(2nf,)? (A.8)

Con las ecuaciones A.1 a A.8, las caracteristicas geométricas del edificio, el modelo matematico
preliminar, asi como la frecuencia fundamental de vibrar y el angulo de giro por cabeceo de la
base pueden evaluarse los efectos ISE.




En la tabla Al se presentan los resultados obtenidos por Muria Vila er al. (2000c) para cada uno
de los eventos sismicos. Los resultados antes y después de la segunda rehabilitacion del edificio
s¢ presentan separados para distinguirlos ticilmente,

Vale la pena destacar que los valores de la respucsta total de azotea (X1), de la respuesta de
traslacion horizontal de la base (Xg) y de la respuesta rotacional de cabeceo de la base ($). son
valores escalares, que se obtuvieron de la siguiente forma. Primeramente la respuesta
(aceleracion) en la azotea del edificio se descompone en sus componentes de cabeceo y traslacion
por efectos ISE y de deformacion de la estructura. Pasando cada uno de estos componentes del
dominio del tiempo al dominio de la frecuencia se obtienen las frecuencias dominantes asociadas
a los movimientos de cabeceo y traslacion de la base. Las amplitudes correspondientes a estas
frecuencias son los valores que se emplean como respuestas de cabeceo y traslacion de la base.

Modelo simplificado de torsién

Para la frecuencia fundamental de vibrar del modo de torsion del sistema suelo—estructura. se
plantea la relacion (Muria Vila ef al., 1999):

(A.9)

Donde:

fit es la frecuencia fundamental de torsion del sistema suelo—estructura

fit es la frecuencia de torsion de la estructura con base rigida

fr es la frecuencia de torsion del sistema, si la estructura fuera infinitamente rigida y su base
solo pudiera girar en su plano

Estas frecuencias pueden calcularse con:

¢ -i/2
fr = fj,| By 2= (A.10)
dr
¢ -1/2
fi = fy, | 1-B; =2 (A.11)
R
Donde:
bw es la respuesta rotacional media de la losa de la base de su plano
or es la respuesta rotacional media de la losa de la azotea en su plano

Las respuestas rotacionales ¢y y ¢r se obtienen de la diferencia de los registros de las esquinas
este y oeste.de los niveles de sotano (SE y SO) y azotea (AE y AO) en direccién T, y se divide
por la distancia entre estos puntos. Nuevamente, estas respuestas son las amplitudes asociadas a
las frecuencias dominantes de los movimientos rotacionales de la base y la azotea en sus




respectivos planos. La contribucion en la respuesta a torsion en azotea asociada a los efectos ISE
puede estimar aproximadamente con el cociente dy, / drt

La rigidez equivalente de torsion (Kg), se calcula de acuerdo con:

Kg =B7 I, 2nf))? (A.12)

Para este caso el pardmetro 3 esta definido por:

1N i
m:rgmw (A.13)

1)

Donde:
I es el momento de inercia de la masa modal de la estructura
I es el momento de inercia de la masa del nivel

I = E]lzj(‘bij)z (A.14)
iz

En la tabla Al se presenta las rigideces asociadas a los efectos ISE estimadas con este modelo
simplificado, para las pruebas de vibracion ambiental y registros sismicos.

Determinacion de las rigideces asociadas a los efectos ISE con 1a propuesta de Novak

La propuesta de Novak se basa en las caracteristicas de la cimentacién y las propiedades del
suelo para estimar las rigideces asociadas a los efectos ISE, y esta codificada en el programa de
computo DYNA 2. Los calculos de estas rigideces fueron realizados por el grupo italiano que
desarroila la investigacion sobre propagacion de ondas y efectos ISE en el trabajo sobre el
edificio Jal (Meli et al., 1998), empleando este programa.

El programa tiene un modulo para estimar las rigideces de ISE con base en el tipo, la geometria v
las propiedades de los materiales de la cimentacidn, y que toma en cuenta las propiedades del
suelo. Debido a que la cimentacion consta de un cajon apoyado en pilotes de friccion, el modelo
desarrollado para evaluar las rigideces de ISE toma en cuenta que el cajon estd embebido en el
suelo y las condiciones de apoyo de los pilotes.

Las expresiones empleadas para estimar las rigideces de ISE se basan en la estimacién de la
rigidez de un pilote individual, y después se considera el efecto de grupo (Novak et al., 1983).

El modelo de Novak (Novak y Aboul-Ella, 1978) estima la rigidez del suelo a partir de un medio
continuo y representa al pilote con elementos finitos. El modelo toma en cuenta tres aspectos
muy importantes: a) la variacion de las propiedades del suelo con la profundidad; b) condiciones
de apoyo imperfectas en la punta del pilote y ¢) amortiguamiento del suelo.




Las hipdtesis principales del modelo son (Novak y Aboul-Ella, 1978):

a)

b)

c)
d)

el suelo estd formado por estratos horizontales que son homogéncos, isotropicos, y
lincalmente  viscoelasticos con amortiguamiento histerérico  del material del tipo
independiente de la frecuencia

Las propiedades del suelo son constantes dentro de cada estrato, pero pueden ser diferentes de
un estrato a otro

El pilote es vertical, lincalmente elastico, de seccion circular y esta adherido al suelo

Los desplazamientos del sistema pilote-suelo son pequefios.

Las expresiones detalladas para las rigideces del suelo aparecen en Novak er al.. 1978, mientras
que las expresiones para las rigideces de ISE se presentan en Novak y Aboul-Ella (1978). La
teoria con base en la cual se estima el efecto de grupo (interaccion pilote—suelo—pilote) aparece
en Novak y Mitwally (1987).

En la tabla Al se presentan los valores de las rigideces asociadas a los efectos ISE estimadas con
este criterio, para antes y después de la segunda rehabilitacion.




Tabla A.1 Rigideces asociadas a los efectos ISE, estimadas (Muria Vila er al., 2000c) con el
modelo simplificado de Luco (1980) y con la propuesta de Novak er al. (1983)

Criterio de Luco
L T R
Ky Kc Ky Kc Kgr
Evento t/m jtm/rad] t/m [tm/rad|tm/rad
(x109) | (x10% | (x10°) | (x 10%) | (x 10°) |
Primera Rehabilitacion
VA2 136 42 71 51 37
63-3 202 39 166 31 14
93-11 08 38 106 35 10
VA3 145 53 104 27 . 28
94.-3 91 37 67 28 16
VA 4 75 43 70 23 22
95-1 141 31 68 27 12
Segunda Rehabilitacién
VA6 155 49 152 28 79
97-2 307 64 163 35 54
98-1 297 60 127 35 46
99-1 96 44 272 29 77
99-2 205 48 162 33 23
VA7 174 48 172 27 55
99.3 189 35 109 29 16
Criterio de Novak
L T R
. e KH Kc Ky KC KR
Condicién t/m Itm/rad] t/m |[tm/rad|tm/rad
(x109) | x10% | (x 109 | (x 105 | (x 105
la Rehab. | 184 50 189 22 23
2a Rehab. | 194 68 200 24 30




ESTA TESIS NO SALE
APENDICE B DE LA BIBLIOTECA

EVALUACION DE LAS INTERFACES CONCRETO-CONCRETO Y CONCRETO-
ACERO EN LOS ELEMENTOS DE REHABILITACION DEL EDIFICIO

Para entender el comportamiento global del edificio después de su segunda rchabilitacién es
necesario comprender como trabajan las interfaces concreto—acero estructural y concreto nuevo—
concreto existente de los elementos estructurales nuevos y originales. Para ello se estudio la
literatura sobre transmision de fuerza cortante en interfaces de elementos nuevos y existentes, a
fin de poder estimar su rigidez adecuadamente. Estos son los aspectos mas relevantes del estudio
bibliografico desarroliado.

Interfaz concreto nuevo—concreto existente: comportamiento teorico

La capacidad para resistir esfuerzos cortanies de una interfaz concreto existente—concrelo nuevo
esta dada por tres mecanismos: adherencia quimica entre ambos materiales, friccidn (trabazon)
entre ambas superficies y accion de fuerza cortante directa en las anclas que ligan ambos
materiales atravesando la interfaz. Al actuar una fuerza cortante a lo largo de una interfaz
concreto—concreto, el primer mecanismo que entra en accion para resistir es el de adherencia,
seguido del de friccion y por ultimo el de fuerza cortante directa en la varilla. Estos mecanismos
estan asociados a niveles de deslizamiento nulos, muy pequefios y de moderados a grandes,
respectivamente.

Con respecto a la adherencia se ha encontrado (Paulay er al., 1974), que el humedecer la cara de
las juntas antes del colado reduce el esfucrzo de adherencia, que la edad del concreto existente
tiene poca influencia y que una superficie rugosa produce un esfuerzo de adherencia mayor. En
general, el esfuerzo de adherencia es menor que la friccién y el efecto de fuerza cortante directa
en la varilla, pero la pérdida de adherencia incrementa el deslizamiento a lo largo de la interfaz
atun para un nivel moderado de carga (Paulay er al., 1974).

La friccién depende de la preparacion que tengan las superficies y de si hay o no compresién
actuando en forma perpendicular al plano de la interfaz.

Cuando una carga cortante se aplica a través de la interfaz se producen desplazamientos paralelos
y normales al plano de corte. Los desplazamientos normales se producen porque las superficies
rugosas deslizan una sobre otra y se separan entre si, lo que resulta en esfuerzos de tensién axial
en el refuerzo que cruza la interfaz (fig B.1). Estos esfuerzos inducen a su vez esfuerzos de
compresion en la interfaz, lo que genera fuerzas de friccién para resistir el deslizamiento. La
resistencia maxima ocurre cuando el refuerzo fluye, por lo que es necesario que a ambos lados de
la interfaz se tengan longitudes de desarrollo suficientes a fin de que el acero fluya y no se
presente un deslizamiento excesivo en la interfaz. El mecanismo de transmisién de fuerza
cortante descrito se conoce como de friccidn—cortante (Bass er al., 1989 y Valluvan ef al., 1999).

