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RESUMEN

Los datos registrados en edificios permanentemente instrumentados durante eventos sismicos
representan una oportunidad Unica para evaluar las capacidades de las técnicas de simulacidon
numeérica para reproducir la respuesta inelastica de las estructuras. Esta tesis aborda la simulacidn
de la respuesta no-lineal de un edificio instrumentado en la ciudad de Acapulco ante eventos
sismicos de moderada vy alta intensidad. El presente trabajo se focaliza en el uso de modelos de
dafio distribuido (programa DIANA), los cuales requieren esencialmente conocer las propiedades
de los materiales constituyentes y de los efectos de interaccién suelo-estructura, pero a cambio de
un alto costo computacional. Se describen las consideraciones de modelacién y analisis, y se
comparan con modelos previos elaborados en un programa de cdmputo que hacen uso de dafo
concentrado (programa Ruaumoko). Se realizan analisis con la aplicacién de carga monotdnica
creciente para obtener las curvas de capacidad representativas del comportamiento no-lineal de Ia
estructura. Posteriormente, mediante un analisis paso a paso se reproduce la respuesta del
edificio ante el sismo de mayor intensidad registrado hasta el momento que provocd a la
estructura incursionar en comportamiento ineldstico. Finalmente, con uso de un sismo simulado
de magnitud 8.2 elaborado para el sitio de estudios, se realiza un andlisis paso a paso que permite
identificar zonas de posible dafio ante un sismo de gran intensidad. Se presentan y discuten los
resultados obtenidos en las simulaciones numéricas en términos de propiedades dindmicas y de
las respuestas de aceleracion y desplazamiento.
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Introduccidn

La oportunidad de contar con datos reales obtenidos de la instrumentacién y monitoreo de un
edificio puede ser aprovechada para validar modelos, determinar el desempeno de la estructura, su
situacién actual e incluso estimar el comportamiento ante un evento sismico de gran magnitud. En
México son unas cuantas decenas los edificios instrumentados. Actualmente tres de ellos son
atendidos por el Instituto de Ingenieria de la UNAM (Muria-Vila, 2007).

Mantener un sistema de monitoreo no resulta tarea sencilla ya que se requiere de personal
capacitado y especializado en el drea, ademas de que los presupuestos que se destinen a este tipo
de investigaciones resultan en ocasiones poco atractivos para quien invierte en ellos. Gracias al
esfuerzo del Instituto de Ingenieria de la UNAM ha sido posible continuar con el monitoreo de
edificios como el seleccionado en este trabajo.

Por otro lado, representar el comportamiento y evolucion de una estructura ante eventos sismicos
mediante simulaciones numéricas es una opcidn que se ha logrado desarrollar debido al avance
tecnoldgico de los ultimos afios. Se han creado programas de computo que permiten analizar
sistemas estructurales cada vez mas complejos, con mejores caracteristicas y modelos de
comportamiento que dejen definir los elementos estructurales del modelo y su comportamiento en
el sistema.

Con programas comerciales empleados cominmente para diseifo estructural se crean modelos
lineales que representen el dafio mediante la reduccién de inercias. Programas mdas avanzados
hacen uso de modelos de plasticidad concentrada, los cuales ubican el comportamiento inelastico
en los extremos de los elementos haciendo uso de rétulas o resortes a los cuales se les asignan
propiedades histeréticas que simulen el dafio. También se han desarrollado nuevos programas que
hacen uso de modelos de dafo distribuido. En este tipo de programas es necesario definir el
comportamiento de los materiales que constituyen al elemento estructural mediante leyes de
comportamiento y sus curvas de esfuerzo-deformacion.

Las técnicas de simulacidon de vanguardia para la investigacion estructural dan posibilidades de
reproducir el comportamiento de elementos y materiales, asi como de la pérdida de rigidez del
sistema, pero a cambio de un alto costo computacional. Esto los vuelve poco faciles de emplear para
el disefio tradicional de edificaciones en la practica profesional. Sin embargo, seguir desarrollando
y mejorando estas técnicas coloca a los investigadores en una posicién crucial para reducir los
problemas que se enfrentan durante el uso de programas de cdmputo complejos y permite
encontrar parametros mas generalmente aplicables a las edificaciones. Ademas, contar con pruebas
y datos experimentales da la posibilidad de validar y decidir sobre las mejores técnicas y
consideraciones de modelado. La gama de programas de cdmputo disponibles para analisis de
estructuras da diferentes posibilidades dependiendo del uso que se le dé. De cualquier manera, es
indispensable tener conocimiento sobre el comportamiento estructural para poder identificar
errores en la introduccién de los datos que definen a los elementos, asi como en la interpretacion
de resultados.

El conocimiento e implementacion de un programa de cdmputo complejo es mejor mediante el
analisis de pequenos ejemplos de prueba o de elementos aislados, donde se puedan interrogar de
manera mas controlada los efectos de comportamiento. El grupo de investigacidn al que se agrega



este trabajo, ha desarrollado estrategias numéricas que han demostrado ser adecuadas para cierto
tipo de andlisis y respuesta de los elementos estructurales. Para el modelo elaborado en el programa
de coOmputo DIANA que aqui se desarrolla se incluyen y comentan dichas consideraciones de
modelado para finalmente mostrar su influencia ante analisis con carga monotdnica creciente y
analisis dindmicos paso a paso de un edificio.

Para el edificio que se estudia en esta tesis, se han desarrollado investigaciones previas con el uso
de programas comerciales lineales y de dafio concentrado. En esta ocasidn, se presentaran las
capacidades de los modelos de fisuracién distribuida para la reproduccion del comportamiento
dindmico no-lineal ante eventos sismicos de moderada y gran intensidad. La comparacién de
comportamientos obtenidos de un mismo caso de estudio con diferentes programas de computo
puede darnos la posibilidad de comprender mejor las capacidades y limitaciones que presenta cada
opcion.

1.1.0bjetivos y alcances

El objetivo de esta tesis es representar el comportamiento no-lineal de un edificio instrumentado
desplantado sobre suelo blando en las costas de Guerrero con el uso de un modelo no-lineal
elaborado en un programa de cémputo con modelos de fisuracion distribuida, mostrar las ventajas
y desventajas de consideraciones de modelado, asi como los modelos mds adecuados que
representen el comportamiento de los materiales. Ademas, caracterizar el comportamiento e
identificar posibles zonas de dafio en el edificio en caso de presentarse un sismo de gran
intensidad.

En el modelo se incluyen los efectos de interaccidn suelo-estructura y se asigna a los materiales
constituyentes leyes de comportamiento ineldsticas. El amortiguamiento se considera tomando
como referencia valores obtenidos experimentalmente en investigaciones previas.

Se desarrollan primeramente modelos considerando el comportamiento lineal de sus materiales
con el uso del programa DIANA, los cuales son validados comparando las propiedades dinamicas,
las formas modales obtenidas con los valores de registros sismicos y el comportamiento de la
estructura frente a sismos de pequeiia intensidad. Posteriormente, los mismos modelos se
utilizaron para simular el comportamiento no-lineal con la introduccion de las leyes inelasticas de
comportamiento de los materiales. Se realizé un analisis no lineal con aplicacidon de carga lateral
monotdnica creciente para obtener la curva de capacidad de la estructura. Seguidamente, se realizé
un analisis paso a paso del evento sismico mas intenso registrado a fin de comparar las respuestas
real y numérica e identificar cambios de rigidez en el sistema. Finalmente, se empled un
acelerograma sintético representativo de un sismo de magnitud 8.2 creado para las caracteristicas
de la zona realizando un analisis paso a paso con el modelo no-lineal. Con este andlisis numérico se
identificaron los elementos mas demandados, sus deformaciones maximas y las variaciones de
frecuencias asociadas al cambio de rigidez.

Todos los analisis se compararon con lo obtenido de modelos previos, mostrando las ventajas,
desventajas y capacidades del modelo aqui desarrollado.



2. Antecedentes

La presencia de comportamiento no lineal en edificaciones se debe a la combinacion de distintos
factores. Algunos de ellos son el suelo de desplante, la intensidad y cercania de los eventos sismicos
y la configuracién estructural que definen el comportamiento dindmico de la estructura.

Se ha visto en distintos trabajos (Papageorgiou y Lin, 1992; Ordaz et al., 1996) que las estructuras
desplantadas en suelos blandos arenosos facilitan una respuesta no lineal incluso ante intensidades
moderadas y que, al estar cerca de la fuente de generacién de los movimientos sismicos, las
excitaciones poseen un amplio contenido de frecuencias.

La seleccién de un edificio para instrumentacidon y monitoreo no es algo trivial. El edificio en estudio
se eligid en la ciudad de Acapulco debido a que la probabilidad de ocurrencia sismica es de las mas
altas del pais, y porque se espera ocurra un sismo de magnitud elevada en la brecha de Guerrero.
De un grupo de 30 opciones, el edificio en estudio (SIS en adelante) fue seleccionado debido a que
es de concreto reforzado, se encuentra en una zona de suelo blando y sus frecuencias
fundamentales de vibracion son cercanas a las primeras frecuencias caracteristicas del sitio. Ademas
de que, al tratarse de una construccién reciente, se podria contar con la documentacién completa
y se otorgarian los permisos de acceso para instalacién y operacién de la red acelerométrica
(Escobar et al., 2001; Muria-Vila, 2007) desde el inicio de su operacidn. El edificio SIS se disefid y
construyé en el afio 1997 terminando su construccion en diciembre del 2000. La operaciéon de la red
se inicié en septiembre del 2001 por el personal del Instituto de Ingenieria de la UNAM y se cuenta
con gran cantidad de registros hasta la fecha.

El edificio SIS ha sido caso de estudio para distintos aspectos como el andlisis de datos obtenidos
por la instrumentacion (Muria-Vila et al., 2002; Alcantara et al., 2002; Taborda et al., 2002; Correa,
2003; Muria-Vila et al., 2004) en donde se han determinado sus propiedades dindmicas, los efectos
de interaccidn suelo-estructura y amortiguamiento durante eventos sismicos.

También se han hecho investigaciones que comparan los resultados obtenidos con modelos
numéricos creados en distintos programas de cémputo (Morales-Avilés et al., 2012; Ochoa et al.,
2015). Se tiene un modelo tridimensional desarrollado en el programa de comun uso en despachos
de disefio estructural ETABS (CSI, 2000) y tres mas en el programa de analisis no lineal por dafio
concentrado Ruaumoko (Carr 1998, 2007); dos de ellos elaborados en el plano (en direccién
longitudinal y transversal) por Morales (2005) y uno tridimensional (3D) elaborado por Ochoa
(2015).

En el presente trabajo se ha optado por evaluar las ventajas y desventajas en costo computacional
y determinacion de dafio estructural al emplear un programa de analisis no-lineal basado en
modelos de dafio distribuido en comparacion con los modelos realizados anteriormente. El
programa DIANA (2019) ofrece la posibilidad del uso de modelos de dafio distribuido permitiendo
considerar la respuesta fragil presentada en el concreto a través de sofisticadas estrategias de
modelacién. Para el analisis, estos modelos requieren ser definidos por el comportamiento
inelastico de los materiales constituyentes, en lugar del comportamiento de los elementos
estructurales, como es el caso de modelos lineales con rigideces reducidas y modelos no lineales
con dafio concentrado. Unicamente serd necesario conocer y definir las propiedades de los
materiales (acero, concreto, mamposterias). Este proceso requiere del uso de modelos de



comportamiento que caracterizan los materiales (acero y concreto) por separado y en su
interaccion. Sin embargo, la tarea no es precisamente mas sencilla ya que obtener los valores de
comportamiento que definan a los materiales requiere conocer su comportamiento en diferentes
circunstancias. Por ejemplo, se requiere definir caracteristicas del concreto, como las resistencias
maximas o la energia de fractura, y considerar las particularidades numéricas derivadas de la
aplicacion de la técnica de fisuracidn distribuida. Esto es necesario tanto para el comportamiento
del concreto simple, asi como del concreto confinado, el cual se verd influenciado por la
configuracion de acero que se encuentre en la seccién.

Por otro lado, la combinacién del comportamiento de los elementos con las caracteristicas de
materiales junto con los métodos de solucién numérica que se empleen puede generar problemas
de convergencia por lo que en ocasiones es necesario cambiar el tamafio de paso en el tiempo o de
solicitacidn de carga. Esto con el propésito de que el modelo numérico sea capaz de interpretar los
cambios rdpidos en las deformaciones o esfuerzos de los materiales que definen a los elementos.

Si todos estos detalles son bien observados y controlados, se estima que los modelos complejos con
fisuracion distribuida podrian conformar una valiosa herramienta para reproducir el
comportamiento real de las estructuras y mostrarnos la evolucién del dafio que ocurre en todo el
sistema y en sus elementos.

2.1.Descripcion del edificio
2.1.1. Localizacién

El edificio SIS se encuentra ubicado en la costa del estado de Guerrero, en el municipio de Acapulco,
cerca del aeropuerto internacional de la ciudad. Esta regién es reconocida por su gran actividad
sismica debido al efecto de subducciéon de la placa de Cocos bajo la placa de Norteamérica.

Acapulco
Tucingo

Bahia de Acapulco

Tres Palos

7,% El Bejuco

Puerto del
Harques
Punta

EDIFICIO
s

Piya
Domante

Oceéano Pacifico

Fig. 2.1 Localizacion del edificio

El edificio se ubica en la zona conocida como “La brecha de Guerrero” (fig. 2.2) que corresponde a
la porcidn sureste en donde no se han registrado eventos de importancia después de los sismos de
1957 (M 7.8) y 1962 (M 7.2, 7.1).