La accién de fuerza cortante directa en la varilla (fig B.2) esta dada por tres mecanismos: flexion
de la barra de refuerzo, cortante a través de la barra y coceo de la misma (fig B.3). Si las barras
de refuerzo son de didmetro grande, el aplastamiento del concreto alrededor de la barra, mas que
la fluencia de ésta, determina la capacidad a cortante de la varilla (Paulay et al., 1974). Cuando la




accion de fuerza cortante directa en la varilla se presenta hay aplastamiento del concreto
alrededor de fas varillas, se pierde la adherencia v disminuye la rigidez de la interfaz (White y
Gergerly, 1975).

Para evitar el deterioro y la pérdida de rigidez inherentes de la accion de fuerza cortante directa
en la varilla, en el ACI Building Code (318-83) la capacidad de transferencia a cortante entre
superficies de concreto nuevas y viejas se basa en el mecanismo de friccion—cortante descrito
anteriormente, y puede evaluarse conforme a la expresién:

Vo=t Aufy (B.1)
Donde:

Vi - resistencia nominal a cortante, kgy

1 - coeficiente de friccidn a lo largo de la interfaz

Ay - area del refuerzo a friccidn—cortante, cm?

fy - resistencia de fluencia especificada del refucrzo, kgy

Valores recomendados de p son: u = 1.4 para concreto monolitico, p = 1.0 para superficies
intencionatmente rugosas y, 1t = 0.6 para superficies no tratadas.

Interfaz concreto nuevo-concreto existente: comportamiento experimental

Se han desarrollado ensayes experimentales (Bass er al., 1989; Paulay et al., 1974 y Valluvan er
al., 1999) con objeto de conocer la importancia relativa de los mecanismos de transmisién de
fuerza cortante, y de las variables involucradas.

Los resultados de ensayes experimentales desarrollados por Paulay er al. (1974) muestran que el
cortante a traveés de la varilla y el coceo son los mecanismos principales en la accidn de fuerza
cortante directa en la varilla, y que los deslizamientos asociados a una resistencia de fuerza
cortante directa en la varilla significativa pueden contribuir al deterioro del elemento, por lo que
concluyen que esta accion no puede ser considerada como una componente de cortante viable en
una interfaz concreto—concreto.

Bass er al. (1989) obtuvieron envolventes del comportamiento esfuerzo cortante contra el
deslizamiento de la interfaz al ensayar 33 especimenes consistentes en bloques de concreto
original y concreto nuevo, separados por una interfaz cruzada por varillas de refuerzo ancladas en
el concreto original usando resina epoxica. Las variables que estudiaron fueron: cuantia y
profundidad de anclaje del refuerzo que cruza la interfaz, resistencia a compresion de los
concretos nuevo y existente, preparacion de la superficie de la interfaz, detallado del refuerzo en
los elementos nuevo y existente, procedimientos de colado v posicidn en la colocacion de las
anclas y tamaiio del rea de la interfaz.

Los resultados de las pruebas de Bass et al/. (1989) indican que, en general, al haber
deslizamiento hay degradacion de la rigidez y resistencia de la interfaz, existiendo rigidez y
resistencia remanentes para deslizamientos de la interfaz del orden de 1.27 c¢m (fig B.4), las
cuales dependen de la cuantia de acero que cruza la interfaz, de la preparacion de ésta, de su




ancho, ete. Valluvan ef al. (1999), de los resultados de sus ensayes. midicron deslizamientos en la
interfaz mayores que 1.27 cm (fig B.5) v scparacién entre las superficies de hasta 0.25 ¢m
después del deterioro de la interfaz (fig B.6).

Las graficas esfuerzo cortante aplicado a través de la interfaz contra deslizamiento de la misma,
describen un comportamiento lineal sin deslizamiento hasta poco antes de alcanzarse la
resistencia maxima de la interfaz (fig B.4). Al alcanzarse la resistencia maxima ya se¢ han
presentado  deslizamientos, y la relacion entre esfuerzo cortante v deslizamiento se vuelve no
lineal. El analisis estadistico de los ensayes de Bass er a/. (1989) indica que la resistencia maxima
media de los especimenes fue 1.77 veces la resistencia nominal estimada con la expresion del
ACT (318-83), y que la resistencia residual (no ligada a un deslizamiento especifico) fue de 0.88
veces la resistencia nominal,

Otro aspecto que influye en la resistencia de Ia interfaz es su ancho. En la fig B.7 se presenta una
grafica del comportamiento cortante-deslizamiento del ensaye de un espécimen con dimensiones
y caracteristicas muy similares a las de los elementos de rehabilitacion del edificio Jal. Obsérvese
que antes de alcanzarse la capacidad maxima ya hay una ligera pérdida de rigidez en el caso de
un elemento con un ancho de 15 cm, v que el deslizamiento asociado al momento en que se
alcanza la carga maxima conlleva una fuerte pérdida de rigidez. La resistencia maxima alcanzada
por cse espécimen en particular estd asociada al mecanismo de fuerza cortante directa en la
varilia.

En los ensayes de Bass ef al. (1989), la capacidad de las resinas en las que estin embebidas las
anclas no es una variable, pues se probaron de acuerdo a recomendaciones de un estudio anterior
(Luke ez al., 1985) para asegurar que las resinas no fallaran antes que el acero o el concreto que
las rodea.

Sin embargo, pruebas experimentales hechas en especimenes de concreto de los que se extraen
varillas de refuerzo ancladas con resinas epoxicas (Cook er al., 1992), han probado que el
desemperio de las anclas embebidas en resinas epoxicas es criticamente dependiente de la calidad
de la adherencia entre la resina y el concreto o el acero, y que la adherencia depende de la
resistencia de la resina, del contacto entre la resina y el concreto o el acero y de la extensién con
que la resina impregne al concreto dentro de la perforacion, variables todas que pueden cambiar
mucho entre las condiciones de campo y laboratorio, por lo que el desempefio de las anclas
embebidas en resinas epoxicas debe sér evaluado con pruebas usando el concreto y las técnicas
de instalacion a usar en campo (Cook er al., 1992),

Interfaz concreto-acero estructural: comportamiento tedrico

En la interfaz concreto reforzado-acero estructural de un elemento compuesto, el mecanismo
principal de transferencia de cortante es la accion de fuerza cortante directa de los conectores (fig
B.8), puesto que la adherencia quimica es poca comparada con la existente entre concreto y
concreto, y la friccion entre los materiales es despreciable.

Oehlers y Bradford (1995) enfatizan que en conectores mecanicos (como es el caso de varillas
soldadas a las placas de acero y embebidas en el concreto) la accion de fuerza cortante directa en
la varilla implica necesariamente que los conectores solo resistan el cortante longitudinal después




de presentarse deslizamiento en la interfaz. y que una alta resistencia sélo se alcanza a costa de
un deslhizamiento significativo (fig B.8).

La teoria del comportamiento de clementos compuestos de concreto reforzado y acero estructural
(Ochlers y Bradford, 1995) sefiala que al actuar un esfuerzo cortante a través de una interfaz
concreto reforzado-acero estructural, se produce un deslizamiento en la interfaz el cual es
funcion de la rigidez proporcionada a ésta por los concctores de cortante. Cuando estos no
existen, la rigidez K de la interfaz es cero. y se presenta el caso de que no hay interaccion de
cortante entre el concreto y el acero estructural, por lo que no hay compatibilidad de
deformaciones (fig B.9a). Si K tiende a infinito, el destizamiento tiende a cero, y hay interaccion
de cortante completa, por lo que hay perfecta compatibilidad de deformaciones (fig B.9b). En
estructuras reales con conectores de cortante de rigidez y resistencia finita, la interfaz tiene una
rigidez K tal que, al aplicarle un esfuerzo cortante se produce en ella un deslizamiento, por lo que
la rigidez de los conectores gobierna el comportamiento del elemento y se tiene una interaccién
parcial de cortante (fig B.9¢). Por esta razon en elementos reales sujetos a cargas sismicas
intensas, la compatibilidad de deformaciones no es perfecta, la hipétesis de seccion plana después
de la flexion no es valida, y deben obtenerse la rigidez del elemento empleando el criterio de
inercias desacopladas, y la resistencia con base en el criterio de conexidn parcial de cortante.

La falta de interaccion de cortante, la interaccion parcial y la interaccion completa de cortante se
ilustran (fig B.10) en términos de la variacion del deslizamiento y del esfuerzo por deslizamiento.
También se ilustra (fig B.11) una curva fuerza cortante-deslizamiento idealizada en la que se
observa el comportamiento elastico lineal hasta poco antes de alcanzar la resistencia maxima de
la interfaz, una plataforma de fluencia y la falla, considerada para un deslizamiento excesivo, que
equivale a 0.4 veces el didmetro del ancla.

Interfaz concreto-acero estructural: comportamiento experimental

La capacidad de la interfaz acero estructural a concreto reforzado en elementos compuestos se ha
determinado empiricamente con base en los resultados de numerosos ensayes experimentales
llevados a cabo desde los afios 60. La expresién desarrollada en 1971 por Ollgard, Slutter y
Fisher (Klingner y Mendonca, 1982; Oehlers y Bradford, 1995 y Ollgard, Slutter y Fisher, 1971)
con base en ensayes de conectores embebidos en concreto sometidos a cortante directo en los que
el concreto no falld, permite estimar la carga maxima de una interfaz concreto—acero estructural.

Diax = 0.50 Ag (. Ec )”2 (B.2)
Donde:

Dpax — resistencia a cortante de la interfaz (N)

Ay, - area del refuerzo que cruza la interfaz (mm?)
f, — resistencia a compresién del concreto (N / mm?)
E. — médulo elastice del concreto (N / mm?)