De acuerdo con el tamafio de la brecha, el momento sismico acumulado puede llegar a generar un
sismo de magnitud 8.6 (Suarez y Albini, 2009); sin embargo, existe la posibilidad que, en vez de un
sismo grande, sucedan de 2 a 4 de magnitud 7.8 (Singh y Ordaz, 1994).
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Longitud, E
Fig. 2.2 Brecha sismica de Guerrero (Kostoglov y Pacheco, 1999)

2.1.2. Sistema estructural

El disefio del edificio se realizd en el afio 1997 siguiendo los lineamientos del Reglamento de
Construcciones para los municipios del Estado de Guerrero (RC-GRO, 1994), las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construcciéon de Estructuras de Concreto (NTC-GRO-Concreto,
1989) y las Normas Técnicas Complementarias de Disefio por Sismo del Reglamento de
Construcciones para los municipios del Estado de Guerrero (NTC-GRO-Sismo, 1989).

El edificio cuenta con 17 niveles y un sétano; 16 de los niveles estan destinados a departamentos y
uno de planta baja para recepcidn y dreas comunes. La altura total es de 66.15 m, con entrepisos
tipicos a ejes de vigas de 3.60 m para los niveles N1 a N15, 3.80 m en el ultimo nivel, 4.23 m en
planta bajay 3.10 para semisétano (fig. 2.6 y 2.7)

En las figs. 2.3 a 2.5 se pueden observar las dimensiones en planta del edificio. La direccidn
denominada longitudinal (L) es de 32.42 my de 36.43 m para la direccién transversal (T) en la planta
de sotano y cimentacién. Para la planta tipo la direccion L es de 23.41 m y de 24.59 para la direccién
T.
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Fig. 2.8 Planta de cimentacion del edificio
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La cimentacidn consta de un cajén de cimentacién formado por muros de concreto reforzado de 20
cm de espesor, desplantado 80 cm por debajo del nivel de banqueta, apoyado sobre 30 pilas que
trabajan por friccidn, de 12.5 m de longitud coladas en sitio, de seccidn circular con didmetros de
1.0,1.2,1.4y 1.6 m, ligadas mediante contratrabes de 2.0 m de peralte, como se indica en la planta
de cimentacién del edificio en la fig. 2.8.

El sistema estructural es a base de marcos y muros de concreto reforzado, asi como una losa maciza
de 12 cm de espesor. Todos los elementos estructurales fueron disefados para un concreto clase |
con resistencia a compresion de f'c=250 kg/cm? y con acero de refuerzo longitudinal y transversal
de resistencia fy=4200 kg/cm?.

La mayoria de las vigas principales son de 90 cm de peralte por 40 cm de ancho. Los cambios en la
cantidad de acero longitudinal y separacion de estribos de las secciones dan una variedad de mas
de 20 secciones diferentes. La variacién de secciones se presenta conforme la altura del edificio,
teniendo cuantias de acero mayores en los niveles inferiores y menores en niveles superiores.
Existen secciones que van desde los armados mas sencillos de dos varillas del nimero 6 (19.1 mm
de didmetro) para cada lecho (inferior y superior) con estribos de barras de acero del nimero 4
(12.7 mm de didmetro) a cada 20 cm, hasta armados de mayor densidad de acero con hasta 12
barras del nimero 8 (25.4 mm de diametro) en cada lecho y estribos a cada 10 cm. Las vigas mas
pequefias con 90 cm de peralte y 20 cm de ancho, se encuentran en planta baja y sétano sobre los
ejes A’oy A”o como se muestra en lafig. 2.3 y en el area de escaleras sobre los ejes 4, 5y 6 de todos
los niveles.

Las columnas varian con la altura en geometria y armado teniendo secciones en “L”, “T”,
rectangulares y cuadradas. Como se puede ver en la tabla 2.1, los cambios de seccién no ocurren en
el mismo nivel para todas las secciones. Los niveles N3, N5, N7, N9 y N11 son los que presentan
estas variaciones de seccidn.

Los muros de concreto reforzado se encuentran desplantados desde la cimentacién hasta azotea,
teniendo dos muros por cada nivel; uno de seccién rectangular denominado MC1 y otro con forma
de “C”, para conformar el cubo de elevadores denominado MC2. Ambos presentan cambios de
espesor y de armado longitudinal y transversal en la altura del edificio como se ve en la tabla 2.2. El
muro MC1 presenta cambios en los niveles N4, N9 y N13 mientras que el muro MC2 los presenta en
los niveles N2, N5y N11.

Como muros divisorios, el edificio cuenta con muros de mamposteria de tabique rojo recocido de
15 cm de ancho colocados a pafio de vigas y columnas, orientados en su mayoria en la direccion
longitudinal para los niveles de departamento y en direccidn transversal en fachada norte. En las
figs. 2.3 a 2.5 se pueden identificar con las dreas sombreadas.
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Tabla 2.1 Seccidn transversal de las columnas del edificio

Tipo de Entrepisos
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*Dimensiones en cm y didmetro de las barras en octavos de pulgada.
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Tabla 2.2 Seccidn transversal de muros de concreto reforzado del edificio
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2.1.3. Tipo de sueloy consideraciones de disefio

Cuando se realizo el disefio del edificio, de acuerdo con el articulo 205 del RC-GRO (1994), se
considerd a la ciudad de Acapulco dentro de la zona de mayor sismicidad en el pais, contemplada
como zona sismica “D” y segun este mismo apartado el suelo es tipo lll. Sin embargo, para el disefio
del edificio, mediante un estudio de mecdnica de suelos, el proyectista determind que el suelo de
desplante correspondia a un terreno de transicién tipo Il.

Se ha identificado en estudios previos (Muria-Vila et al., 2002) la frecuencia dominante del suelo
mediante el analisis de los primeros sismos registrados en el edificio SIS y pruebas de vibracidn
ambiental (VA), donde las frecuencias se encuentran entre 0.71 y 0.79 Hz. Esto confirmé que el tipo
de suelo es tipo lIl.

En otros estudios, mediante el uso de registros de vibracion ambiental, también determind una
frecuencia dominante promedio del suelo correspondiente a 0.75 Hz (Ts=1.33 s) en el predio
colindante al edificio, concluyendo que se trata de un suelo blando tipo Ill (Lermo, 2002). El estudio
geotécnico consistid en la estimacion de la estratigrafia del lugar de desplante de la estructura y del
periodo dominante del suelo. En la tabla 2.3 se muestra un resumen de los resultados obtenidos de
la estratigrafia.

Tabla 2.3 Estratigrafia de la zona de desplante

Profundidad, _ L. . Contenido de Contenido de
Descripcion geotécnica del material .
enm agua, en % finos, en %
0.00-3.00 Arena poco limosa de color café claro 10 15
3.00-5.70 Arena fina de color café claro 10 15
5.70-8.20 Arena limosa de color café claro 10 15
8.20-9.00 Arena de color café claro, con granos 20 37

Arena graduada con granos redondeados, de
color café claro

Arena fina silica parcialmente limpia, de color

gris olivo, con contenido variable de conchas.

9.00-10.80 20 37

10.80-27.00 25 30

La determinacion del tipo de suelo es importante ya que cuando se disefid el edificio se estimd,
erroneamente, que el suelo correspondia al tipo Il por lo que de acuerdo con el RC-GRO (1994), le
correspondia un coeficiente sismico (Cs) asociado a la meseta del espectro de disefio con un valor
Cs=0.86. Después de lo determinado con los estudios experimentales (Muria-Vila et al., 2002), para
el mismo reglamento, le corresponderia un Cs de 1.08 para un suelo tipo lIl.

Afios después del disefio y construccion del edificio entré en vigor un nuevo reglamento. En el
articulo 209 del Reglamento de Construcciones para el Municipio de Acapulco de Juarez (RC-ACA,
2002) se especifica que los valores de coeficientes sismicos en una zona D para los tipos de terreno
tipo Il y lll, corresponde a 0.86.

En la fig. 2.9 se muestra la comparacion de los espectros elasticos de disefio para la zona sismica
“D” con tipos de suelo Il 'y Il segin el RC-GRO (1994), asi como los del RC-ACA (2002).
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Fig. 2.9 Comparacion de espectros de disefio

Como se puede ver, en la curva definida por los valores del RC-ACA (2002) existe una reduccién en
las ordenadas espectrales para terreno lll, por lo que desaparece la diferencia de coeficientes
sismicos para los valores en la meseta del espectro respecto al tipo Il que existia con las versiones
anteriores del reglamento (RC-GRO, 1994). Sin embargo, ocurre una diferencia para los valores
correspondientes al periodo dominante del suelo ya que el espectro de las RC-GRO (1994) para
terreno tipo Il y RC-ACA (2002) para terreno Il comienza a descender a partir del periodo 1.20 s. Por
lo tanto, utilizando el espectro del RC-GRO (1994) para terreno tipo Il o el RC-ACA (2002) para
terreno tipo Il el coeficiente correspondiente es de 0.8 mientras que para el uso del espectro del
RC-ACA (2002) terreno tipo Il el coeficiente se mantiene de 0.86. Esta diferencia de coeficientes es
de 7%. La diferencia es pequefia en comparacién con la que se tenia respecto del espectro RC-GRO
(1994) para terreno tipo Ill donde el coeficiente incrementaba en un 26%.

En los reglamentos del estado de Guerrero y de la ciudad de Acapulco no se incluye el disefio de
elementos estructurales de concreto y de mamposteria, asi como la revisidn para disefio por sismo,
solo se hace referencia a las normas de la Ciudad de México. Por esta razén, para algunos de los
pardmetros que se utilizan para los modelos previos y los presentados en esta tesis se hace
referencia a lo propuesto en la normativa de la Ciudad de México.

En la memoria de calculo del edificio se menciona que el factor de comportamiento sismico (Q),
empleado en el andlisis de ambas direcciones ortogonales de la estructura es de 2. Sin embargo,
existe una incongruencia al respecto, ya que segun con la informacién disponible, en los resultados
del andlisis sismico que aparece en calculos del proyecto involucran un Q=4 (Morales, 2005).

2.2.Instrumentacion del edificio

En la fig. 2.11 se muestra el esquema de la distribucion de los servoacelerémetros en el edificio
disefiado por Muria-Vila (2007). El sistema consiste en un sensor triaxial en jardin (JN), un sensor
triaxial en la esquina oeste del semisdtano (SO-0), dos sensores uniaxilaes al oeste del semisdtano
orientados en direccion transversal (T) y vertical (V) (SO-N), un sensor uniaxial en vertical en el lado
este del semisdtano (SO-E), en cada uno de los niveles 4, 8 y 12 se instalaron dos acelerémetros
uniaxiales en el lado norte del edificio orientados en Ly T (4-N, 8-N y 12-N) y uno en el centro de
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cada entrepiso orientado en la direccién transversal (4-C, 8-C y 12-C), dos sensores uniaxiales en la
azotea orientados en V en las esquinas oeste y este (AZ-O y AZ-E), dos acelerdmetros uniaxiales en
el lado sur de la azotea orientados en Ly T (AZ-S) y finalmente dos uniaxiales en el lado norte de la
azotea orientados en Ty V (AZ-N).

Las caracteristicas de la instrumentacidn son tales que permiten obtener un nimero suficiente de
registros para visualizar la respuesta tridimensional del sistema suelo-estructura y poder asi estudiar
los aspectos estructurales y de interaccion suelo estructura (ISE). Ademas, registra con suficiente
resolucidn como para captar la vibracion ambiental, asi como sismos de pequefia a gran intensidad.
Con la informacién obtenida se pueden determinar las propiedades dinamicas del sistema, los
efectos de torsidn, las propiedades de ISE, el cambio de los pardmetros estructurales y los efectos
de sitio (Muria Vila et al. 2004; Muria Vila, 2007).

La operacién de la red se inicié en septiembre de 2001 con 18 servoacelerémetros uniaxiales y dos
triaxiales distribuidos en diferentes niveles instalados por Alcantara et al. (2002).
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Fig. 2.11 Distribucion de acelerémetros en el edificio SIS
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2.2.1. Registros sismicos

Resultado de la operacion de la red de acelerémetros del edificio en estudio, se han registrado gran
cantidad de eventos sismicos y tres pruebas de vibracion ambiental. Con esto, se han identificado
las propiedades dindamicas del edificio, las cuales se usan para comparar con los resultados de los
modelos numéricos generados.

Desde el inicio de operaciones de la red de instrumentacion se tiene una gran cantidad de registros
sismicos. En la tabla 2.5 se presentan los eventos registrados y analizados de los sismos que se
abordaran en esta tesis (Aldama et al. 2019). El primero de ellos (SI-011) se registré el 8 de octubre
del 2001 con epicentro en el poblado de Coyuca de Benitez, a 30 km al noroeste de la ciudad de
Acapulco con una magnitud de 6.1. Los valores maximos de aceleracion registrados en el edificio
fueron de 166, 58 y 102 cm/s? en la azotea, el sétano y el jardin, respectivamente (Muria Vila, 2007;
Muria Vila et al., 2004; Taborda, 2003). El sismo del 13 de marzo del 2007 (S1-071), con una magnitud
de 6.3, tuvo su epicentro 13 km al sur de Atoyac de Alvarez, Guerrero, ubicando al edificio a una
distancia epicentral de 76 km y generando aceleraciones en azotea de 178 cm/s? en el componente
Ty de 107 cm/s? en el componente L.