Oehlers y Bradford (1995) han determinado con base en sus propios ensayes los puntos criticos
de la curva (fig B.11) esfuerzo cortante—deslizamiento:

Ksi = Dinax / (0.16 — 0.0017 £) dsn (B.3)




So.5pmax = (80 x 107 - 86 x 10°£.) dyy (B.4)

Sun = (0.48 — 0.0042 1) dg, (B.5)
Donde;

Ksi - rigidez inicial tangente media de la interfaz (N / mm}

dsn — didmetro del conector (mm)

So.soman — deslizamiento correspondiente a la mitad del esfuerzo cortante resistente
maximo (mm)

Sur — deslizamiento ultimo {(mm}

Ensayes experimentales de Wiener y Jirsa (1986) indican que las varillas de anclaje pueden
seguir transmitiendo carga después de presentarse un desplazamiento relativo entre la barra y el
material que la rodea, y que la magnitud del deslizamiento puede llegar a ser de hasta 2 cm antes
de perderse totalmente la capacidad de carga del elemento.

Entre las conclusiones de Wiener y Jirsa (1986) destaca el hecho de que el ancla més proxima al
punto de aplicacién de la carga puede absorber mayor fuerza, que el deslizamiento puede llegar a
ser amplio y que en el caso en que entre el acero y el concreto medie una capa de resina, ésta
puede llegar a desarrollar esfuerzos de adherencia importantes que le permitan tomar inicialmente
carga, lo que incremente la capacidad de la interfaz.

Bush et al. (1991), ensayaron un marco de concreto reforzado, con trabes muy rigidas y columnas
dcbiles, rehabilitado con diagonales de acero ligadas a la estructura de concreto mediante placas
de acero soldadas a secciones canal, las cuales se fijaron al concreto mediante anclas pegadas con
resinas epoxicas (fig B.12). El comportamiento de las interfaces concreto—acero estructural de los
elementos del marco fue en general satisfactorio. Sin embargo, Jones y Jirsa (1986) reportan
deslizamientos a lo largo de la interfaz (fig B.13) y separaciones entre el concreto y el acero (fig
B.14). Asimismo, observaron la falla de un ancla por extraccién por tlension axial, lo cual
argumentar, se debi6 a que en la seccién mis critica cerca de un nudo trabe—columna, el espacio
disponible no permiti6 la colocacion del nimero de anclas requerido, y éstas no tuvieron la
longitud de anclaje adecuada. Las curvas cortante-distorsion para los primeros ciclos de carga se
presentan en las figs B.15 y B.16. El comportamiento global del marco rehabilitado, en el que se
observa la degradacién de rigidez y resistencia parcialmente atribuible al deterioro en las
interfaces concreto—acero estructural se presenta en la fig B.17.

Anidlisis demanda—capacidad en las interfaces concreto existente-concrete nuevo y
concreto—acero estructural de los elementos del edificio

La capacidad de las interfaces concreto nuevo a concreto existente de los elementos del edificio
se evalué empleando la ec B.1 para obtener una resistencia nominal. La capacidad de la interfaz
concreto—acero estructural se determind con base en la ec B.2 para evaluar la capacidad de sus
conectores.

Para las trabes se evaluo la resistencia a corte de la interfaz concreto nuevo de los elementos T1 a
concreto viejo, de la losa encasetonada y de los capiteles, considerando como secciones




resistentes de la interfaz, aquellas en que habia conectores ligando capiteles o nervaduras con los
elementos T1 (fig 2.10e).

Las demandas se estimaron empleando el modelo calibrado (C-VA 3) sin deterioro. Este se
sometio a fuerzas laterales aplicadas estaticamente, cuya magnitud se determiné usando las masas
de cada piso y las aceleraciones de éstos. estimadas interpolando linealmente los valores de
accleracion tomados directamente de los registros sismicos. El criterio empleado para elegir el
instante de tiempo en que se tomaron las aceleraciones fue el del valor maximo en azotea, dentro
de las ventanas de tiempo comprendidas entre 30 y 45 s (evento 99-1) y entre 50 y 60 s (evento
99-3), que son los intervalos respectivos en los que el analisis de los registros (Muria Vila e af,,
1999} senala que ocurre una fuerte disminucion de la frecuencia de vibrar del sistema en el
componente T para cada evento.

Ya que el anilisis realizado es lineal, es decir, no se considera deterioro, no se toman en cuenta
posibles variaciones en las demandas por efecto de la pérdida de rigidez por deslizamiento de las
interfaces, ni la variacion del amortiguamiento a lo largo del tiempo. En el modelo se tienen
cargas verticales correspondicntes a la condicion de estructura desocupada.

Aunque para el analisis se tomé la maxima aceleracion en azotea, por efectos de modos
superiores, hay frecuencias montadas en la sefial que originan aceleraciones un poco mayores a la
del instante seleccionado en los niveles inferiores del edificio para otros instantes de tiempo.
Debido a esto, las demandas actuantes en los elementos no son necesariamente las maximas, pero
se considera que si son representativas de las acciones que los eventos 99-1 y 99-3 impusieron en
los elementos estructurales del edificio.

Las demandas estimadas se confrontaron, en términos de fuerza cortante, contra las capacidades
de las interfaces de los elementos nuevos y originales. Los calculos se presentan en las tablas B]
aBl2.

Los criterios para evaluar el comportamiento de las interfaces fueron los siguientes. En el caso de
las interfaces concreto existente—concreto nuevo, dado que la expresion empleada (ec B.1) se
basa en el mecanismo de friccion-cortante, se considerdé que si la demanda no superaba a la
capacidad, la interfaz del elemento resistié ésta con el mecanismo de adherencia o por friccidn—
cortante, por o que no tuvo mayor deterioro y su rigidez debe estimarse con el criterio de inercias
acopladas; en caso contrario, €l elemento resistjé la demanda por accién de fuerza cortante
directa en sus anclas, por lo que el deslizamiento y el deterioro asociados implican pérdida de
rigidez de la interfaz, y su rigidez debe estimarse con el criterio de inercias desacopladas.

En el caso de las interfaces concreto-acero estructural, por hipotesis, al actuar una fuerza cortante
hay deslizamiento y por lo tanto no hay compatibilidad de deformaciones, por lo que la hipdtesis
de seccion plana no es vélida y la rigidez de la seccién debe estimarse con base en el criterio de
inercias desacopladas. Se compararon entonces las demandas contra la capacidad para tomar
fuerza cortante de los elementos, y verificar la posibilidad de que se alcanzase la resistencia
maxima de las secciones. : ST

En la tabla Bl se presentan la capacidad de las interfaces concreto nuevo—concreto existente,
tanto nominales como maximas y residuales para las columnas. Se observa que del nivel cinco
hacia arriba la cuantia del acero de refuerzo que cruza la interfaz, esta en el entomo en el cual la
falla de ésta se producira por fluencia del acero (Paulay er al., 1974), mientras que en los niveles




inferiores la cuantia es tal que hard que la falla de la interfaz sea por aplastamiento del concrelo.
La resistencia estimada de los conectores en ningun caso es inferior a S000 kg

En la tabla B2 se comparan la capacidad nominales de las interfaces concreto-concreto en
columnas contra las demandas de cortante para el evento 99-1, mientras que en la tabla A3 la
comparacién es contra las demandas para el evento 99-3. Para el evento 99-1 en ningiin caso se
rcbasa la capacidad de friccién—ortante de la interfaz, lo que sugiere que tas demandas fueron
tomadas por ¢l mecanismo de friccidn—cortante y no debieron presentarse deslizamientos, no asi
en el evento 99-3, en el cual se observa (tabla B3) que en algunas secciones la demanda de fuerza
cortante super0 a la capacidad por friccion—cortante del elemento, y que ésta se tomd con la
accion de fuerza cortante directa en la varilla, lo que implica la degradacion de rigidez por
deslizamiento en las interfaces.

En la tabla B3 sélo un 15 por ciento de los elementos revisados presentan accion de fuerza
cortante directa en la varilla; sin embargo, esto es asi porque la tabla retine los datos del marco F
en un instante de tiempo determinado, con la fuerza cortante y el cortante por torsion generando
fuerzas maximas principalmente en la columna F4, pero se comprobé que, para otros instantes de
tiempo en el evento 99-3, el sentido y la magnitud de los cortantes directo y por torsion,
generaron sucesivamente demandas suficientes en todas las columnas de los marcos A y F para
hacer que los elementos resistieran por medio de fuerza cortante directa en la varilla, por lo que
se puede afirmar que en el caso del evento 99-3 este mecanismo si fue dominante en las columnas
del edificio.

En la tabla B4 se presenta la capacidad de los conectores de las interfaces concreto—concreto para
las trabes de rehabilitacion. En la tabla BS se presenta la comparacion demanda contra capacidad
en las interfaces concreto—concreto de los elementos horizontales para el evento 99-1, y en la
tabla B6 para el evento 99-3. Se observa que en el evento 99-1 algunas secciones de las trabes
externas pudieron trabajar por el mecanismo de fuerza cortante directa en la varilla, y lo mismo
sucede para el evento 99-3. Sin embargo, las secciones que para el evento 99-1 completo
presentaron accion de fuerza cortante directa en la varilla fueron muy pocas en comparacion con
las secciones que trabajaron con este mecanismo en el evento 99-3. La observacién hecha con
respecto a por que se considerd dominante el mecanismo de fuerza cortante directa en la varilla
hecha para las columnas es igual para el caso de trabes.

En la tabla B7 se presenta la capacidad a cortante de las interfaces concreto—acero estructural de
las columnas de rehabilitacion del edificio. En la tabla B8 se muestra la comparacién con las
demandas de cortante actuantes en el evento 99-1 y en la tabla B9 se presenta la comparacion
respectiva para el evento 99-3. Puede verse que en ninguno de los dos eventos se supera la
resistencia de las interfaces.

En la tabla B10 se presenta la capacidad de las interfaces concreto—acero estructural para las
trabes de rehabilitacion del edificio, y en las tablas B11 y Bi2 se comparan las demandas y
capacidades para los eventos 99-1 y 99-3 respectivamente. Se observa que las capacidades se ven
alcanzadas por las demandas en ambos eventos, particularmente en las trabes de los claros
extremos, que tienen menos conectores, pero que se ven sometidos a cortantes mayores que las
trabes centrales. Sin embargo, éstos resultados deben tomarse con cautela, puesto que las curvas
tedricas indican que alcanzada la capacidad de un ancla, ésta se sostiene hasta que se alcance un
deslizamiento de alrededor de un 40 por ciento del didmetro del ancla, y en las inspecciones del
edificio no se observaron evidencias de que se hayan producido deslizamientos de mas de 0.50




cm en las interfaces de los elementos, lo cual se atribuye a fuentes de sobrerresistencia presentes
en las interfaces.

En términos generales. los resultados muestran que tanto en trabes como en columnas, las
interfaces concreto-acero estructural sufricron deslizamientos durante los eventos 99-1 vy 99-3, 1o
que invalida la hipdtesis de seccion plana, v por ello al modelarse estas interfaces debe emplearse
el criterio de secciones desacopladas.

Para las interfaces concreto-concreto, los resultados indican que en el evento 99-1 ¢l mecanismo
predominante para resistir la fuerza cortante fue el de friccion—cortante, tanto en trabes como en
columnas, por ello en el modelo para reproducir las propiedades y la respuesta dinamica para este
sismo debe emplearse el criterio de secciones acopladas. En el caso del evento 99-3 se observéd
que ¢l principal mecanismo para resistir la fuerza cortante, tanto en trabes como en columnas de
rehabilitacion fue el de fuerza cortante directa en la varilla, lo que implica que estas interfaces
deben modelarse con el criterio de secciones desacopladas en el modelo calibrado.

Después de revisar diferentes trabajos tedricos v experimentales sobre el comportamiento de
interfaces concreto~concreto y concreto—acero estructural en elementos compuestos de
rchabilitacion, y de efectuar un analisis con el modelo calibrado sin deterioro del edificio, se
concluye lo siguiente.

* Los informes sobre el comportamiento de anclas embebidas en resinas epoxicas (Bass et al.,
1989; Valluvan er af., 1999 y Wiener y Jirsa, 1986) dan por hecho que las resinas poseen
capacidad para resistir elevados esfuerzos de tensién y compresion, y que la falla de los
anclajes se presentara por fluencia del acero, aplastamiento del concreto o deslizamiento del
acero, mas no por aplastamiento o fisuracién de las resinas.

+ Sin embargo, en contraposicién al punto anterior, los resultados obtenidos con las técnicas de
colocacién de anclas ensayadas en laboratorio propuestas en la literatura (Bass er al., 1989;
Luke er al,, 1985 y Valluvan er al,, 1999) distan mucho de los resultados que se espera se
presenten en condiciones reales (Cook et al.,, 1992), porque existen incertidumbres sobre el
comportamiento de los sistemas de anclaje ante cargas sismicas, en las que estan involucradas
variables como la capacidad de las resinas, la eficiencia del método empleado para realizar
los anclajes, la ubicacion de las varillas de anclaje, la profundidad de los barrenos, la
disminucion de la capacidad de las resinas con el paso del tiempo, etc., y éstas deben tenerse
presentes, y no dar por sentado que la capacidad alcanzada en ensayes de laboratorio
necesariamente se lograré en elementos de estructuras reales.

* La resistencia maxima de la interfaz concreto—concreto de los especimenes ensayados por
Bass er al. (1991) (1.77 veces la resistencia nominal V,) incluye tanto al mecanismo de
friccion—cortante, que no esta asociado a un deterioro permanente de la rigidez de la interfaz,
como al mecanismo de fuerza cortante directa en la varilla, el cual si esta ligado a una pérdida
permanente tanto de rigidez como de resistencia. Por esta razon, la resistencia a cortante de Ia
interfaz concreto existente—concreto nuevo de los elementos de rehabilitacién del edificio se
evaluo en este estudio usando la expresion de resistencia nominal del ACI (318-83) (ec B.1),
que implica inicamente al mecanismo de friccion—cortante.




Para el caso especifico del edificio, la informacion evaluada y gencrada puede aplicarse en la
siguiente forma:

* En modelos de vibracién ambiental. donde las amplitudes de movimiento son muy pequenas
y por ende ¢l nivel de esfuerzos alcanzado en los elementos estructurales también es pequeno.
es recomendable estimar la rigidez de los elementos compuestos de rehabilitacion con base en
el criterio de secciones acopladas, puesto que no se presentan deslizamientos en las interfaces
concreto—concrelo o concreto—acero estructural, hay compatibilidad de deformaciones y la
hipdtesis de seccion monolitica es valida.

* En el caso de sismos de pequeiia intensidad, los elementos compuestos de concreto reforzado
y acero estructural van a estar sujetos a esfuerzos cortantes en sus interfaces, y por el nivel de
amplitud de movimiento que se genera en estos sismos, habra pequefios deslizamientos tales
que hagan que el comportamiento de los elementos sea de interaccion parcial de cortante, por
lo que existira una pequefia incompatibilidad de deformaciones, la hipdtesis de seccién plana
no sera estrictamente valida, pero se considera que su rigidez puede seguir estimandose con el
criterio de secciones acopladas dado el comportamiento observado anteriormente en eventos
sismicos de pequeiia intensidad.

¢ En sismos de pequena intensidad, para las interfaces concreto—concreto los analisis muestran
que los esfuerzos cortantes se resistirdn por medio de los mecanismos de adherencia o de
friccién—cortante, por lo que no habra deslizamiento a lo largo de la interfaz ¥, puede
emplearse el criterio de inercias acopladas para estimar la rigidez de los elementos.

+ En sismos de moderada intensidad, en las interfaces concreto reforzado—acero estructural el
deslizamiento alcanzara valores tales que la incompatibilidad de deformaciones en la interfaz
sera mayor y la interaccion de cortante parcial, los elementos resistiran las acciones que se les
impongan por accion de fuerza cortante directa en la varilla de sus anclajes, por lo que debera
usarse el criterio de secciones desacopladas para estimar la rigidez de los elementos.

» Para el caso de las interfaces concreto—concreto en los eventos de moderada intensidad, la
evidencia experimental sugiere que la resistencia al cortante puede darse tanto por el
mecanismo de friccion cortante como por la accién de fuerza cortante directa en los
conectores, dependiendo del nivel de amplitud de movimiento que el sismo imponga en el
edificio. Por ello se realizaron analisis en los que se determind que, para el evento 99-1, la
mayoria de los elementos resistieron la fuerza cortante con el mecanismo de friccion—
cortante, por lo que no ocurren deslizamientos en sus interfaces y puede usarse el criterio de
secciones acopladas. Para el evento 99-3, los analisis revelaron que las demandas actuantes
fueron suficientes para que se desarrollara la accion de fuerza cortante directa en la varilla en
los conectores de los elementos, esto pudo causar deslizamiento en las interfaces concreto
existente—concreto nuevo, por ello se debe emplear el criterio de secciones desacopladas para
estimar la rigidez de estos elementos.
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Fig B.1 Concepto de friccion-cortante (Valluvan et al., 1999)
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Fig B.2 Varillas de refuerzo fungiendo como anclas, resistiendo
Juerza cortante por accion de dovela en una interfaz concreto -
concreto (Oehlers y Bradford, 1995)




Flexion Cortante Coceo

d,, - diametro de ia varilla

v, - fuerza cortante resistente

M - momento inducido en la variila

| - longitud de deformacion de fa varilla

Fig B.3 Mecanismos de accion de dovela para transmision de fuerza cortante
(Paulay et al., 1974)

10 5 0 5 10 (mm)
i i T ! I I a4
540~
2 as0[ 13
2 L
§ 360F
0
o I 2
g 270l B
Job]
=
& 1804
i — 1
901
i I ]
-0.5 -0.3 -0.1 0.1 0.3 05
Sur Deslizamiento de la Interfaz (in) Norte

Fig B.4 Comportamiento cortante-deslizamiento de los especimenes
ensayados por Bass et al. (1989)
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Fig B.5 Comportamiento coriante-deslizamiento de los especimenes
ensayados por Valluvan et al. (1999)
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Fig B.6 Comportamiento cortante-levantamiento de los especimenes ensayados
por Valluvan et al. (1999}
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Fig B.7 Curva cortante-deslizamiento de un ensaye con dos anchos de la superficie
de la interfaz diferentes (Bass et al., 1989)
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Fig B.8 Mecanismo de dovela para transmision de cortante en una interfaz
concretg-acero estructural (Oehlers y Bradford, 1993)
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Fig B.9 Grados de interaccion de cortante: aj sin interaccion, b) interaccion completa
y ¢} interaccion parcial (Oehlers y Bradford, 1995)
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Fig B.10 Comportamiento de elementos compuestos de acero estructural y concreto reforzado
ante carga vertical (Oehlers y Bradford, 1995). a) viga compuesta; b) variacion del
deslizamiento, c) variacion del esfuerzo por deslizamiento
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Fig B.11 Curva ideal cortante-deslizamiento de conectores en una interfaz
concreto — acero estructural (Oehlers y Bradford, 1995)
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Fig B.12 Modelo de rehabilitacion ensayado por Bush et al. (1991)
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Fig B.13 Comportamiento cortante—deslizaniiento en el ensaye de
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Fig B.14 Comportamiento cortante-separacion medida en el ensaye de Jones
v Jirsa (1986) en los extremos de los elementos horizontales
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Fig B.15 Curvas carga-distorsion, ciclos I a 3, del modelo ensayado
por Jones y Jirsa (1986)
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Fig B.16 Curvas carga-distorsion, ciclos 4 a 6, del modelo ensayado
por Jones y Jirsa (1986)
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APENDICE C

EVALUACION DE DIAGONALES DE ACERO DE LA REHABILITACION DEL
EDIFICIO

Con objeto de entender el comportamiento basico de las diagonales de acero se revisé la literatura
sobre comportamiento de diagonales metalicas y de estructuras rehabilitadas con diagonales
metalicas para poder modelar estos clementos adecuadamente. Aqui se presenta una breve
sintesis de los aspectos mas relevantes para el estudio del comportamiento de las diagonales del
edificio.