El sismo registrado el 21 de agosto del 2013 (SI-131), 18 km al oeste de San Marcos, Guerrero es el
gue ha producido mayor demanda en la estructura hasta el momento. Aunque su magnitud no es
la mayor, su distancia de 26 km al epicentro generd aceleraciones en azotea de 598 cm/s? en
direccion Ty de 371 cm/s? en direccion L.

En las figs. 2.12 a 2.14 se muestran los registros de aceleraciones en ambas direcciones para los
acelerometros de azotea, sotano y jardin.

Tabla 2.5 Caracteristicas de algunos eventos sismicos registrados

i X Componente T Componente L larias
Eventoy DI.StanCIa Ia Iasi (L+T),
fecha Mw epicentral, Amax, €n cm/s? Ariasy f, en Amax, €n cm/s? Ariasy f, en en
en km en en
Terreno | Azotea cm/s Hz Terreno | Azotea | ¢m/s Hz cm/s
SI-011 6.1 44 102 165 9.4 | 080 77 166 71 | 102 | 16
08/10/2001
S1-071 6.3 76 98 178 56 | 077 66 107 | 36 | 102 | 9
13/04/2007 ' ' ' i '
>I131 6.0 26 324 598 759 | 065 | 289 371 | 432 | 092 | 119
21/08/2013

Como se puede observar, el evento que ha presentado mayores aceleraciones y una mayor
intensidad de Arias es el SI-131. Esto muestra que, aunque no es el de mayor magnitud registrada,
la cercania al epicentro generd mayores demandas a la estructura que sismos de mayores
magnitudes. La segunda mayor intensidad de Arias se presenta para el evento SI-011 que, aunque
su magnitud es mayor que el SI-131, su lejania al epicentro reduce en 14% la intensidad de Arias, asi
como las aceleraciones maximas en azotea en un 28% para la direccion Ty 45% en L. La relevancia
de este sismo se debe a que fue el primero de intensidad moderada registrado en el edificio.
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Fig. 2.12 Historia de aceleraciones absolutas registradas en terreno del evento SI-011
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Fig. 2.13 Historia de aceleraciones absolutas registradas en terreno del evento SI-071
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Fig. 2.14 Historia de aceleraciones absolutas registradas en terreno del evento SI-131

La instrumentacién también ha permitido calcular las distorsiones de entrepiso a partir de los
registros del centro de los entrepisos instrumentados para cada evento como se puede ver en las
figs. 2.15 a 2.20. En el evento SI-131, para obtener las historias de distorsiones se opto por calcular
en la direccién L las distorsiones entre Azot-N8, N8-SOT y Azot-SOT, ya que, durante el sismo,
algunos sensores presentaron problemas y no fue posible tener todos los registros intermedios en
el centro de los entrepisos. Los registros de azotea y sétano si corresponden a los generados en el
centro del entrepiso, mientras que los del nivel 8 son los ubicados en el acelerémetro 8-N (fig. 2.11).
Las distorsiones en direccion T se obtienen calculando los desplazamientos con una doble
integracidn de la aceleracidn registrada por los sensores del norte del edificio.

Durante el evento SI-011, la distorsion méaxima entre niveles instrumentados en direccién L ocurre
entre Azoty N12 con un 0.03%, y entre N8 y N4 en direccién T con un 0.04%. Estos valores equivalen
a un 20% de la distorsidn limite permisible en condiciones de servicio segun lo estipulado NTC-
RCGRO. Esta limitacion es de 0.2% para edificaciones ubicadas en zonas con sismos frecuentes con
muros de mamposteria que no estan debidamente separados de la estructura.

Para el evento SI-071, ocurre un incremento de las distorsiones maximas en ambas direcciones. En
direccion L alcanza 0.05% entre Azot y N12, mientras que para la direccion T entre N8 y N4 aumenta
a un 0.07%, equivalente a un 33% de la distorsidn limite permisible en condicién de servicio.

Finalmente, en el sismo SI-131 la mayor distorsién que se presenta es en la direccidn L, entre Azotea
y N8, con un valor de 0.1%. En direccidon T, para el caso de las distorsiones calculadas con los
instrumentos ubicados en el norte, el maximo se presenta entre los entrepisos N8 y N4, con un valor
de 0.18%. Al realizar el calculo de las distorsiones con los instrumentos al centro, el maximo se
presenta también en niveles intermedios (N12 y N4) pero el valor maximo alcanza un 0.23%,
superando en 0.15 % el limite permisible en condicién de servicio.
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Posterior a este evento se realizd una inspeccién visual del edificio (Ochoa, 2015). Se observaron
dafios relacionados con la formacidn de grietas en la interfaz de los muros de mamposteria con las
trabes y muros que los rodea. Estos dafios se observaron en los niveles N3 a N13 en el drea de cubo
de escaleras, en el cuarto de ventilacidon y en muros de semisétano.
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Fig. 2.15 Historia de distorsiones de entrepiso calculadas del evento SI-011 en direccion L
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Fig. 2.18 Historia de distorsiones de entrepiso calculadas del evento SI-071 en direccion T

21



Distorsion, en %

Distorsion, en %

0.1
0.05

-0.05

-0.1
0.1

0.05

-0.05
-0.1
0.1
0.05

-0.05
-0.1

Fig. 2.19 Historia de distorsiones de entrepiso calculadas del evento SI-131 en direccion L

0.21
0.14
0.07
0
-0.07
-0.14
-0.21

0.21
0.14
0.07
0
-0.07
-0.14
-0.21

0.21
0.14
0.07
0
-0.07
-0.14
-0.21

0.21
0.14
0.07
0
-0.07
-0.14
-0.21

Fig. 2.20 Historia de distorsiones de entrepiso calculadas del evento SI-131 en direccion T

Azot-Sot

Azot-N8

15

20 25

Tiempo, ens

30

35

40

Azot-N12

N12-N8

N8-N4

15

20 25
Tiempo, ens

30

35

40

22



2.2.2. Identificacion de propiedades dinamicas

En la tabla 2.6 se muestran las frecuencias de vibrar identificadas en los sismos de estudio, ademas
de tres pruebas de vibracién ambiental (VA) realizadas el 16 de septiembre del 2001 (VA-011), el 24
de febrero del 2002 (VA-021) y el 19 de marzo de 2018 (VA-181). Los valores obtenidos de pruebas
de vibracién ambiental y del sismo SI-011 corresponden a los obtenidos de un analisis espectral
empleando la sefal completa. Para los eventos sismicos SI-031 (21/01/2003) SI-071 y SI-131 se
obtuvieron valores preliminares de la frecuencia de los modos fundamentales de traslacion con el
programa de computo “AlertE” (Aldama, 2009; Muria-Vila et al., 2010; Aldama et al., 2019).

Al comparar las frecuencias identificadas con las dos primeras pruebas de vibracién (VA-011 y VA-
021) es posible establecer que en este periodo el edificio no sufrié dafio significativo mas alla del
reacomodo natural de los materiales, del sistema estructural y su cimentacién, asi como de los
elementos no estructurales como muros divisorios, cancelerias y ventanas. Lo cual es posible
constatar al comparar las frecuencias de los primeros modos de cada direccidn en los cuales la
mayor reduccién es aproximadamente de 4% en L, mientras que en los modos superiores la maxima
diferencia es de 5% en el segundo modo de torsién (Ochoa, 2015).

Tabla 2.6 Frecuencias de vibrar identificadas para eventos sismicos registrados y pruebas de
vibracion ambiental

Frecuencias en Hz

Modos
Evento — —
Longitudinal (x) Transversal (y) Torsion
1 2 3 1 2 3 1 2 3

VA-011 | 1.03 | 4.10 8.50 0.88 | 2.98 5.42 1.42 4.59 6.84
SI-011 | 0.99 | 3.75 8.00 0.78 | 2.66 4.75 1.30 4.00 6.61
VA-021 | 1.07 | 3.98 8.19 0.85 | 2.83 5.02 1.44 4.21* 6.71

SI-031** | 1.06 - - 0.84 - - - - -
SI-071** | 1.00 - - 0.76 - - - - -
SI-131** | 0.92 - - 0.65 - - - - -

VA-181 1.00 | 3.54 | 7.42-7.55 | 0.73 | 2.45 | 4.39-4.43 | 1.27 | 2.90-3.96 -
* Promedio de la banda de frecuencias observada.
**Programa “AlertE” (Muria-Vila et al., 2010).

Una comparacion de valores obtenidos de VA antes (VA-021) y después del evento sismico mas
intenso registrado SI-131 (VA-181) permite suponer una pérdida de rigidez en la estructura. Para la
direccidn L se presentaron cambios de frecuencias de 6.54% en el primer modo, de 11% en el
segundo y de 9% en el tercero. Para la direccion T se aprecian cambios un poco mas altos, teniendo
una diferencia de 14% en el primero modo, de 13% en el segundo y de 12% en el tercero. Las
frecuencias en torsion tuvieron un cambio de 12% en el primer modo y de 18% en el segundo.

Con el evento SI-131 existen cambios significativos mayores al 20% en las frecuencias de vibrar

identificadas en ambos componentes lo cual indicaria la presencia de no linealidad. Por esta razén
se realizé el andlisis espectral para la sefial completa y de la fase final con el programa “AlertE”
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(Muria-Vila et al. 2010) de los registros sismicos SI-031, SI-071 y SI-133. Los valores obtenidos se
muestran en la tabla 2.7

Tabla 2.7 Frecuencias de vibracion identificadas con la sefial completa y fase final
Frecuencia fundamental, en Hz Variacion de frecuencia, en %
Evento Fecha Seial completa Fase final Sefial completa Fase final

T L T L T L T L
SI-031** | 29/10/2001 0.84 1.06 0.84 1.06 - - - -
SI-071** | 13/04/2007 0.76 1.00 0.77 1.02 9.52 5.10 8.33 3.77
SI-131** | 21/08/2013 0.63 0.84 0.65 0.92 2491 | 20.75 | 22.62 | 13.21
**Programa “AlertE” (Muria-Vila et al., 2010)

Si observamos los valores en la direccién T, el evento SI-131 presenta una pérdida de frecuencia del
22% respecto de la identificada en la fase final del evento SI-131y de 13% en la direccién L. En ambas
direcciones se observa una reduccién de las frecuencias conforme la ocurrencia de los eventos
sismicos. Esto indica una reduccién de rigidez permanente y no es necesariamente atribuible a un
dafio en elementos estructurales, pero podria deberse al dafio de elementos no estructurales como
es el caso de los muros divisorios de mamposteria.

Se han realizado estudios paramétricos modales para determinar los porcentajes de
amortiguamiento critico que se presentan en el edificio durante los eventos registrados (Taborda,
2003). En la tabla 2.8 se muestra el promedio de los porcentajes de amortiguamiento critico
identificados con el evento SI-011.

Tabla 2.8 Porcentajes de amortiguamiento critico del sistema identificados con un andlisis
paramétrico modal con el evento SI-011 (Taborda, 2003)

Porcentaje de amortiguamiento critico
Evento Modo Direccion T Direccion L Torsion
& §oe & §poe & §poe
1 1.54 0.61 1.50 0.74 1.60 0.65
SI-011 2 1.83 1.00 2.54 1.05 2.18 1.18
3 2.29 0.99 5.23 2.02 4.65 2.71

& Porcentaje de amortiguamiento critico promedio
&eo Desviacion estandar de los valores de amortiguamiento

Finalmente, en la fig. 2.21 se muestran las tres primeras formas modales de torsién y traslacién en
Ty L obtenidas de las pruebas de vibracion ambiental y el evento sismico SI-011.
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Fig. 2.21 Formas modales estimadas experimentalmente con las pruebas VA-011, VA-021 y el
evento SI-011 (Morales, 2005)
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2.2.3.

Efectos de interaccion suelo-estructura

La localizacién del edificio de estudio sobre un suelo blando destaca la importancia de considerar
los efectos de ISE y estimar su influencia en la respuesta dinamica del edificio. Se realiz6 una
estimacion de los efectos dindmicos de ISE (Muria-Vila et al., 2004) donde se compararon las
rigideces de cimentacidn estimadas de manera analitica con las NTC-Sismo (2004), con el programa
Dyna5 (Novak et al., 1995) y de manera experimental con el método simplificado de Luco (1980).

En la tabla 2.9 se muestran los valores de rigideces de traslacién y cabeceo en cada direccién
obtenidos con diferentes métodos; de acuerdo a las Normas Técnicas Complementarias para Disefio
por Sismo del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (NTC-Sismo, 2000), procedimiento
planteado por Luco (1980) y analiticamente con el programa Dyna5 en donde se incluyen la

contribucion del cajéon vy las pilas.

Tabla 2.9 Rigideces de interaccion suelo-estructura (ISE) (Muria-Vila et al., 2004).