De estudios experimentales y tedricos realizados en la Universidad de Michigan, Jain er al.
(1978} establecieron criterios para modelar elementos diagonales y agruparon su desempeiio en
tres grupos:

» clementos con conextones rigidas, no sujetos a pandeo
» clementos con conexiones rigidas, sujetos a pandeo
» clementos con conexiones articuladas, sujetos a pandeo.

Con base en sus resultados experimentales, definieron que el primer grupo son diagonales fuertes
(KL/r < 50), que son elementos que pueden modelarse como conectados en forma continua, y que
no estan sujetos a pandeo; el segundo grupo se calificé como diagonales intermedias (KL/r < 90),
elementos que pueden modelarse como conectados en forma continua pero que estin sujetos a
pandeo y, finalmente, el tercer grupo, diagonales débiles (KL/r > 120), que deben modelarse
como elementos articulados sujetos a pandeo. Sefalan que en los dos primeros casos las
conexiones deben disefiarse para resistir momento flexionante.

El comportamiento de diagonales metdlicas sujetas a carga axial ciclica esta definido por tres
parametros basicos: la relacion de esbeltez (KL/r), la relacion de rigidez de la diagonal y de sus
conexiones (A¢ = Elw/Ly / Elg/Ly) vy, la relacion ancho a espesor de pared (b/t) del elemento. En
los trabajos de Lee y Goel (1987) y Liu y Goel (1987) empez6 a estudiarse la forma de mejorar
este comportamiento. Mostraron que la ductilidad, la capacidad para disipar energia y la
resistencia de elementos de seccién tubular se incrementan considerablemente al construirlos con
relaciones b/t pequeias (b/t < 14), pues la ocurrencia de pandeo local se retarda, los lazos de
histéresis se hacen mas grandes y estables, y e! nimero de ciclos a la falla se incrementa.
También probaron rellenar diagonales de seccion cuadrada hueca con concreto simple de
resistencia mediana, lo que mejord su comportamiento al cambiar el modo de pandeo. Lee y Goel
(1987), Lee y Goel (1990) y Masri y Goel (1994) continuaron estos trabajos estudiando el uso de
diagonales con diferentes tipos de secciones transversales, encontrando que el comportamiento de
diagonales con diferentes secciones transversales es igualmente aceptable si se asegura que los
parametros basicos (KL/r, b/t, A.) sean adecuados.

Paralelamente al estudio de elementos diagonales aislados, se han desarrollado ensayes sobre el
comportamiento de estructuras de concreto rehabilitadas con diagonales metalicas, algunos de
ellos incluso a escala casi natural (Bush ef al, 1991). En estos trabajos un aspecto clave fue
determinar el comportamiento dinamico de estructuras disefiadas con relaciones de rigidez vy
resistencia especificas entre los elementos estructurales, con objeto de conocer en ddnde se




localiza la actividad inclastica dadas relaciones de rigidez y resistencia entre diagonales, trabes y
columnas. Lee y Goel (1990) destacaron que tales estudios son impulsados por la necesidad de
tener provisiones reglamentarias para el disefio de diagonales en la rehabilitacién de estructuras
existentes y empezar a adquirir conocimientos sobre ¢émo interactian elementos y materiales
nuevos y viejos en una estructura rehabilitada.

En los estudios de Masri y Goel (1994) se observé que las distorsiones de entrepiso que son
necesarias para deteriorar diagonales de acero con parametros de relacion de esbeltez y de ancho
a espesor de pared no disefiados para tener un comportamiento dictil, son del orden de y 2 0.50
por ciento. De las pruebas se observa que para un intervalo de 0.50 <y < 0.75 por ciento se llega
a presentar pandeo elastico de diagonales sujetas a compresion; para un intervalo de 0.75 <y <
1.00 por ciento el pandeo es severo en las diagonales ya que se alcanzan deformaciones axiales
grandes y, cuando y — 1.00 por ciento aparecen las primeras grietas en diagonales sometidas a
compresion. Para el intervalo 1.00 <y < 1.50 por ciento los autores reportan que algunos
elementos en compresion alcanzan el pandeo fuera del plano (v = 1.40 por ciento) y que
elementos en tension llegan a la ruptura (y = 1.35 por ciento). En elementos disefiados para tener
comportamiento ductil los ensayes muestran que los especimenes no llegan a la falla ni ante
distorsiones del orden de y = 2.0 por ciento.

En el estudio de Masri y Goel (1994), en el que se emplearon las diagonales metalicas para
rehabilitar un marco de concreto reforzado dafiado por sismo, se hace notar que para distorsiones
de entrepiso pequeiias (y > 0.50 por ciento) el deterioro ocurrié en la estructura vieja de concreto
reforzado y que el mismo consistio en el incremento del ancho de grietas que no se rellenaron, en
la apertura de grietas que si se rellenaron, y en la aparicion de nuevas grietas, en tanto que la
estructura nueva (diagonales metélicas y marco metalico para transferir la carga entre el marco de
concreto y las diagonales) permanecio linealmente elastica.

Evaluacidn demanda-capacidad de las diagonales de la rehabilitacion del edificio

Se realizo una evaluacidn de las caracteristicas de las diagonales de la segunda restructuracion
del edificio para determinar si, con los eventos 99-1 y 99-3, es posible que se haya presentado
algin deterioro en las diagonales, y que éste se refleje en reduccion de rigidez global de la
estructura.

Se compararon las cargas axiales actuantes en las diagonales del edificio, durante los eventos 99-
I y 99-3, con sus cargas criticas de pandeo, para determinar si es o no posible que haya ocurrido
deterioro en las diagonales. Las demandas sismicas se obtuvieron del modelo sin deterioro C-
VA3. Las cargas criticas de pandeo de las diagonales asi como las fuerzas de fluencia se
calcularon con base en los criterios establecidos en la literatura (Jain er al., 1978; Lee y Goel,
1990, Masri y Goel, 1994 y Tang y Goel, 1987).

Como se mencion¢ anteriormente, pardmetros importantes en el comportamiento sismico de
diagonales metalicas son las relaciones de esbeltez efectiva (KL/r), de ancho a espesor de pared
(b/t) y de rigidez de la diagonal a la placa de conexion A.. En la fig C.1 se ilustra la forma en que
se evaluaron estos criterios en las diagonales de! edificio. En la tabla Cl se presentan los
coeficientes de longitud efectiva K de las diagonales de! edificio, tanto para pandeo dentro de}
plano como fuera de él, evaluados con la metodologia descrita en Jain er al. (1978), y en la tabla




CZ aparecen las relaciones de esbeltez correspondientes. Se observa que para pandeo fuera del
plano los valores de K varian entre 0.51 v 0.55 micntras que para pandeo dentro del plano varian
entre 0.50 y 0.55, es decir, la simetria de la scccidn y la disposicion de las conexiones son tales
que ¢l pandeo de los elementos podria darse tanto dentro del plano como fuera de él, lo cual
ocurrird cn funcion de los niveles de curvatura e imperfecciones iniciales (Lee y Goel, 1990). En
los especimenes ensayados por Lee y Goel (1990) puede notarse que cuando los valores de KL/r
para pandeo dentro y fuera del plano (como es el caso del edificio Jal) son muy similares, la
tendencia es que el pandeo ocurra fuera del plano, mientras que cuando son disimiles la tendencia
es que se presente pandeo en el plano con la mayor relacion de esbeltez (tabla C3).

Las observaciones hechas por Tang y Goel, 1987 y Lee y Goel, 1990, indican que cuando el
pandeo se presenta fuera del plano la relacion b/t es muy importante y domina el comportamiento
del espécimen; cuando los valores de b/t son grandes (b/t > 95/VFy), el espécimen presenta un
comportamiento no ductil, pudiéndose tener indicios de deterioro desde los primeros ciclos de
carga. En la tabla C4 se presenta la evaluacién de la relacion b/t para las diagonales del edificio.
Se observa que en los niveles de oficinas el espesor dado a las diagonales no es suficiente para
cumplir el criterio b/t > 95/\Fy, por lo que se prevé que ante un sismo intenso, si se alcanza en
alguna de ellas la carga critica de pandco, se puede tener un comportamiento fragil. En los
niveles de estacionamiento todas las diagonales cumplen este criterio.

En lo que respecta a la relacion entre la rigidez de la diagonal a la de la placa de conexidn (Ac),
puede verse en la tabla C5 que en los entrepisos superiores (de oficinas) las placas de conexion
son lo suficientemente rigidas en todos los casos para que las diagonales se modelen en forma
continua. La rigidez de las placas se calculé con base en los criterios de Lee y Goel (1990). En
los entrepisos inferiores (de estacionamientos), las diagonales son mas cortas y por ende mas
rigidas, por lo que su refacion de rigidez con respecto a las placas de conexidn crece, llegando a
ser hasta cinco veces mayor que la de los entrepisos superiores. Sin embargo, como las placas de
conexion son lo suficientemente rigidas, los valores de K se mantienen bajos y pueden modelarse
las uniones como continuas. Los valores de la relacion de esbeltez de los elementos, para pandeo
dentro y fuera del plano, indican que las diagonales del cdificio pueden clasificarse como
diagonales fuertes, poco susceptibles a presentar pandeo.

Si se compara el sistema de placas de conexion empleado para las diagonales del edificio con los
ensayados por Lee y Goel (1990) y Masri y Goel (1994) puede verse que es muy aceptable, ya
que ¢l empleo de dos placas separadas por un brazo de palanca ligeramente mayor que el ancho
de la diagonal hace que la rigidez de la conexion al pandeo fuera de! plano crezca, por lo que el
coeficiente de esbeltez efectiva se mantiene cercano a 0.50 y se tiene un sistema diagonal
conexion suficientemente rigido para ser considerado continuo, razén por la cual las diagonales
del edificio se modelaron asi.

En las tablas C6 a C9 se presenta una comparacion entre las cargas criticas de pandeo estimadas
con el criterio propuesto por Jain et al. (1978) con las cargas axiales actuantes en las diagonales
del edificio calculadas para los eventos 99-1 y 99-3 con el modelo calibrado sin deterioro (C-VA
3). Puede apreciarse que las cargas actuantes no exceden el valor de las cargas criticas de pandeo,
por lo cual es improbable que las diagonales del edificio hayan sufrido alguna reduccion en su
resistencia o en su rigidez como consecuencia de estos eventos sismicos. Lo anterior se refuerza
por la comparacion entre las distorsiones de entrepiso determinadas a partir de los registros




sismicos de la estructura para dichos eventos (tabla 6), con las que se ha determinado (Lee v
Goel, 1990 y Masri y Goel, 1994) son capaces de deteriorar la capacidad de los elementos.

Cabe notar que en la estimacién de las cargas criticas de pandeo, y de fluencia en tension se hizo
sin tener en cuenta una importante fuente de sobrerresistencia como ¢s un mayor valor del
esfuerzo de fluencia real con respecto al nominal del acero estructural A-36.

Debido a que durante los evento 99-1 y 99-3 las cargas axiales actuantes en las diagonales del
edificio, estimadas con el modelo sin deterioro, tuvieron valores por debajo de los calculados
para originar el pandeo elastico o la fluencia de los elementos, se considera que es poco probable
que la disminucién de las frecuencias de vibracién de la estructura, identificadas con base en la
informacion aportada por la instrumentacion, haya tenido su origen en el deterioro de los
elementos diagonal o de sus conexiones.

Se observa que la seccion casi cuadrada de las diagonales del edificio, asi como sus condiciones
de conexidn hacen que los valores del coeficiente de esbeltez efectiva sea, en la mayoria de los
elementos, casi igual para pandeo dentro y fuera del plano de la diagonal. Esto, aunado a
imperfecciones iniciales o curvatura de los elementos, puede ocasionar que el pandeo se presente
fuera del plano, lo que se ha observado, puede tener como consecuencia que luego de alcanzarse
la carga critica de pandeo se forme sdlo una articulacién plastica en el elemento, y otras dos en
las placas de conexion, en vez de que se formen las tres articulaciones en el elemento, lo que
lleva a tener menor disipacion de energia (Lee y Goel, 1990). Para la configuracién de las
diagonales del caso estudiado esto se puede evitar dando menor peralte a la seccion transversal de
los elementos manteniendo la separacién entre las placas de conexidn, asi como la relacién ancho
a espesor de pared, o bien, colocando una placa en la conexidn para restringir el pandeo en el
plano perpendicular al de la diagonal.




Criterios para estimar la longitud
efectiva de la diagonal;

Corte 1-1'

K=n/{2¢)

>z (lgo}/o=-2% para(n/2<g@<n)

i ' %= (Elpy /L) [ (Elg /L)

Ig=tw3:’6

- -

w - ancho efectivo de la placa de apoyo

K - facter de longitud efectiva de la diagonal
n-3.14158...

L, - longitud fisica de la diagonal

L, - longitud disponible para ef pandeo de la placa

1, - momento de inercia de la placa alrededor del eje 2’
L., - longitud disponible para el pandeo de la diagonal

|, - momento de inercia de la diagonal alrededor el gje 2'
KL, - longitud efectiva de la diagonal

t - espesor de la placa de acero

a b, dh, Lga - dimensiones que definen la geometria de la placa de apoyo

Fig C.1 Criterios para estimar la longitud efectiva de las diagonales de acero




APENDICE D

ESTIMACION DE LA RIGIDEZ LATERAL EFECTIVA DEL SISTEMA DE
- CONTRAVENTEO

Para reproducir con mejor aproximacion las frecuencias de vibracion del edificio, identificadas
durante los sismos de moderada intensidad (eventos 99-1 y 99-3), fue necesario hacer un analisis
para evaluar su rigidez lateral efectiva teniendo en consideracion el deterioro causado por éstas
acciones sismicas. Se recurrié a modelos matematicos de una parte de la estructura, las crujias
centrales de los marcos extremos en T, que contienen a las diagonales de rehabilitacion, cuyo
comportamiento ante cargas laterales se estudio detalladamente, a fin de conocer el estado de
esfuerzos y deformaciones que ahi se presenta ante solicitaciones sismicas moderadas y, las
posibles situaciones en las que se presenmtaria la falla de esos elementos estructurales. Los
modelos se desarrollaron empleando un programa que se¢ basa en el método de los elementos
finitos, ampliamente reconocido y usado (Wilson y Habibullah, 1991},

Modelos de elementos finitos

Debido a {a disponibilidad de varios tipos de elementos finitos en el programa, se hicieron
pruebas para determinar cuales resultan mas adecuados para representar los eclementos
estructurales del edificio. Las pruebas consistieron en evaluar la capacidad de varios modelos de
elementos finitos para estimar el estado de esfuerzos y deformaciones en una viga en voladizo, de
seccion compuesta concreto—acero estructural, sometida a una carga puntual en su extremo libre.
Los resultados de los modelos comparados se cotejaron con los obtenidos con la teoria clasica de
mecanica de materiales.

En vista de los resultados de las pruebas efectuadas, y teniendo en cuenta la forma mas practica
para modelar los elementos estructurales, se determind modelar los elementos de concreto con
elementos finitos solidos (SOLID), y las placas de acero estructural con elementos finitos solidos
axisimétricos (ASOLID), porque los elementos ASOLID son ideales para modelar elementos
planos como placas y cascarones en los que rige el estado de esfuerzo plano, pues estan
expresamente formulados para ello, mientras que los elementos SOLID estan concebidos para
representar elementos tipo bloque en los que hay un estado tridimensional de esfuerzos.

Calibracion de modelos basicos

Se construyeron modelos de un nivel y una crujia para estudiar el tamaiio de la malla dptima
necesaria para modelar el sistema de elementos compuestos Tl y diagonales metalicas.

Los modelos se construyeron con una malla de 15 por |5 cm para las trabes y de 10 por 15 ¢cm
para las columnas. Se emplearon modulos elasticos para altos niveles de esfuerzos, Los modelos
desarrollados fueron:

e MIN3D: es el modelo basico, solo se consideran las columnas y trabes de concreto originales
del edificio




¢  MIN3D2: incluye los elementos de conereto de la rehabilitacion

* MIN3D3: tambi¢n incluye las placas de acero estructural que confinan a los elementos
nuevos de concreto

* MIN3D4: se le sumaron las placas de acero que soportan a las diagonales y las diagonales
metalicas. Este modelo se ilustra en la fig D.1a.

Esta secuencia de modelos se realizo para observar la evolucion del comportamiento del sistema
a medida que se agregan elementos y para evaluar la impontancia relativa de éstos en la rigidez
lateral total.

La comparacién de las frecuencias al agregar partes de los elementos de rehabilitacién se
presenta en la tabla D1. La diferencia en masa entre el modelo MIN3D y ¢l modelo MIN3D4 es
pequeiia, porque en todos los modelos se incluyd, una masa uniformemente repartida lo
suficientemente grande para hacer poco significativa la contribucién de la masa propia de los
elementos de rehabilitacion, de concreto y de placas de acero, que se agregaron, en los modelos
MIN3D2, MIN3D3 y MIN3D4, a los clementos del modelo MIN3D.

Calibracion de modelos sin deterioro

Se construyeron modelos de elementos finitos de seis entrepisos con una crujia (fig D.1b) con
elementos finitos sélidos (SOLID, identificados de aqui en adelante como modelos iD)
correspondientes a la crujia central del edificio, con objeto de conocer el comportamiento de esta
parte de la estructura (en términos de esfuerzos) y tener una calibracion inicial de los modelos.

Las variables consideradas en el desarrollo de los modelos fueron: médulos elasticos del
concreto, dimensiones de las trabes y columnas de concreto reforzado originales, dimensiones de
placas de acero en diagonales, de placas de conexion y de elementos compuestos T1 de concreto
reforzado y acero estructural.

En estos modelos se redujo el nivel de discretizacién de la malla en proporcion 2 : 1 con respecto
a los modelos basicos. Se asigné una masa de 4381.3 kg s*/m a cada nivel del modelo. Se
construyeron estos modelos:

* M6N3D: tiene s6lo las columnas y losas de concreto reforzado originales

e MO6N3DI1: incluye las secciones de concreto de los elementos T1 tanto horizontales como
verticales

e  MGO6N3D2: incluye también las placas de acero de los elementos T1

¢ M6N3D3: incluye ademas las placas metélicas que sujetan a las diagonales de acero y las
diagonales metalicas. Este modelo se ilustra en la fig D.1b.

La calibracion se realizé tomando como parametro los desplazamientos ante un patrén de carga
triangular invertida que representa el comportamiento dominante del modo fundamental. Ademas




se construycron modelos planos (identificados de aqui en adelante como modelos 2D) de 1gual
geometria, con elementos barra, con objeto de calibrar ambos grupos de modelos y eliminar
errores.

Los valores de los modulos eldsticos de los elementos estructurales, en los modelos 3D, se
modificaron de manera que la rigidez de cada elemento (columna, trabe o diagonal) fuese igual
que la rigidez estimada para los elementos correspondientes de los modelos 2D.

La comparacion de las frecuencias de los modelos se presenta en la tabla D1. Se observo que las
frecuencias de los modelos 2D y 3D presentan gran similitud en todos los modos. La
comparacion de sus desplazamientos mostré que las diferencias ante carga estatica en el nivel de
azotea son también pequenias.

Analisis de deterioro y de degradacion de rigidez en elementos estructurales

Se construyeron modelos con deterioro para evaluar Ja influencia de éste en la rigidez lateral del
sistema de rehabilitacion del edificio.