T L R
Método Ktraslacion Kcabeceo Ktraslacisn Kcabeceo Krotacion
(kg/m x10°) | (kg-m/rad x10') | (kg/m x10°) | (kg-m/rad x10%) | (kg-m/rad x10%%)
NTC (estdtico) 1.72 3.79 1.72 4.37 3.99
NTC (dindmico) 1.71 3.49 1.71 4.14 3.75
Luco 0.5 2.61 0.47 2.38 2.65
Dyna5 (EG) 1.11 2.68 1.11 2.76 3.15

Para los analisis presentados en este trabajo se compara el uso de valores de ISE obtenidos con
normativas (NTC-Sismo-2000) y analiticamente con el programa Dyna5 (Novak et al., 1995) método
con el cual se toma en cuenta el efecto de grupo de pilas.
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3. Modelos numéricos lineales

En este capitulo se muestran y comparan los resultados de analisis lineales paso a paso obtenidos
con modelos elaborados en distintos programas de computo con los eventos simicos registrados de
mayor importancia registrados entre 2000 y 2013 (SI-011 y SI-131). En el capitulo 4 se abordara lo
referente al analisis no-lineal.

3.1.Modelos previos

Previo a este trabajo se elaboraron dos tipos de modelos:

Modelos lineales: donde se hace uso de propiedades en etapa eldstica lineal en los
programas de ETABS y Ruaumoko (2D y 3D).

Modelos no lineales: Se crearon modelos con el programa Ruaumoko (2D y 3D) con base en
los modelos elasticos lineales calibrados y con consideraciones de andlisis adicionales que
se muestran en el capitulo 4 para estudiar el comportamiento inelastico del edificio.

Los modelos lineales del edificio SIS que se tiene anteriores a este trabajo son:

Modelo ETABS: Un modelo tridimensional elastico lineal desarrollado en el programa de
computo de uso comun en despachos de disefio estructural ETABS (Wilson, 2000).

Modelo Ruaumoko 2D: Se tienen modelos planos de comportamiento eldstico lineal para
ambas direcciones (L y T) del edificio. Estos modelos fueron elaborados por Morales (2005)
en Ruaumoko 2D (Carr, 1998).

Modelo Ruaumoko 3D: Un modelo tridimensional con comportamiento elastico lineal
(Ochoa, 2015) elaborado en Ruaumoko3D (Carr, 2007).

Consideraciones generales de modelos lineales previos:

Las siguientes consideraciones fueron hechas para modelos que se refieren a condiciones de VA.

1.

Cargas: tomadas en cuenta mediante una estimacion realista de masas por cargas muertas,
cargas vivas, instalaciones y pesos volumétricos de elementos no estructurales como se muestra
en las tablas 3.1 a 3.3. Esta estimacidn realista disminuye los valores de carga viva especificados
en normativa y que fueron utilizados originalmente para disefio del edificio (tabla 3.4). Las
masas traslacionales y rotacionales calculadas en funcién de la distribucidn de masas existentes
en el edificio fueron aplicadas de forma concentrada en el centro de masa de cada entrepiso.

Tabla 3.1 Cargas muertas estimadas en el edificio para azotea.

Concepto Peso volumétrico y espesor, Peso unitario,
enkg/m3ym en kg/m?

Impermeabilizante asfaltico --- 10.0
Enladrillado 1500, 0.02 30.0
Mezcla cemento-arena 2100, 0.03 63.0
Relleno de tezontle seco 1250, 0.08 100.0
Losa maciza de concreto reforzado 2400, 0.12 298.0
Falso plafon de yeso --- 12.5
Total 503.5
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Tabla 3.2 Cargas muertas estimadas para niveles intermedios en el edificio.

Concepto Peso volumétrico y Peso unitario,
espesor, en kg/m3ym en kg/m?
Losa de ceramica 30 x 30 cm 25.00
Mezcla cemento-arena 2100, 0.03 63.00
Losa maciza de concreto reforzado 2400, 0.12 288.00
Falso plaféon de yeso 12.50
Total 388.50

Tabla 3.3 Cargas muertas de instalaciones estimadas para el edificio.

Concepto Peso unitario, en kg/m?
Equipo de aire acondicionado 80
Elevador 1040
Tanque del equipo hidroneumatico 77
Jacuzzi vacio 68

Tabla 3.4 Estimacion realista de cargas vivas para el edificio.

Concepto Peso unitario, en kg/m?
Azotea 5
Areas comunes 15
Departamentos, planta baja y cuartos de almacén 50

Peso volumétrico: En el caso de elementos estructurales de concreto reforzado se empled el
peso volumétrico del concreto clase | equivalente a 2,400 kg/m?3, para los elementos de concreto
pobre se empled un peso volumétrico de 2,200 kg/m?3, y para el caso de la mamposteria el peso
volumétrico se estimd en 1,800 kg/m3.

Moédulo de elasticidad del concreto: Para el concreto clase | empleado en elementos
estructurales se considera un valor equivalente a 1.3 veces el mdédulo de elasticidad estatico
indicado en las NTC-Concreto (2004) del RCDF para este tipo de concreto, con agregado grueso

calizo (14,000 \/ﬁ) correspondiente a 283,500 kg/cm?. Este incremento de 1.3 veces se debe
a que no se han realizado pruebas para determinar las propiedades y caracteristicas del
concreto usado para la construccion del edificio en estudio y existen investigaciones
experimentales (Aire y Muria-Vila, 1993; Mendoza et al., 1992; Neville, 1990) que concluyen
adecuado este incremento en el mddulo de elasticidad respecto al determinado en la
normativa.

Moddulo de elasticidad de la mamposteria: Se tomd un valor equivalente a la ecuacion de las
NTC-Mamposteria (2004) para tabiques de barro rojo recocido con cargas de corta duracién
correspondiente a 9,000 kg/cm? (900 MPa).

Uniones de trabes y columnas: Se considera un factor de zona rigida de 50% (ZR=0.5).
Entrepisos con comportamiento de diafragma infinitamente rigido.
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7.

10.

Para vigas rectangulares coladas monoliticamente con la losa, se modelaron como secciones T
o L, con un ancho de patin a cada lado del alma igual al menor de los tres valores siguientes
(NTC-Concreto, 2004):

e La octava parte del claro menos la mitad del ancho del alma.

e La mitad de la distancia al pafio del alma del miembro mas cercano.

e Ocho veces el espesor del patin.
Momentos de inercia: Para las secciones transversales de vigas, columnas y muros de concreto
reforzado se han tomado secciones brutas no transformadas, caracteristicas de un estado inicial
del edificio.
Porcentaje de amortiguamiento critico: Con un valor constante de 5% para todos los modos,
valor considerado por las NTC-Sismo (2004).
Efectos de interaccidn suelo-estructura: Se toman en cuenta las rigideces estaticas de traslacién
y cabeceo obtenidas de acuerdo a las NTC-Sismo (2004) que se muestran en la tabla 2.9.

Consideraciones particulares de modelos previos con comportamiento elastico lineal

Modelo ETABS (tridimensional):

La ISE fue representada por un resorte con seis grados de libertad (desplazamiento
longitudinal, dos desplazamientos transversales, giro y rotaciones sobre los dos ejes
transversales) ubicado en el centro de masas de la cimentacion del edificio, al cual se ligaron
todos los nodos de las contratrabes consideradas como infinitamente rigidas. El modelo se
cred a base de elementos tipo barra para las vigas y columnas y elementos tipo membrana
para los muros de concreto reforzado, muros de mamposteria y rampas de escaleras (CSl,
2000).

Modelo Ruaumoko (plano):

La ISE se modeld con un resorte de dos grados de libertad (desplazamiento horizontal y
rotacion alrededor del plano) ubicado en el centro de masas de la base del edificio. Para
garantizar que estos efectos se consideraran de manera adecuada se obligd a que todos los
nodos de la base del edificio tengan el mismo giro y desplazamiento horizontal que el nodo
al que se conectan los resortes. Se hizo uso de elementos tipo barra para vigas y columnas
y elementos planos cuadrilaterales “QUAD” con tres grados de libertad en cada nodo
(desplazamientos horizontales en X y Y, rotacion sobre el eje Z) para muros de concreto
reforzado, muros de mamposteria y rampas de escaleras (Carr, 1998). Por ser un modelo en
dos dimensiones, se incluye el aporte de la rigidez que le proporciona los elementos fuera
del plano en los casos de muros y vigas. En el caso de muros se incluye en el calculo de las
propiedades geométricas, y en el caso de vigas ortogonales al modelo, se hace uso de
resortes verticales con rigidez axial colocados en diferentes nodos (Morales, 2005).

Modelo Ruaumoko (tridimensional):

Los efectos de ISE fueron tomados en cuenta con el uso de un resorte de seis grados de
libertad (desplazamiento longitudinal, transversal y vertical, y rotaciones sobre los ejes
transversal, longitudinal y torsion) ubicado en el centro de masa de la base del modelo. Para
darle a la cimentacidn comportamiento infinitamente rigido en todas las direcciones se
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esclavizaron todos los nodos al centro de masa en sus seis grados de libertad. Las vigas y
columnas se modelaron con elementos tipo barra y los muros de concreto, muros de
mamposteria y rampas de escaleras con elementos cuadrilaterales tipo cascaron
“QUADRILATERAL” con seis grados de libertad en cada uno de sus cuatro nodos (Carr, 2007).

3.2.Modelizacién adoptada en DIANA

Haciendo uso del programa de cdmputo DIANA en la versién 10.3 (2019) se han creado modelos en
etapa lineal que inicialmente se han validado mediante las propiedades dindmicas y las formas
modales, y que posteriormente se han empleado para realizar un andlisis dinamico paso a paso de
tres de los sismos registrados, dos de baja intensidad (SI-011 y SI-071) y el mds intenso registrado
hasta el momento (SI-131). De las consideraciones mostradas en el apartado anterior utilizadas en
modelos previos, se conserva lo explicado en los puntos 1, 2, 3,5y 7.

El modelo elaborado en DIANA se encuentra constituido por diferentes tipos de elementos:
elementos barra, cascarén, membrana y resortes para la ISE. En este apartado se presentan los
detalles de los elementos seleccionados, los parametros para definirlos y la razén de su uso en este
modelo.

Para que cada elemento sea capaz de representar el comportamiento es necesario que cuente con
una cantidad minima de puntos de integracién. Estos puntos se conforman mediante una regla de
integracién a lo largo del eje de laviga o en el plano de la losa, y a través de su espesor. Dependiendo
del tipo de elemento utilizado es la sugerencia que se da por parte de la RTD (2017) “Guidelines for
Nonlinear Finite Element Analysis for Concrete Structures” para los puntos minimos de integracion.

Elementos barra (columnas y vigas)

Los elementos barra utilizados para representar las columnas y vigas tienen la posibilidad de
desarrollar deformacion axial, deformacion a cortante, curvatura y torsién, por lo que son capaces
de representar fuerzas axiales, fuerzas cortantes y momentos. Se emplean elementos cuadraticos
Clase Il que hacen uso de la integracion de Mindlin-Reissner con lo cual la deformaciéon normal varia
linealmente sobre el area de la seccidn transversal y las deformaciones transversales de corte son
forzadas a ser constantes (DIANA, manual 2019). Este tipo de elemento no es capaz de reproducir
el efecto de pandeo.

Para poder representar adecuadamente el comportamiento de los elementos, es necesario
definirlos de forma que reproduzcan e identifiquen el dafio de acuerdo con el tamafio de la zona
afectada al incursionar en la no linealidad. En este caso se ha decidido definir la longitud de los
elementos barra de forma que cada grupo de puntos de integracidn distribuidos a lo largo del
elemento represente la longitud plastica de la seccidn. En Park et al. (1982) se sugiere una relacién
simple para determinar la longitud plastica; equivalente a 0.4 veces el peralte total de la seccién. Se
hace uso de elementos cuadraticos tipo CL18B (DIANA, 2019) con tres nodos de interpolacién a lo
largo del eje y siete puntos de integracion de Simpson a través de la profundidad y el espesor segun
lo recomendado en las RTD (2017). Cada elemento cuenta con dos puntos de integracion a lo largo
del elemento por lo que el tamafio nodo a nodo de cada elemento barra serad dos veces la longitud
plastica de cada seccidn, como se muestra en la fig. 3.1.
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Fig. 3.1 Esquema de elemento tipo barra.

La distribucion de los puntos de integracidn en la seccion para elementos tipo barra da una similitud
a los elementos fibra que utilizan otros programas como Perform y OpenSees, considerados
elementos capaces de distribuir la plasticidad mediante integraciones numéricas a través de la
seccion transversal del elemento y a lo largo de la longitud del mismo. En la fig. 3.2 se muestra el
esquema con los puntos de integraciéon que se utilizaron para cada tipo de seccion en vigas y
columnas. Las vigas se han modelado como secciones T o L, con un ancho de patin a cada lado del
alma igual al menor de los tres valores mencionados previamente en el apartado 3.1 inciso 7. Con
la distribucion que se muestra en la fig. 3.2 se buscd mantener al menos los siete puntos de
integracion sugeridos en las RTD (2017) para conformar la seccién en su largo y ancho.

Por lo tanto, cada elemento barra tendra en total un nimero de puntos de integracion que definan
su comportamiento (fig. 3.2). Teniendo elementos en vigas con 64 puntos de integracion y en
columnas con 96 o 98 puntos cada uno.
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Fig. 3.2 Puntos de integracion en secciones de vigas y columnas.
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Para la generacion de las zonas rigidas (ZR) en las uniones viga-columna, los elementos tanto de
vigas como de columnas se han dividido en segmentos que respeten la distancia entre cara libre y
el centro de conexidn equivalente a 50% del peralte de la seccidn con el uso de ligas rigidas.

Elementos cascarén (Muros de concreto y muros de mamposteria).

Para los elementos cascarén que conforman los muros de concreto y muros de mamposteria se
siguid la recomendacidon de la RTD (2017), asignandole 3 x 3 puntos de integracién de Gauss en el
plano y siete puntos de Simpson en su espesor, dejando asi a cada elemento con 63 puntos de
integracién. Se hace uso de elementos cascardn curvos rectangulares de ocho nodos de
interpolacién cuadratica nombrados como CQ40S (DIANA, 2019). Cada elemento cuenta con cinco
grados de libertad en cada nodo del elemento: tres traslaciones y dos rotaciones. Una de las
condiciones de uso es que deben ser delgados, es decir que su grosor debe ser mas pequefno en
relacion con las dimensiones que definen al elemento en el plano. Las fuerzas pueden actuar en
cualquier direccién perpendicular a la superficie y sobre la superficie. Las cargas de momento deben
actuar alrededor de un eje que esté en la cara del elemento.

3.3 Caracteristicas de elemento cascaron curvo (DIANA 10.3, 2019)

El tamafio de elemento para los muros de concreto se basé en lo observado en Arias et al. (2017)
guedando con 6 elementos en el centro del muro en “C” (MC2), cuatro en sus laterales y siete
elementos para el ancho en muros rectangulares; en su altura ambos se han dividido en seis
segmentos. Se han dividido los elementos a manera de tener separadas las zonas de concreto
confinado en los bordes de los muros para otorgarle las propiedades correspondientes en el
posterior andlisis no lineal. Los espesores se definieron con las correspondientes a las secciones que
se muestran en la tabla 2.2 que van de 30 a 20 cm.

Los muros de mamposteria se han mallado cuidando la unién con los elementos viga y columna ya
discretizados, a los que estan conectados de forma continua. Por consiguiente, quedan de menor
tamanfio en las zonas superior e inferior y mas grandes en las zonas centrales. Los espesores son los
correspondientes al ancho de las mamposterias de 15 cm.

Elementos membrana (Losas)

A diferencia de modelos previos (ETABS, Ruaumoko) en donde se hizo uso de diafragmas rigidos en
vez de losas, para los modelos elaborados en DIANA se decidid modelarlas con elementos
membrana debido a que el programa no cuenta con una herramienta que simule de forma sencilla
la hipdtesis de diafragma rigido.
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El cambio de elementos cascardn a tipo membrana para las losas se hizo a razén de que requieren
menor costo computacional, que no se le colocardn elementos de refuerzo y al decidir usarlos con
propiedades lineales para todos los analisis, es el tipo de elemento mds adecuado. Las losas de
entrepiso se han modelado con un mallado aproximado de 800 mm por lado a excepcién de las
zonas que contindan a las zonas rigidas. En estas zonas el mallado se ha hecho mas pequefio para
dar continuidad entre los elementos barra de las ZR. El espesor es de 12 cm para entrepisos y 20
para el sétano.

El Unico esquema de integracidn posible para estos elementos es de 2 x 2 en el plano. No cuenta
con la posibilidad de generar puntos de integracién en el grosor del elemento por lo que sélo trabaja
con la integracion en el plano.

Los elementos de cascardn plano (membrana) deben cumplir las siguientes condiciones con
respecto a la formay la carga: deben ser planos, es decir, las coordenadas de los nodos del elemento
deben estar en el plano del elemento; deben ser delgados, es decir, el grosor debe ser mas pequefio
en relacién con las dimensiones en el plano del elemento, las cargas de fuerza pueden actuar en
cualquier direccién entre el plano perpendicular al plano y en el plano; el momento debe actuar en
el plano del elemento. Su configuracién hace que las normales del plano del elemento permanezcan
rectas después de la deformacion, pero no tienen que ser perpendiculares al plano del elemento. A
diferencia de los cascarones, para estos elementos el desplazamiento perpendicular al plano no
varia en la direccion del espesor.

Las masas adicionales de entrepiso se han colocado sobre los nodos de las mallas creadas en estos
elementos. En el caso de modelos sin muros de mamposteria se han asignado las masas adicionales
correspondientes en la ubicacion de los elementos no modelados.

Elementos de refuerzo

El acero de refuerzo se ha modelado embebido en las secciones de concreto para los elementos
columna, viga y muros de concreto con elementos tipo “TRUSS” (DIANA, 2019). Este tipo de
elementos embebidos no tiene grados de libertad por si mismos, pues las deformaciones que
desarrollen seran debido a los desplazamientos que se presenten en el elemento principal que los
contiene (elemento barra o cascarén) lo cual implica una perfecta adherencia entre el elemento de
refuerzo y el material del elemento principal de concreto (fig. 3.4).

Para estos elementos es necesario definir su localizacién en el modelo, las propiedades del material,
propiedades fisicas como su seccidon transversal y su esquema de integraciéon. La contribucién de
rigidez hacia el elemento es automaticamente calculada siempre y cuando el elemento quede
dentro de las dimensiones que definen la seccidn en barras o el espesor en el caso de los cascarones.
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Fig. 3.4 Elementos de acero de refuerzo embebidos en secciones de concreto de vigas y columnas.

Para comprobar el correcto uso de estos elementos y observar la influencia de los aceros de refuerzo
en la rigidez de las secciones de concreto se hicieron pruebas en las columnas rectangulares, Ty L.
Se modelaron segmentos que respetaran las geometrias de las columnas mads grandes que se
encuentran en los niveles inferiores y se incluyeron los refuerzos embebidos. Se aplicé una carga

puntual en direcciéon L y T de 10,000 N en el nodo superior de la columna y se obtuvieron los
resultados que se muestran en la fig. 3.5.
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Fig. 3.5 Incremento de rigidez por acero de refuerzo en columnas.

Se aprecia que existe una influencia significativa en término de rigidez al incluir en las secciones los
elementos de refuerzo embebido. Este incremento llega a ser de hasta 32% para las secciones tipo
L de las columnas, de 19% en secciones rectangulares y de 25% en secciones tipo T.
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Elementos resorte (ISE)

Para representar los efectos de ISE se hace uso de elementos tipo resorte de translacidn,
presentados en DIANA como elementos SP2TR, los cuales estdn compuestos de dos nodos, uno
sujeto a la base de la cimentacion y el otro como un apoyo fijo. A estos elementos ademas de su
rigidez también se les puede asignar un coeficiente de amortiguamiento, por lo que seran utilizados
también para darle valores de amortiguamiento a la ISE. Para poder simular una losa rigida en
cimentacidn se le asignd a la losa de la base un espesor grande y un mddulo de elasticidad alto.

El uso de un solo punto en donde se concentran los valores de rigideces para dar los efectos de ISE
en traslacion y cabeceo generé problemas de indole numérico, por lo que se optd por hacer uso de
varios puntos distribuidos en la cimentacion (fig. 3.6). Para que el efecto de rotacién y cabeceo se
representara de manera adecuada se calcularon valores de rigidez verticales y se determinaron
posiciones estratégicas respecto al centro de masa del edificio, de forma que reprodujeran las
rigideces rotacionales y de traslacidn globales deseadas.

IO Klrasla:lan
I
il

I Centro de masas
Rad

Fig. 3.6 Ubicacion de elementos para ISE en planta de cimentacion.

Para hacer uso de estos elementos resorte, DIANA tiene la capacidad de definir rigideces de muelle
con modelos no lineales, hecho que seria util en el caso de incluir un tipo de comportamiento no
lineal en el suelo. Sin embargo, este aspecto queda fuera de los alcances de este trabajo.

Finalmente, los valores para las propiedades de los materiales adoptados en la etapa lineal para
concreto y acero de refuerzo son los mismos que en modelos previos. Se hace un resumen de ellos
en la tabla 3.5.
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Tabla 3.5 Resumen de valores para materiales de elementos estructurales.

Material Madulo de elasticidad, Peso volumétrico,
en MPa en N/m3
Concreto clase | 27,802 23,536
Acero de refuerzo 210,000 -

Algunos estudios experimentales (Meli, 1994; Alcocer, 1997) han mostrado que los valores
especificados en las normativas mexicanas para el médulo de elasticidad de la mamposteria son
bajos en comparacién con datos experimentales. En la tabla 3.6 se muestra el médulo de elasticidad
propuesto para disefio en las NTC-Mamposteria (2004) y dos casos experimentales.

Las NTC-Mamposteria (2004, 2017) proponen una ecuacion que multiplica 600 veces la resistencia
de disefio a compresion de la mamposteria (f'm) para determinar el modulo de elasticidad. Para las
piezas de tabique macizo de arcilla artesanal, el f', correspondiente es de 1.5 MPa. Por lo tanto, el
madulo de elasticidad es de 900 MPa. Mediante pruebas experimentales en pilas de mamposteria
con piezas elaboradas en tabiqueras mexicanas se obtuvo un mdédulo correspondiente al valor
promedio de 2,100 MPa con un coeficiente de variacion del 18% (Arias, 2005). La diferencia de este
valor con el indicado en las NTC-Mamposteria (2004) y utilizado en modelos anteriores es de 57%.

Por otro lado, se realizaron ensayos en especimenes de mamposteria de tabique rojo recocido
comunmente utilizados para la construccion de muros de mamposteria en Chilpancingo (estado de
Guerrero, México) municipio colindante con Acapulco (Arias, 2005). Se determind el mddulo de
elasticidad y se obtuvo un valor promedio de 2,540 MPa con un coeficiente de variacion de 40%.
Este mddulo resulta 65% mayor que el propuesto en las NTC-Mamposteria (2004, 2017).

Tabla 3.6 Resumen de valores para materiales de elementos estructurales

Modulo de elasticidad | Coeficiente de
propuesto, en MPa variacion, en %

NTC-Mamposteria (2004, 2017) 900
Arias (2005) 2,100 18
Flores et al. (2012) 2,540 40

A diferencia de andlisis anteriores, se opta por hacer uso de un moédulo de elasticidad propuesto en
Arias (2005) obtenido del promedio de resultados experimentales y con un coeficiente de variacién
mas pequeiio en comparacién en la obtenido por Flores (2012) para los andlisis siguientes de
modelos DIANA se asignara a la mamposteria un mddulo de elasticidad con valor de 2,100 MPa.

Los modelos previos hicieron uso del médulo de disefio propuesto en las NTC-Mamposteria (2004)
por lo que el efecto que genera este cambio de valor para el mddulo de elasticidad en los modelos
elaborados para esta tesis se presenta mas adelante en el apartado 3.3 (tabla 3.7) al comparar las
propiedades dinamicas con modelos elaborados en DIANA que hacen uso del mddulo de elasticidad
indicado por las NTC-Mamposteria (2004) y el propuesto en Arias (2005). El peso volumétrico de
este material se considera de 1,800 kg/m3 para todos los modelos.
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Fig. 3.7 Modelo numeérico tridimensional elaborado en DIANA.

Tabla 3.7 Cantidad de elementos en el modelo numérico elaborado en DIANA.

Elemento Tipo de elem. | Cantidad de elementos
Columnas Barra 3,326
Vigas Barra 8,733
Muro MC1 Cascaron 623
Muro MC2 Cascaron 2,380
Losas Cascaron 30.636
Mamposteria Cascaron 20,638
Refuerzos Barra 30,697
Cargas Muertas Nodo 21,948
Muro cimentacion Cascaron 1,392
ISE en 8 puntos Resorte 12
Amortiguamiento ISE | Amortiguador 5
Total 120,390




En la fig. 3.7 se muestran las imdgenes del modelo elaborado en DIANA, en donde se pueden
apreciar los elementos de mamposteria, las losas, muros de concreto y columnas. También se logra
apreciar el mallado que se asignd en los elementos cascardn.

En la tabla 3.7 se muestra un resumen de la cantidad de elementos que se tiene de cada tipo. Se
obtiene un total de 120,390 elementos para los modelos que incluyen los elementos de
mamposteria. Para los modelos en los que no se incluyen, el total es de 99,752 elementos. Por lo
gue se tiene una diferencia de 17.14% entre la cantidad de elementos que tiene un modelo que
toma en cuenta elementos de mamposteria y uno que no.

3.3.Comparacion de propiedades dindmicas.

Con las consideraciones de modelado mencionadas previamente se han creado seis modelos
lineales con las siguientes caracteristicas especificas:

e Di-L-NTC: Secciones brutas de concreto (sin acero de refuerzo), con valores de ISE calculados
con las NTC-Sismo (2004) y elementos de mamposteria tipo cascaron con médulo de
elasticidad de 2,100 MPa.

e Di-L-Dyna: Secciones brutas de concreto (sin acero de refuerzo), con valores de ISE
calculados con Dyna5 y elementos de mamposteria tipo cascarédn con médulo de elasticidad
de 2,100 MPa.

e Di-L-NTC-ref: Acero de refuerzo embebido en elementos de concreto (excepto losas), con
valores de ISE calculados con las NTC-Sismo (2004) y elementos de mamposteria tipo
cascaréon con modulo de elasticidad de 2,100 MPa.

e Di-L-Dyna-ref: Acero de refuerzo embebido en elementos de concreto (excepto losas), con
valores de interaccion suelo-estructura calculados con Dyna5 y elementos de mamposteria
tipo cascardn con mdédulo de elasticidad de 2,100 MPa.

e Di-L-Dyna-ref-MNTC: Acero de refuerzo embebido en elementos de concreto (excepto
losas), con valores de interaccién suelo-estructura calculados con Dyna5 y elementos de
mamposteria tipo cascaron con moédulo de elasticidad de 900 MPa (NTC-Mamposteria,
2004).

e Di-L-NTC-ref-SM: Acero de refuerzo embebido en elementos de concreto (excepto losas),
con valores de ISE calculados con las NTC-Sismo (2004) y sin elementos de mamposteria
(sélo se considera la carga correspondiente a su peso).

e Di-L-Dyna-ref-SM: Acero de refuerzo embebido en elementos de concreto (excepto losas),
con valor de ISE calculados con Dyna5 y sin elementos de mamposteria (sélo se considera
la carga correspondiente a su peso).