Con base en la evaluacion realizada sobre el comportamiento de los conectores de cortante en ¢l
edificio y, en las observaciones hechas durante las inspecciones del edificio después de los
eventos sismicos de 1999, se decidid modelar el deterioro de los elementos T1 desligando el
acero estructural del concreto reforzado y el concreto de rehabilitacion del concreto existente, lo
cual se hizo mediante dos mallas, una para representar los elementos de acero y otra para los de
concreto, y ligando ambas en puntos selectos, de manera que se evitase la inestabilidad
estructural, esto en el caso de la interfaz concreto—acero. En el caso de la interfaz concreto de
rehabilitacion—concreto existente, se climinaron las ligas entre las mallas de ambos tipos de
elementos. Asi se considera en forma sencilla y eficiente la falta de continuidad entre dos
elementos estructurales (Ngo y Scordelis, 1967).

Los puntos para representar continuidad fueron seleccionados con base en los resultados del
anilisis dc esfuerzos en los modelos sin deterioro, desligindose aquéllos puntos de zonas en
donde se detectaron concentraciones importantes de esfuerzos, permaneciendo ligados los puntos
(uno por zona) en donde los esfuerzos eran pequeiios (fig D.2). Este criterio se respaldd en las
observaciones hechas en los elementos estructurales del edificio practicadas después de ocurridos
los eventos 99-1 y 99-3 y con el andlisis de los patrones de esfuerzos en los modelos sin deterioro
(fig D.3).

El patrén de puntos que representan continuidad (fig D.2), fue:

* En las secciones de rehabilitacion de las columnas, por su lado externo se modeld continuidad
en los extremos de los elementos, ya que no habia elementos horizontales que contribuyeran a
evitar la inestabilidad en tales posiciones.

* Para los elementos de rehabilitacién internos la continuidad se ubicd en sus puntos medios,
salvo en el caso de los puntos medios de trabes a donde llegasen diagonales, caso en el que se
colocaron los puntos de continuidad en un cuarto y tres cuartos del claro total.




La animacion de las configuraciones deformadas mostréd que el deslizamiento de las interfaces
concreto—concreto y concreto-acero se logrd modelar en forma aceptable. Las frecuencias de los
modelos con deterioro se presentan en la tabla D2, v se comparan con las frecuencias de los
modelos sin deterioro,

Los modelos con deterioro tienen las siguientes consideraciones:

e Columnas y vigas de concreto reforzado con geometria y valores de modulos elasticos tales
que, su rigidez sea equivalente a la de las columnas vy losas de concreto reforzado originales
del edificio.

* Secciones de concreto de los elementos T1. tanto horizontales como verticales con geometria
y valores de modulos eldsticos tales que, su rigidez sea equivalente a la estimada
convencionalmente para estos elementos.

» Placas de acero del los elementos T1 y diagonales metalicas con geometria y moédulos
elasticos lo mas apegados posible a lo indicado en los planos del edificio.

* Deterioro en las interfaces concreto—concreto y concreto—acero modelado conforme al patrén
de continuidad y discontinuidad descrito anteriormente.

Al comparar las frecuencias de los modelos con y sin deterioro para todos los niveles del edificio,
se ve que el tomar en cuenta la discontinuidad en las interfaces concreto—concreto y concreto—
acero estructural, repercute en pérdida de rigidez en los modelos. Esta pérdida se explica por dos
razones fundamentales:

a) La inercia de trabes y columnas se reduce significativamente al emplear el criterio de
secciones desacopladas.

b) Aunque las diagonales de acero no se deterioran, sus condiciones de borde cambian, pasando
de tener apoyos continuos a apoyos guiados, puesto que las placas de acero de los elementos a
los que llegan son discontinuas con respecto al concreto, por ello su relacion de esbeltez
efectiva crece, y su rigidez disminuye.

Los patrones de esfuerzos de los modelos sin y con deterioro se presentan en las fig D3y D.4
respectivamente. De la comparacién de los modelos con y sin deterioro, pudo observarse que las
diagonales presentan menores esfuerzos al presentarse ¢l deterioro, ya que las cargas laterales no
se transfieren completamente a éstas, debido a que pierden rigidez por efecto del deslizamiento
de sus zonas de apoyo con respecto al concreto, por lo que su eficiencia disminuye al contribuir a
tomar menos carga.

Modelos calibrados para sismos de moderada intensidad
Para estimar la pérdida de rigidez global por deterioro en el sistema de rehabilitacién del edificio,

y poder tomarla en cuenta en los modelos calibrados de la estructura completa para los eventos
99-1 y 99-3, se procedi6 a obtener diagonales de rigidez lateral equivalente en las cuales se




incluyeran los efectos que tienen, la discontinuidad en las interfaces concreto—acero estructural y
concreto nuevo—concreto existente, en [a rigidez de las diagonales de acero.

Los modelos de elementos finitos desarrollados para estimar las diagonales de rigidez equivalente
incluyen seis entrepisos, siendo los dos centrales el objeto de estudio, y brindando los dos
superiores y los dos inferiores las condiciones de confinamiento. En el caso de los niveles de
estacionamiento los modelos tienen cinco niveles como se muestra en la fig D.lc. En estos
modclos los tres niveles inferiores son los niveles de interés, brindando los dos superiores las
condiciones de confinamiento.

Procedimiento iterativo para la estimacion de la rigidez lateral equivatente

Para la determinacion del ancho de las diagonales equivalentes de cada uno de los entrepisos del
edificio se empleo este procedimiento:

1. El modelo 3D, con elementos finitos solidos (fig D.5a) y en el cual se representa el deterioro,
se sujeta a una carga lateral (tomando en cuenta comportamiento dominante del modo
fundamental), y se determina el desplazamiento relativo de entrepiso en los dos entrepisos
centrales

2. En el modelo 2D, con elementos finitos barra (fig D.5b), se propone un ancho de las
diagonales equivalentes, asi como un espesor de placa y un peralte inicial que permanecen
fijos en todo el analisis

3. Se somete el modelo 2D a la misma carga aplicada que en el modelo 3D, y se determina el
desplazamiento relativo de entrepiso. Se compara el desplazamiento relativo con el obtenido
en el modelo 3D, y en funcion de la diferencia se propone un nuevo peralte de las diagonales
equivalentes del modelo 2D

4. Se procede iterativamente con el paso 3 hasta que los desplazamientos relativos de los
entrepisos centrales para el modelo con diagonales equivalentes (2D) sean practicamente
1guales a los observados en el modelo con deterioro (3D).

Se construyeron cinco modelos para reproducir las condiciones de todos los entrepisos del
edificio. Los modelos 2D tienen dos diagonaies por entrepiso a fin de poder tener elementos
mecanicos en ambas diagonales cuando éstas se sustituyan en los modelos de la estructura
completa.

Pudo verse que las mayores pérdidas de rigidez ocurren en los entrepisos cuyas diagonales estan
dispuestas en forma de *v”, y que los entrepisos con diagonales dispuestas en forma de “v”
invertida presentan menores pérdidas de rigidez. Esto es muy notorio en €l caso de los entrepisos
E2 y ES, los cuales tienen las menores longitudes efectivas.

Las diagonales de rigidez lateral equivalente asi obtenidas se emplearon en el desarrollo de
modelos calibrados para la estructura completa. Cabe tomar en cuenta que los modelos
desarrollados son solo una aproximacion, que se puede mejorar si se usan elementos finitos mas
avanzados que tengan facilidad para considerar el deslizamiento en lugar de discontinuidad.
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Fig D.2 Puntos de continuidad entre los elementos de acero y concreto, para modelar

el deterioro en las interfaces concreto-concreto y concreto-acero, con los modelos de

elementos finitos
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Fig D.3 Patrones de esfuerzos en los elementos de-concreto, obtenidos: a) con el modelo
sin deterioro (M6N3D4) y, b) con deterioro(D6N3D4)
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APENDICE E

PROPUESTA DE FACTORES DE REDUCC[QN DE RIGIDEZ PARA DIAGONALES
DE ACERO USADAS EN LA REHABILITACION DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO
REFORZADO

Debido a la necesidad de estimar de forma aproximada pero realista la rigidez lateral de
estructuras de concreto reforzado, se han elaborado distintas propuestas de factores de reduccion
de rigidez de los elementos estructurales, con el propésito de tomar en cuenta el deterioro que
éstos sufrirdn al actuar en ellos demandas sismicas intensas.

Es comun rehabilitar estructuras de concreto reforzado con elementos diagonales de acero,
ligadas a la estructura original por medio de elementos de acero anclados en los elementos de
concreto reforzado. En la literatura técnica se encuentran propuestas para tomar en cuenta el
deterioro de trabes, columnas y muros de concreto reforzado por medio de factores de reduccién
de rigidez que se aplican al momento de inercia o al 4rea axial de los elementos (Paulay y
Priestley, 1992). También se han planteado factores de reduccion de rigidez para muros de
mamposteria y losas de concreto reforzado (Muria Vila et /., 2000a y 2000b). Con ¢l animo de
completar estas propuestas se presenta un criterio, basado en resultados experimentales y
tedricos, de factores de reduccion de rigidez para diagonales de acero. Aunque perfectible, es una
base para desarrollos futuros y cumple con los requisitos de sencillez de uso y aplicabilidad a la
construccion de modelos analiticos calibrados o de disefio.

Este criterio esta orientado a elementos diagonales que satisfacen algunos requisitos minimos de
ductilidad, por ello su aplicabilidad a diagonales que no satisfacen tales requisitos es limitada.

Criterio de ductilidad

Los elementos diagonales de acero estructural se emplean en un edificio con la finalidad de
dotarlo de mayor rigidez, resistencia, ductilidad y capacidad de disipacién de energia, asi como
para controlar sus desplazamientos. Para ello, las diagonales, ademas de poseer rigidez y
resistencia deben contar con una buena capacidad para disipar energia y comportarse en forma
ductil, esto es, deben ser capaces de soportar grandes deformaciones axiales sin pandearse fuera
de su plano ni agrietarse.