Estos modelos fueron creados para ver y comparar la influencia que tenian los parametros de
valores de ISE, elementos de acero de refuerzo y elementos de mamposteria en el comportamiento
de la estructura.

En la tabla 3.8 se muestra la comparaciéon de frecuencias de vibrar obtenidas de manera
experimental con las obtenidas de los modelos numéricos, tanto en modelos de trabajos previos,
como los elaborados para esta tesis.
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De los valores de modelos previos aqui presentados, el modelo Ruaumoko 3D* modela los muros
de concreto reforzado con elementos curvos tipo cascaréon, mientras que el modelo Ruaumoko
3D** los modela con un modelo macroscdpico equivalente a base de vigas y resortes (Ochoa, 2015).

Una comparacién entre las frecuencias de los modelos Di-L-NTC y Di-L-Dyna muestra la influencia
gue tienen los valores de ISE; para los primeros modos en T y L las frecuencias disminuyen
ligeramente cuando se utiliza la ISE de Dyna5, sin embargo, para los segundos y terceros modos en
direccién L las frecuencias son més elevadas en este mismo modelo, lo cual reduce diferencias de
valores respecto del sismo SI-011. Las frecuencias de torsién para los tres modos resultan mas
elevadas en el modelo Di-L-Dyna que en el Di-L-NTC, acercandose mas a los valores de referencia
tomados del sismo SI-011, lo cual indicaria que Dyna5 nos da valores mds cercanos a los
experimentales en cuanto a rotaciones de torsion.

Tabla 3.8 Comparacion de frecuencias experimentales con las obtenidas de modelos numéricos.

Frecuencias en Hz

Modos
Evento o modelo Longitudinal (x) Transversal (y) Torsion
1 2 3 1 2 3 1 2 3
VA-011 1.12 | 41 | 8.45 0.88 | 2.93 | 5.18 1.42 | 4.44 | 6.79
SI-011 0.99 | 3.75 | 8.00 0.78 | 2.66 | 4.75 1.30 | 4.00 | 6.61
VA-021 1.07 | 3.98 | 8.19 0.85 | 2.83 | 5.02 1.44 | 4.21 | 6.71
SI-071 1.00 - - 0.77 = - = = -
SI-131 0.92 = - 0.65 = - = = -
VA-181 1.00 | 3.54 | 7.48* | 0.73 | 2.45 | 4.41* | 1.27 | 3.93* | --
ETABS 0.99 | 3.31 | 6.40 0.79 | 2.52 | 4.47 1.16 | 3.53 | 5.65
Ruaumoko 2D-L 1.00 | 3.3 | 6.27 - - - - - -
Ruaumoko 2D-T - - - 0.78 2.45 4.39 - - -

Ruaumoko 3D* 0.98 | 3.45 | 6.46 0.76 249 | 4.65 157 | 3.82 | 6.03
Ruaumoko 3D** 0.96 | 3.29 | 6.22 0.78 259 | 4.76 136 | 3.74 | 6.14

Di-L-NTC 095 | 3.17 | 5.64 0.78 2.49 4.41 1.15 | 3.40 | 5.82
Di-L-Dyna 0.94 | 3.24 | 5.78 0.75 2.43 4.30 1.17 | 3.48 | 5.91
Di-L-NTC-ref 1.02 | 3.40 | 6.04 0.96 2.75 4.83 1.27 | 3.73 | 6.10

Di-L-Dyna-ref 0.99 | 3.54 | 6.55 0.82 2.64 | 4.65 1.27 | 3.74 | 6.30
Di-L-Dyna-ref-MINTC | 0.92 | 3.17 | 5.65 0.79 2.55 4.48 1.19 | 3.48 | 5.87
Di-L-NTC-ref-SM 0.95 | 3.17 | 5.48 0.85 2.71 4.72 1.22 | 3.56 | 5.71
Di-L-Dyna-ref-SM 0.87 | 298 | 5.49 0.78 260 | 4.48 1.13 | 3.38 | 5.58

La consideracion de los elementos de acero de refuerzo en las secciones de elementos estructurales
de concreto reforzado aumentan entre un 5 a un 8% las frecuencias debido al incremento de rigidez
de las secciones. Ademds, en combinacidn con los valores de ISE calculados con Dyna5 (modelo Di-
L-Dyna-ref), las frecuencias resultan ser las mas cercanas con las obtenidas del sismo SI-011 con
excepcion del primer modo en direccidn T el cual resulta mas cercano a valores de VA.
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Las frecuencias obtenidas para modos superiores (tercer modo en L) con el modelo DI-L-Dyna-ref
distan hasta en 18% con los experimentales (SI-011), al igual que modelos previos como es el caso
del modelo Ruaumoko 3D* con una diferencia de 20%. En general, tanto modelos previos como los
qgue se presentan en este trabajo nos muestran que no son capaces de simular con menores
diferencias los modos superiores en comparacidn con los primeros dos modos para cada direccion.

En la tabla 3.8 se muestran las frecuencias obtenidas de los modelos numéricos elaborado en DIANA
con dos diferentes mddulos de elasticidad para la mamposteria. El modelo Di-L-Dyna-ref tiene un
moédulo experimental promedio de 2,100 MPa comentado anteriormente en el apartado 3.2. El
modelo Di-L-Dyna-ref-M-NTC tiene el médulo sugerido por las NTC-Mamposteria (2014 y 2017)
equivalente a 900 MPa y utilizado en modelos previos.

El modelo Di-L-Dyna-ref-M-NTC presenta frecuencias menores con una diferencia de 7.5% para la
direccién L, 3.5% en la direccion T y de 6.5% para torsién. La direccién L es la que se ve mas
influenciada por las consideraciones hechas en los elementos de mamposteria debido a que en esta
direccion es en la que se encuentran orientados la mayoria de estos elementos. Por lo tanto,
comparando el modelo Di-L-Dyna-ref-M-NTC con las frecuencias obtenidas en VA-011, VA-021 vy el
evento SI-011, los valores de propiedades dindmicas en direccién Ly de torsion se alejan mas de los
experimentales. En consecuencia, se decide hacer uso del valor promedio de 2,100 MPa para los
elementos de mamposteria en los modelos lineales para realizar los andlisis paso a paso que se
presentan mas adelante.

Como ultimo parametro se encuentra la consideracién de modelar los elementos de mamposteria,
un aspecto importante debido a que, al representar la quinta parte del total de elementos del
modelo, incluirlos aumenta en gran medida el costo computacional. No considerarlos reduce en un
12% las frecuencias para la direccion L, direccion en la que se orienta la mayoria de las
mamposterias. Para la direccion T, este cambio de rigidez es en promedio de 3%. Comparando las
frecuencias del modelo DIANA con las obtenidas experimentalmente para el sismo SI-131 (el sismo
mas intenso registrado) el modelo sin elementos de mamposteria (Di-L-Dyna-ref-SM) tendria mejor
respuesta para los primeros modos en Ty L. Sin embargo, el cambio de frecuencias entre los sismos
indica cierto dafio en la estructura o en elementos no estructurales, por lo que la inclusion de los
elementos de mamposteria en el modelo es un factor que se compara y analiza mas adelante
mostrando la influencia y efecto que genera durante los eventos sismicos.

En la fig. 3.8 se muestra la comparacién de formas modales obtenidas del analisis de los modelos
elaborado en DIANA utilizando valores de ISE calculados con Dyna5 con las obtenidas con el sismo
SI-011.

Contrastando las formas modales experimentales respecto de las numéricas, se observa que las
formas del primer modo para direcciones T, L y de torsidn son bastante similares a la forma modal
experimental. Para el segundo modo, se ve un buen comportamiento de los modelos para la
direccion T, pero comienza a haber diferencias para la direccion Ly de torsién. En direccién L, todos
los modelos tienen mayor desplazamiento para niveles intermedios mientras que, en el caso de la
forma modal en torsidn, el que mas se acerca es el modelo Di-L-Dyna-ref, a diferencia del modelo
Di-L-Dyna-ref-SM que no logra alcanzar los desplazamientos en los niveles inferiores. Para los modos
superiores de cada direccidn la adecuacidon de comportamiento de todos los modelos no es tan
cercana a la obtenida experimentalmente como en los primeros y segundos modos.
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Fig. 3.8 Comparacion de formas modales de modelos DIANA con la experimental obtenida del
evento SI-011.
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3.4. Analisis paso a paso

Al contar con registros sismicos del edificio es posible hacer una comparacién de historias de
aceleraciones absolutas y distorsiones de entrepiso con lo obtenido de un analisis paso a paso con
los modelos numéricos. En este apartado se muestran estas comparaciones para los eventos SI-011
y SI-131.

En este tipo de analisis debe tomarse en cuenta el amortiguamiento de la estructura. Para
considerar este parametro, se optd por hacer uso del amortiguamiento cldsico de Rayleigh, el cual
se determina mediante la ecuacion 3.1 (PEER/ATC-72-1, 2010), donde las constantes de
proporcionalidad de masa y rigidez son los valores que se definen para definir la curva de
amortiguamiento.

_ayT,  oxm

= am YT, G-

Donde:

am: constante de proporcionalidad de masa.
ak: constante de proporcionalidad de rigidez.
{u: porcentaje de amortiguamiento critico.
N: modo de vibraciéon del T, periodo.

4n¢ {T;T;
= 3.2 =17
w =gy G2 U R(T +T)

(3.3)

Es importante mencionar que, para los modelos hechos en DIANA, el amortiguamiento es asignado
a los materiales, y no de manera global a la estructura como en otros programas de cémputo, por
lo cual se necesita definir las constantes de proporcionalidad.

Para el célculo de las constantes de proporcionalidad se tomaron los valores de periodos Ti=1.28 sy
T;=0.77 s correspondientes al primer modo en Ly de torsion identificados experimentalmente para
el SI-011, mismo con el que se comparan los valores de amortiguamiento (tabla 3.9). El valor de
amortiguamiento critico T se asigné con un valor de 0.0154, correspondiente al promedio de
amortiguamiento critico experimental de la suma del primer modo para cada direccién.

En la fig. 3.9 puede verse que el uso de estos valores para crear la curva de amortiguamiento de
Rayleigh se ajustan muy bien a los valores experimentales obtenidos del SI-011. Finalmente, los
valores asignados a los materiales de los modelos DIANA seran de 0.0183 para la constante de
proporcionalidad de masa y 0.0105 para la constante de proporcionalidad de rigidez.

Se ha incluido el amortiguamiento para efectos de interaccidn suelo-estructura con un elemento
para cada grado de libertad situado en el centro de masas (fig. 3.6). Los valores asignados fueron
estimados con Dyna5 para el mismo evento sismico SI-011 y se muestran en la tabla 3.10. No se
cuenta aun con datos de amortiguamiento para la componente vertical.
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Tabla 3.9 Porcentajes de amortiguamiento critico del sistema identificados en el evento SI-011

(Taborda, 2003).
Porcentaje de amortiguamiento critico promedio, §,
Modo - = - — 7
Direccion L Direccion T Torsion
1 1.50 1.54 1.60
2 2.50 1.83 2.18
3 5.23 2.29 4.65
10
X I Amortiguamiento Rayleigh
S 8- . Experimental L
8‘ i ) Experimental T
5 6-
o
‘E |
2
E 4-
©
=2
2 .
t “.//’_’;’_
o _
2 2
< il
O T T T T 1
0 1 2 3 4 5

Frecuencia, en Hz

Fig. 3.9 Curva de Rayleigh para valores de amortiguamiento en DIANA y valores
experimentales con sismo SI-011

Tabla 3.10 Valores de amortiguamiento para efectos de interaccion suelo-estructura.

Direccién Amortiguamiento
Translacién L (Cx) 5.99x108 N/m/s
Translaciéon T (Cy) 6.00x10% N/m/s
Rotacidn en L (Crx) 3.18x10%*° N.m/rad/s
Rotacién en T (Cry) 4.42x10% N.m/rad/s
Torsién (Crz) 4.36x10%° N.m/rad/s

Siendo estos los valores que definen el amortiguamiento de los materiales y de la interaccion suelo-
estructura, se realizd un analisis de vibracidn libre que muestre el amortiguamiento global de la
estructura. Para esto se ha calculado, mediante decremento logaritmico, el porcentaje de
amortiguamiento, asumiendo que es equivalente a la ecuacion 3.4.

)

2n

¢ (3.4)

Donde & se obtiene calculando el logaritmo natural del cociente de dos puntos maximos de

amplitudes. En la fig. 3.10 se ven los desplazamientos maximos en azotea para cada direccion al
hacer un analisis paso a paso con una prueba de vibracién libre.
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Fig. 3.10 Andlisis con prueba de vibracion libre en modelo numérico

Tomando los puntos de desplazamientos maximos en azotea de cada direccién, el promedio de
valores de porcentaje de amortiguamiento obtenido mediante decremento logaritmico es de 2.72%
en direccidon L y de 2.58% en direccidn T. Si obtenemos el promedio de los valores de
amortiguamiento experimentales obtenidos de los tres primeros modos de cada direccién (tabla
3.8) calculados en Taborda (2003), el amortiguamiento corresponde a un 2.59% de
amortiguamiento critico que, al compararlo con los obtenidos de la prueba de vibracion libre del
modelo actual en DIANA, los valores son muy cercanos por lo que se consideran validos para un
analisis dindmico paso a paso.

Con todos los parametros necesarios ya definidos, se realizaron andlisis lineales paso a paso con los
modelos DIANA, comparandolos con los modelos previos y los registros experimentales.

Una comparacién adecuada entre los modelos numéricos previos (ETABS y Ruaumoko 2D y 3D) y los
creados para esta tesis ocurre con el modelo Di-L-NTC; un modelo con secciones brutas de concreto,
sin acero de refuerzo, con elementos de mamposteria y valores de ISE calculados con las NTC-2004.
En la fig. 3.11 y 3.12 se muestra la comparacion de aceleraciones maximas de azotea en modelos
previos, Di-L-NTC y los valores experimentales.
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Fig. 3.11 Comparacion de aceleraciones absolutas de azotea en direccion L de modelos previos y
Di-L-NTC con la experimental del sismo SI-011
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Fig. 3.12 Comparacion de aceleraciones absolutas de azotea en direccion T de modelos previos y
Di-L-NTC con la experimental del sismo SI-011
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Fig. 3.13 Comparacion de distorsiones entre niveles instrumentados en la direccion L calculadas con
los modelos previos, Di-L-NTC, y las experimentales del evento SI-011
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Fig. 3.14 Comparacion de distorsiones entre niveles instrumentados en la direccion T calculadas
con los modelos previos, Di-L-NTC, y las experimentales del evento SI-011

46



Observando las comparaciones de aceleraciones en azotea en las figs. 3.11 y 3.12, el modelo Di-L-
NTC muestra un buen comportamiento para la reproduccién de aceleraciones del sismo SI-011 en
ambas direcciones. Asi mismo, la comparacion de distorsiones entre niveles instrumentados (figs.
3.13 y 3.14) nos indica que las consideraciones hechas para estos modelos lineales expuestos a un
sismo de baja intensidad son suficientes.

Para validar el modelo Di-L-NTC, se hicieron las mismas comparaciones para aceleraciones y
distorsiones con los registros del evento SI-071. Los resultados se muestran en el Anexo A.l1y
comprueban el buen desarrollo del sismo con este modelo.

Para los siguientes modelos (DIANA) se desea hacer uso los valores experimentales que caracterizan
los efectos de ISE calculados en Dyna5. Por esta razén se crearon modelos con valores de efectos de
ISE obtenidos con Dyna5 y asi ver la influencia que genera en la respuesta de la estructura.

Otro aspecto que se vio involucrado es la inclusién de los elementos de acero de refuerzo en los
elementos estructurales de concreto reforzado, ya que, al pensar en un modelo no lineal, estos
elementos son necesarios. Ademas, en la tabla 3.6 se observé que en combinacién con el uso de
valores de ISE calculados con Dyna5 se obtiene una mejor similitud con las propiedades dinamicas
medidas durante el sismo SI-011.

3.5.Influencia de consideraciones de modelado

En la fig. 3.15 se muestran las aceleraciones absolutas de azotea para los modelos Di-L-NTC y Di-L-
Dyna para cada direccién comparadas con las experimentales. Ambos modelos numéricos tienen
secciones brutas de concreto, el acero de refuerzo no ha sido considerado. Se puede ver un aumento
de aceleraciones en la direccion L entre los segundos 20 y 35 con el modelo que utiliza los valores
de ISE de Dyna5 (Di-L-Dyna). En cambio, para la direccion T ambos se comportan de manera muy
similar. Comparando las distorsiones (Véase Anexo A.2) también se observa este aumento en la
respuesta con el modelo Di-L-Dyna en la direccidn L. Este cambio puede atribuirse a los valores
utilizados para definir la ISE ya que la diferencia mas grande de magnitudes de rigidez en esta
direccion ocurre con el efecto de cabeceo. Como se ve en la tabla 2.9 los valores calculados con NTC
da un valor 64% mayor que el obtenido en Dyna5.

En la fig. 3.16 se muestra la comparacion de aceleraciones absolutas de azotea entre los modelos
Di-L-Dyna y Di-L-Dyna-ref donde se nota la influencia de incluir los elementos de acero de refuerzo
en los elementos de concreto reforzado (muros, vigas y columnas).

En la direccion L, con el modelo Di-L-Dyna-ref, se presentan menores aceleraciones que con el
modelo sin refuerzos (DI-L-Dyna), por lo que se logra una excelente reproduccion del
comportamiento ante el sismo SI-011. En cambio, para la direccion transversal, aunque la magnitud
de aceleracidn maxima del analisis completo no se ve excedida a la registrada, se observa un desfase
en la respuesta y un incremento de aceleraciones entre los segundos 25 a 34. En el anexo A.2 se
puede ver la comparacién de distorsiones donde, asi como en las aceleraciones, la respuesta mejora
en mucho para la direccién L al incluir el acero de refuerzo en el modelo que hace uso de valores de
Dyna5 para la ISE.
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Un dltimo parametro a comparar es el modelado de los elementos de mamposteria. En la fig. 3.17
se muestra la comparacidon de los modelos Di-L-Dyna-ref y Di-L-Dyna-ref-SM donde se ve la
influencia de los elementos de mamposteria en la direccidon L, mientras que en la direccién T su
influencia es practicamente nula. Este cambio se debe a la gran cantidad de muros de mamposteria
en direccidn Ly poca presencia de ellos en direccion T.

2000
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Experimental ——— Di-L-Dyna-ref -------- Di-L-Dyna-ref-SM
Fig. 3.17 Comparacion de aceleraciones absolutas de azotea de modelos Di-L-Dyna-ref y
Di-L-Dyna-ref-SM del sismo SI-011.

Como se mostro en la tabla 3.6 donde se observan las frecuencias obtenidas de estos dos modelos,
la diferencia de frecuencias para la direccion L en el primer modo es de 12%, para el segundo de
13% vy el tercero de 10%. Con esto podemos ver la sensibilidad que existe en el analisis paso a paso
ante un cambio de propiedades dindmicas de 12% ya que esto provocd un aumento de 39% en el
valor de aceleraciones maximas en el tramo de 25 a 30s en el modelo Di-L-Dyna-ref-SM respecto del
Di-L-Dyna-ref.

De las comparaciones anteriores se concluye que el modelo Di-L-Dyna-ref es el que reproduce mejor
el comportamiento lineal ante sismos de moderada y baja intensidad. Ademds de que incluye los
valores calculados con Dyna5 para la ISE y los elementos de acero de refuerzo necesarios para el
analisis no lineal que se presenta mas adelante.

Otro de los eventos sismicos registrados de interés con el que se quieren comparar las historias de
aceleraciones y distorsiones es el sismo de mayor intensidad registrado hasta el momento (SI-131).
En las figs. 3.18 y 3.19 se comparan las historias de aceleraciones obtenidas en azotea con el modelo
Di-L-Dyna-ref comparadas con los registros experimentales y en las figs. 3.20 y 3.21 las distorsiones
en niveles instrumentados.
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Para ambas direcciones, el modelo logra reproducir aceleraciones mdaximas en fase intensa. Sin
embargo, se presenta un desfase en la respuesta a partir de alcanzar dichos valores. Comparando
las distorsione en ambas direcciones, el modelo no logra alcanzar los valores maximos registrados.

Dentro de los resultados solicitados para este modelo, es posible conocer los esfuerzos vy
deformaciones maximas alcanzados por los distintos elementos que conforman la estructura. Los
esfuerzos maximos a tensidon en elementos de concreto alcanzan valores de 13.50 MPa en vigas,
12.50 MPa en columnas y de 26.32Mpa en muros. Estos valores exceden hasta en un 92% la
resistencia a tensidn del concreto por lo que algunos elementos ya habrian agrietado. En cuanto a
valores mdximos a compresion para vigas se alcanzaron valores de 9.93 MPa, 18.5 MPa en columnas
y de 25.21 MPa en muros.

Por otro lado, los elementos de mamposteria han alcanzado esfuerzos a tension de 3.55 MPa y a
compresion de 3.93 MPa. Estos valores indican que las mamposterias ya habrian sido dafadas a
tensién y posiblemente a compresion de acuerdo con valores mostrados experimentalmente para
mamposterias elaboradas en el estado de Guerrero que promedian en 3.50 MPa para valores
maximos a compresion con un coeficiente de variacion de 21% (Sanchez-Tizapa, 2017). Por lo tanto,
los valores obtenidos en el andlisis paso a paso sugieren que algunos elementos ya habrian agrietado
y presentado dafios. Esto concuerda con lo reportado en Ochoa (2015) al realizar una inspeccion
visual al edificio posterior al evento SI-131 donde el mas comun de los dafos fue la formaciéon de
grietas en la interfaz de los muros de mamposteria con las trabes y columnas que los rodea. Fue
observado en los niveles intermedios y superiores en el drea de cubo de escaleras y en el cuarto de
ventilacién.

El analisis paso a paso con el modelo lineal Di-L-Dyna-ref tienen un buen desarrollo al inicio hasta
llegar a la fase mas intensa del evento a partir del segundo 7. Después de este punto se generarian
los dafios y las consecuentes variaciones de frecuencia por lo que en este analisis deja de existir
concordancia con lo registrado. Por lo tanto, agregando a esto lo observado en valores maximos de
esfuerzo en los elementos estructurales del modelo, nos indica que para el sismo SI-131 tenemos
presencia de un comportamiento no-lineal y el modelo de caracteristicas lineales limita la respuesta.

Teniendo en cuenta que el modelo Di-L-Dyna-ref ya tiene el acero de refuerzo, requerido para un
analisis no lineal en DIANA, se tomara como referencia para incluir las caracteristicas necesarias en
el andlisis no-lineal del capitulo 4.
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4. Modelos numéricos no-lineales

En este capitulo se presentan los resultados obtenidos de andlisis estaticos no-lineales con
aplicacion de carga monotdnica creciente y dinamicos paso a paso con los modelos no lineales
elaborados para esta tesis en el programa DIANA y de los modelos previos elaborados en Ruaumoko
2Dy 3D.

Se comparan las curvas de capacidad obtenidas de la aplicacién de carga monotdnica creciente en
la direccidén Ly se observa el cambio de rigidez de los modelos conforme se incrementa el cortante
basal. Después, se comparan las respuestas obtenidas de un analisis paso a paso del modelo no
lineal elaborado en DIANA con los registros de aceleraciones y distorsiones del sismo mas intenso
registrado SI-131. Se muestran los cambios de frecuencias obtenidos y los maximos esfuerzos
identificados en los elementos estructurales. Finalmente, con el andlisis paso a paso de un sismo
simulado de gran intensidad, se comparan las repuestas y comportamientos obtenidos tanto de
modelos previos como del modelo no lineal elaborado en DIANA.

4.1.Modelos previos

Para elaborar los modelos previos se incluyé el comportamiento no lineal de los elementos
conforme a las posibilidades del programa Ruaumoko. Se presenta a continuacion un resumen de
consideraciones tanto para el modelo Ruaumoko 2D elaborado por Morales (2005) como del
modelo Ruaumoko 3D elaborado por Ochoa (2015).

Consideraciones de analisis Ruaumoko 2D (Morales, 2005):

1. Masas de entrepiso como en modelo elastico lineal.

2. Efectos de ISE: rigideces dindmicas de traslacion y cabeceo con valores con el método
simplificado de Luco.

3. Enlainterseccion de vigas y columnas no existira dafio y se mantiene el valor de zona rigida

en un 50%.

Condicidn de piso rigido.

Vigas en Ly T considerando el patin como en el modelo elastico lineal

Efectos fuera del plano modelados con resortes

5% de amortiguamiento critico.

Acero de refuerzo: parametros propuestos por Botero (1996) para barras de refuerzo

producidos en México con cargas monotdnicas y ciclicas.

9. Concreto confinado y no confinado: Modelo de Kent y Park modificado (Scott et al.,1982)

10. Efectos de agrietamiento en vigas, columnas y muros de concreto reforzado: factores de
reduccion de rigidez para el estado ultimo siguiendo la sugerencia del cddigo de disefo
neozelandés (NZS, 2006). (Factores de reduccion de la inercia bruta).

11. Comportamiento no lineal de vigas y columnas de concreto reforzado: articulacion plastica
en ambos extremos de una parte elastica central del elemento.

12. Para las vigas se hace uso de la ley de histéresis de Takeda modificado (Otani, 1974). La ley
de histéresis que representa la interaccion de momento flexionante-carga axial en las
columnas es la propuesta por Li Xinrong (1995).

13. Sin aportacién de rigidez de los muros de mamposteria.

© N o bk
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14.

Comportamiento no lineal de muros de concreto reforzado: macromodelo que consiste en
dos vigas rigidas en el extremo superior e inferior, dos resortes axiales para las columnas de
borde; un elemento central compuesto por un resorte de cortante no lineal, un resorte axial
no lineal y uno rotacional al centro del claro. El macromodelo propuesto retoma algunas
ideas de Otani et al. (1985) y de Linde y Bachmann (1994). Para el elemento central que
controla el comportamiento a cortante en los muros se le asigna un comportamiento
histerético propuesto por Kato et al. (1983).

Consideraciones de analisis Ruaumoko 3D (Ochoa, 2015):

10.
11.