Se ha encontrado (Tang y Goel, 1987 y Lee y Goel, 1990) que para que las diagonales de acero
tengan un comportamiento ductil deben cumplir la siguiente condicidn, que para vigas es un
criterio de seccion compacta:

(b-20)/t<95/(F)"? (E.1)
Donde:
b — ancho de la diagonal

t — espesor de pared de la placa que forma la diagonal
F, — esfuerzo de fluencia del acero (Ksi); en acero A-36 Fy = 36 Ksi, en acero A-500 Fy = 46 Ksi




Los ensayes de Liu v Goel (1987) muestran que puede mejorarse el comportamiento de
diagonales que no cumplan estos criterios rellenandoles con concreto, ya que asi se restringen
modos de pandeo de las paredes de éstos elementos. Cuando los clemcntos no son de seccion
cerrada una opcion cs colocar atiesadores que restrinjan los modos de pandeo del elemento. En la
referencia de Aslani y Goel (1991) pueden encontrarse criterios para disenar tales atiesadores.

Planteamiento

Enla fig E.1 se presenta la relacidn idealizada carga en compresién contra distorsion de entrepiso
para un elemento diagonal. Para el punto A, en el que v = 0, el elemento tiene una resistencia P
que es su carga critica en compresién. Cuando se presentan en la estructura acciones tales que
generan una distorsion de entrepiso 7, el elemento tiene inicialmente un comportamiento elastico
lineal hasta alcanzar una distorsion v, en donde alcanza su carga critica en compresion (punto B),
sufre un primer pandeo y si las cargas en ¢l actuantes se incrementan, comienza a sufrir
degradacion de rigidez y resistencia tal como ha sido descrito en la literatura (Jain ez al., 1978).

Al alcanzarse una distorsion v, (punto C) el elemento ya no sigue perdiendo resistencia en forma
significativa, pero se ha plastificado de forma tal que puede llegar a agrietarse y romperse al
presentarse una distorsion maxima vy, (punto D). Esta curva idealizada se basa en la rama de
compresion del modelo de Jain ez al. (1978), para el comportamiento histerético de diagonales de
acero sujetas a carga axial ciclica.

Se propone que el factor de reduccidn de rigidez para diagonales de acero tenga el mismo
comportamiento descrito. Entre y = 0 y o, el factor de reduccion debe ser unitario, puesto que el
elemento tiene un comportamiento elastico lineal. Entre vy y v, el factor de reduccién de rigidez
debe disminuir hasta alcanzar un valor limite en v,. Mas alla de 1 el factor de reduccion debe ser
cero, lo que representa que el elemento ha perdido rigidez excesivamente o que se ha fracturado.

Los valores de vo, v1 ¥ 72 deben establecerse con base en las conclusiones y observaciones
generadas en investigaciones experimentales. La variacion del factor de reduccién de rigidez
entre Yo y Y1 se propone de la siguiente forma.

En la fig E.1 se observa que la rigidez inicial de la diagonal K;, evaluada en vy, (limite del
comportamiento elastico lineal) es:

Ki =Pt/ 0 (E.2)

Jain er al. (1978), proponen evaluar la resistencia remanente de una diagonal ductil, después de
varios ciclos de histéresis, con la expresion:

PR = I:r Pcril (E3)
Donde:

Pgr — resistencia remanente de la diagonal después de varios ciclos de histéresis
F, — factor de reduccion de resistencia v,

F,=25/(KL/r) (E.4)




Donde:

K - factor de longitud efectiva de la diagonal dependiente de sus condiciones de borde

L - longitud de la diagonal

r —radio de giro de la seccion transversal de la diagonal

Para obtener el valor de K se sugiere emplear las expresiones de Jain et a/. (1978) (fig C.1).
Como hipotesis fundamental de este plantcamiento s¢ considera que la resistencia remanente de
la diagonal (Pg) después de varios ciclos de histéresis puede asociarse directamente a la

distorsion de entrepiso y,. Esla resistencia remanente P debe ser compatible con el valor de i, ¥
por ello la eleccidn de y; debe hacerse con base en los resultados de ensayes experimentales.

Evaluando la rigidez de la diagonal deteriorada K, en ¢l punto v, se tiene:
Kg = PR / Y1 (ES)
Sustituyendo (E.3) en (E.5):

K,= (Fr Pcril) / T (E6)

Y sustituyendo (E.4) en (E.6) se tiene:

Ko=(25/(KL/1)Pe)/ ¥ (E.7)

Definiendo el factor de reduccion de rigidez como:
Frr = K2/ K (E.B)
Sustituyendo (E.2) y (E.7) en (E.8):
Fra = [(25 /(KL /1)) (Peric/ 1))/ (Perit / o) (E.9)
Fre=(ro/ 1) 25 /(KL /1)) (E.10)

Que es el factor de reduccion de rigidez evaluado en y,. Como la relacidn de esbeltez es constante
para la diagonal, Frg varia hiperbolicamente con v entre yp y v;:

Frr=(vo/7) 25/ (KL /1)) (E.11)

La expresion para F, del modelo de Jain er al. (1978) lleva a obtener valores de F, mayores a uno
si KL / r es menor que 25. Por ello se propone emplear para valores de relacion de esbeltez
menores que 25:

F,=10/(KL/1) (E.12)




Esta expresion para F, también se¢ deriva del modelo de histéresis de Jain er al. (1978). Esto se
hace solamente para evitar tener valores de F; mayores que uno en ¢l caso de diagonales fucrtes.
aunque rigurosamente, diagonales mas fuertes deberian tener una resistencia remancnte mayor
que las diagonales mas esbeltas.

Una vez establecida la ley de variacion del factor de reduccion de rigidez entre v y 71 se deben
establecer los valores de yo. vy v 72

De los ensayes llevados a cabo por Jones v Jirsa (1986), Lee y Goel (1990) y Masri y Goel
{1994), en estructuras de concreto reforzado rehabilitadas con diagonales de acero. se concluye
que ante distorsiones inferiores a y = 0.50 por ciento, es muy poco probable que se presente
pandeo en diagonales de acero con relaciones de esbeltez menores que 50. Por ello se propone
emplear el valor de v = 0.50 por ctento como limite superior vy asociado al comportamiento
elastico lineal de diagonales metalicas con relaciones de esbeltez entre 25 y 50. Para diagonales
mas fuertes, que tengan relaciones de esbeltez entre 10 y 25 se¢ considera adecuado un valor de yo
= 1.0 por ciento. En el caso de diagonales con relaciones de esbeltez mayores que 50 la evidencia
experimental muestra que un valor conservador de vg es yo = 0.30 por ciento.

D¢ los ensayes practicados por Lee y Goel (1990) y Masri y Goel (1994), queda claro que
diagonales de acero diseiiadas para cumplir los requisitos de ductilidad, y que tengan relaciones
de esbeltez menores que 50, resisten sin fracturarse distorsiones de entrepiso superioresay = 2.0
por ciento, por esta razon se propone emplear v = 2.0 por ciento, como limite superior y; asociado
a un comportamiento ductil de la diagonal, en el que puede haber tanto pandeo en compresion
como fluencia en tensién, con disipacion de energia por histéresis, pero sin que la diagonal se
fracture, aunque si pierde mucha rigidez.

Para efectos de esta propuesta se empleard el valor de y; = 2.0 por ctento como la distorsion
limite, mas alla de la cual el elemento ya no conserva rigidez ni resistencia, lo cual es valido para
diagonales con relaciones de esbeltez menores que 50. En el caso de diagonaies con relaciones de
esbeltez mayores a 50, los datos disponibles hacen ver que es adecuado considerar el valor de ¥,
= 1.5 por ciento. Este dato puede ser validado o modificado en funcién de la evidencia
experimental de que se disponga posteriormente.

Con base en las expresiones propuestas para estimar el factor de reduccion de rigidez Frg y en los
valores propuestos para yg, 71 Y 72, se hizo una propuesta inicial para evaluar el factor de
reduccion de rigidez aplicable a una diagonal de acero que tenga una relacion de esbeltez KL /r y
esté sujeta a una distorsion de entrepiso y:

105511<25
r

1 0<7<0.0100

Frr = 122 0.0100 <y £0.0200; yq =0.0100

0 y20.0200




25 < 5 <50
r
| 0<y<0.0050
25 (YQJ
Fap = KL”’ 0.0050 < ¥ <0.0200; g = 0.0050
T
0 4> 0.0200
50< KL <75
r
1 0<y<0.0050
25 [mj
Frr = KLY 0.0050 <y < 0.0150; 74 = 0.0050
&
0 v 20.0150

.

Sin embargo, se aprecié en esta propuesta demasiada complejidad para ser aplicada en forma
practica. Por ello, sc tomaron valores minimos, estimados con base en estas ecuaciones, para los
diferentes intervalos de distorsion, y se simplificd la propuesta empleando valores constantes

dentro de los intervalos, de manera que se llegé a las siguientes ecuaciones practicas:

10 < ﬁ <25
r
1 0<v<0.0100
Fer = $0.25 0.0100<y<0.0200
0 v 20.0200
25< E—Ii <50
r
1 0 < <0.0050
Frr = <$0.15 0.0050 <y <0.0200
0 vy = 0.0200
KL so
r
| 0<v<0.0030
FRr = 4{0.15 0.0030<y<0.0150
0 v20.0150




Comentarios

Se plantcd una propuesta de factores de reduccidn de rigidez para diagonales de acero con base
en las observaciones hechas por varios autores de ensayes experimentales de diagonales con
diferentes condiciones y caracteristicas. Esta propuesta se empleara cn el desarrollo de los
modelos calibrados refinados y calibrados simplificados.

Como esta propuesta se basa en distorsiones de entrepiso como datos de entrada para estimar e!
deterioro de las diagonales, puede establecerse la distorsion de entrepiso esperada con un modelo
sin deterioro, aplicandole un espectro de disefio o una historia de aceleraciones congruente con ¢l
estado limite que se pretenda revisar.

Posibles mejoras a esta propuesta radican en modificar los valores de las distorsiones limites del
comportamiento elastico lineal (o) y del comportamiento postpandeo (7).
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Fig E.1 Curva ideal carga axial vs distorsion de entrepiso para diagonales
de acero ductiles