12.

Masas de entrepiso como en modelo elastico lineal aplicadas en forma concentrada.
Efectos de ISE: rigideces de traslacion y cabeceo calculadas analiticamente con Dyna5.
Uniones viga columna en las cuales se considerd un factor de zona rigida de 50 % (ZR=0.5),
en las cuales se considera que no existe dafio.

Entrepisos con comportamiento de diafragma infinitamente rigido: todos los nodos
ubicados en el plano correspondiente al sistema de piso tienen el mismo desplazamiento
horizontal.

Vigas en Ly T considerando el patin como en el modelo eldstico lineal.

5% de amortiguamiento critico.

Acero de refuerzo: parametros propuestos por Botero (1996), para barras de refuerzo
producidos en México con cargas monotdnicas y ciclicas.

Concreto confinado y no confinado: Modelo de Kent y Park modificado (Scott et al., 1992)
Efectos de agrietamiento en vigas, columnas y muros de concreto reforzado: factores de
reduccion de rigidez siguiendo las sugerencias del cédigo de disefio neozelandés (NZS,
2006).

Sin aportacidn de rigidez de los muros de mamposteria.

Las vigas y columnas siguen el concepto del modelo de un componente de Giberson (Sharpe,
1974), que presenta la posibilidad del desarrollo de una articulacién plastica en uno o ambos
extremos del elemento estructural. Se adopta la ley de histéresis de Takeda modificada
(Otani, 1974), en la cual se emplean valores obtenidos con base en la calibracion realizada
en Morales et al. (2012).

Comportamiento no lineal de muros de concreto reforzado: Macromodelo que consiste en
dos vigas en el extremo superior e inferior, dos resortes axiales inelasticos para las columnas
de borde y un elemento central compuesto por un resorte de cortante, axial y rotacional no
lineales (Otani et al., 1985 y Linde y Bachmann, 1994). El elemento central que controla el
comportamiento a cortante se le asigna un comportamiento histerético propuesto por Kato
et al. (1983).

4.2.Comportamiento de materiales para modelo no lineal en DIANA

Los modelos elaborados en DIANA y presentados a continuacion mantienen las consideraciones
presentadas en el capitulo 3 para los tipos de elementos y sus dimensiones. Para que el modelo sea
capaz de desarrollar un comportamiento no lineal se requiere definir en los materiales las leyes y
modelos de comportamiento que seguiran. En este apartado se muestran los modelos utilizados
para la representacion del concreto simple, confinado y el acero de refuerzo. Es importante
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mencionar que los elementos de mamposteria se mantuvieron con propiedades lineales ya que para
los alcances de esta tesis no se han incluido modelos de comportamiento no lineal que caractericen
adecuadamente el comportamiento de este material.

Concreto

Cada seccion de los elementos estructurales de concreto reforzado tiene caracteristicas que definen
su comportamiento en funcién del confinamiento que poseen. Se ha considerado este aporte a las
secciones de concreto reforzado asignandole valores de resistencia y de deformacién
correspondientes a la capacidad de la seccién. Para los elementos barra en vigas y columnas, se
considera toda la seccién con las propiedades homogéneas del material.

En cambio, en las secciones de los muros de concreto reforzado (MC1y MC2) los valores de concreto
confinado se asignaron Unicamente en las zonas de borde confinadas de estos elementos, tal y como
se muestra en la fig. 4.1. Las zonas centrales se han mantenido con propiedades de concreto simple
sin confinamiento.
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Fig. 4.1. Modelado de zonas confinadas en muros de concreto reforzado.

Para definir el comportamiento no lineal del concreto a compresion, en Jineman et al. (2016) se
compara el uso de diferentes modelos de comportamiento para el concreto en el programa DIANA.
Muestra que el modelo parabdlico que implementa este programa proporciona resultados
satisfactorios, con la ventaja de no requerir regularizar parametros en funcion del tamafio de malla.
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La curva que describe el comportamiento del concreto a compresién queda definida con las ecs. 4.1
a 4.4 (DIANA, 2019), siguiendo el comportamiento que se muestra en la fig. 4.2.
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Fig. 4.2. Curva Parabdlica a compresion
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Donde:

h: tamaiio del elemento
G.:energia de fractura
feresfuerzo a compresiéon
E:modulo de elasticidad

Por lo tanto, los valores que deben ser definidos para hacer uso del modelo parabdlico en DIANA
son f., Ey G¢; El médulo de elasticidad (E) adoptado para todos los concretos es de 27,801.85 MPa
equivalente a 1.3 veces lo estipulado en las NTC-Concreto (2017) para concretos clase I. Este
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incremento de 1.3 veces se debe a que no se han realizado pruebas para determinar las propiedades
y caracteristicas del concreto usado para la construccidn del edificio en estudio y existen
investigaciones experimentales (Aire y Muria, 1993, Mendoza et al., 1992, Neville, 1990) que
concluyen adecuado este incremento en el mddulo de elasticidad. El esfuerzo a compresion (f;) y la
energia de fractura (Gc) para las secciones y elementos que presentan confinamiento se muestra
en la tabla 4.1.

Para definir estos valores en elementos confinados se adopta el procedimiento que propone
Jineman et al. (2016), donde se hace una relacion de areas bajo las curvas esfuerzo-deformacion
después de alcanzar el esfuerzo maximo entre modelos de concreto confinado y sin confinar para
estimar la energia de fractura (G.) del concreto confinado. Los valores adoptados se obtienen
haciendo un promedio de los valores que definen los modelos de concreto confinado de Kent Park
modificado (Scott et al.,1982) y Karthik y Mander (Karthik et al., 2011).

En la fig. 4.3 se observa la comparacion de curvas esfuerzo-deformacidn entre concreto confinado
y sin confinar tanto de Kent y Park modificado (Scott et al.,1982) como de Karthik y Mander (Karthik
et al., 2011). Existen diferencias en los valores que se obtienen de ambos modelos para resistencias
maximas, sus deformaciones asociadas a este punto, las deformaciones ultimas y la manera en que
desciende la curva una vez alcanzado el esfuerzo maximo a compresion. Al calcular las relaciones
entre cada modelo para obtener las energias de fractura se han tomado los promedios como se
indica en la tabla 4.1.
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Deformacion de compresion, &,

Fig. 4.3 Curva esfuerzo-deformacion de modelos para concreto confinado y sin confinar
(Jiineman et al., 2016)

El valor de G, para concreto sin confinar en ambos modelos se ha tomado como el menor obtenido
entre el Model Code (2010) con la ec. 4.6 y el propuesto por Nakamura y Higai (2001) que se muestra
enlaec.4.7.

Ge = 250 = G (ec.4.6)

G, =88+ ,[fc (ec.4.7)

El valor para energia de fractura a tension (Gy), se ha definido para todas las secciones con un valor
de 0.14 MPa-mm siguiendo la sugerencia del Modelo Code (2010) (ec. 4.8), dénde f’. es el esfuerzo

57



a compresién caracteristico del concreto simple en MPa, correspondiente a 24.52 MPa para todas
las secciones de este modelo.

Gr =73 (f'c +8)*18 (ec.4.8)

Para el comportamiento del concreto a tensidon post-agrietamiento se hizo uso del modelo
decreciente lineal que propone DIANA (2019) con un valor maximo a tensién (f.:) de 2.08 MPa que
se obtiene siguiendo la recomendacién del Model Code (2010) con la ec. 4.9. El valor de energia de
fractura a tension (Gy) es el mismo definido anteriormente de la ec. 4.8.

for = 0.3£2/3 (ec.4.9)
Acero de refuerzo

El comportamiento de los elementos de acero de refuerzo que se encuentran en las secciones de
concreto reforzado ha sido asignado con las caracteristicas del modelo de Dodd y Restrepo-Posada
(1995). Este modelo caracteriza el comportamiento ciclico del acero embebido en compresidon y en
tension. El modelo se compone de cuatro regiones: la region eldstica lineal, la planicie de fluencia,
region de endurecimiento por deformacién, la regién de tensidon ultima, como se puede ver en la

fig. 4.4.
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Fig. 4.4. Curva Parabdlica a compresion

Los valores que definen las zonas de comportamiento del acero de refuerzo se ha tomado de las
pruebas hechas en Rodriguez y Botero (1994) para aceros de refuerzo elaborados en México. La
primera regién es descrita por el mddulo de elasticidad, equivalente en este caso a 210,000 MPa y
el esfuerzo de fluencia f,, es de 449.0 MPa. Para la segunda regién, la deformacién correspondiente
al final de la planicie de fluencia es de 0.0088. El esfuerzo ultimo f., es de 734.6 MPa para una
deformacién correspondiente &, de 0.117.
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Tabla 4.1. Valores de G.. y f'.c para secciones de concreto reforzado confinado.

Elementos G¢, en MPa-mm f'cc en MPa
Kent y Park ‘ Karthik y Mander ‘ Promedio | Kent y Park ‘ Karthik y Mander ‘ Promedio
Columnas
C1A 205.85 151.48 178.76 29.62 30.19 29.91
CiB 142.37 128.48 135.42 27.91 29.61 28.76
Cic 178.53 139.60 159.07 29.13 30.19 29.66
C2A 345.62 232.20 288.91 32.00 35.32 33.66
Cc2B 291.09 239.36 265.22 31.08 33.43 32.26
cac 370.63 247.80 309.22 3291 34.38 33.65
C2D 221.08 151.93 186.50 29.75 30.26 30.01
C3A 264.04 198.72 231.38 31.58 33.99 32.79
C3B 264.04 198.19 231.12 31.58 33.92 32.75
c3cC 210.66 176.84 193.75 29.34 30.97 30.16
C4A 263.79 190.13 226.96 30.37 32.81 31.59
C4B 206.68 154.63 180.66 29.25 30.68 29.97
cac 224.93 176.50 200.72 29.52 30.93 30.22
C5A 391.46 268.75 330.10 32.86 36.74 34.80
C5B 334.60 242.76 288.68 31.96 33.82 32.89
C5C 179.64 148.81 164.23 28.77 29.78 29.27
C5D 179.64 129.18 154.41 28.77 29.73 29.25
(€ 164.54 102.30 133.42 27.54 28.17 27.86
c7 164.54 102.30 133.42 27.54 28.17 27.86
Vigas
V1 73.88 76.58 75.23 25.57 26.26 25.92
V2 64.29 66.62 65.46 25.22 25.35 25.29
V3 94.23 78.57 86.40 25.92 26.76 26.34
V4 241.63 124.73 183.18 28.82 28.94 28.88
V5 163.41 117.53 140.47 27.55 27.67 27.61
V6 111.97 78.49 95.23 26.56 26.74 26.65
V7 321.46 180.05 250.76 30.65 31.42 31.03
Muros de concreto
MC1-A 745.88 584.76 665.32 37.99 46.42 42.21
MC1-B 369.98 306.58 338.28 32.05 38.07 35.06
MC1-C 428.87 356.89 392.88 33.77 37.90 35.83
MC1-D 328.28 236.07 282.18 33.20 35.21 34.20
MC2-A 279.58 226.46 253.02 30.34 34.60 32.47
MC2-B 279.58 226.46 253.02 30.34 34.60 32.47
MC2-C 295.11 253.65 274.38 31.15 35.04 33.10
MC2-D 409.19 262.54 335.86 35.10 36.05 35.57




Criterios de iteracién y convergencia

En las RTD (2017) se muestran sugerencias para los criterios de convergencia convenientes al
realizar andlisis no lineales con elemento finito de estructuras de concreto. Se hace uso del método
de iteracidon de Newton-Raphson el cual necesita al menos un criterio, entre fuerza y energia, para
alcanzar el equilibrio. Aun cuando no existe un consenso sobre las tolerancias que se deben utilizar,
para el tipo de analisis que se plantea en las RTD (2017), sugiere una tolerancia de 0.01 para
convergencia por fuerza y de 0.001 para energia. Durante el analisis, se consideran puntos
convergidos aquellos que cumpla con al menos uno de los dos criterios.

Los elementos que conforman el modelo mantienen los mismos puntos de integracion y
caracteristicas mencionados en el capitulo 3.

4.3 Andlisis estatico no lineal (Carga monotodnica creciente)

La capacidad de una estructura depende de la resistencia y la deformacién mdaxima de sus
componentes individuales. Una curva de capacidad relaciona las fuerzas en la base (cortante basal)
con los desplazamientos en el nivel superior de la estructura. El andlisis estatico no-lineal
proporciona una estimacion de la resistencia relacionada con la deformacidn de la estructura bajo
una distribucidn de fuerzas esperada. Este tipo de analisis se realiza aplicando sobre la estructura
un patrén de cargas laterales que se incrementan de manera monotdnica hasta que la estructura
alcanza su capacidad maxima. Es usado para evaluar la resistencia de la estructura dejando ver el
comportamiento de los elementos y sus modos de falla, identificando las zonas mas vulnerables
ante cierta demanda. La configuracidon de carga lateral que se siguid para los analisis que se
presentan a continuacidn es la que define a la primera forma modal para la direccidn L. Los efectos
de segundo orden son considerados al tomar en cuenta el efecto provocado por las cargas verticales
en todos los analisis no lineales.

La direccion L ha sido motivo de estudio en trabajos previos (Morales, 2005; Ochoa, 2015) con los
modelos de Ruaumoko 2D y 3D debido a la simetria en planta que presentay a que en esta direccion
se encuentran orientados los dos tipos de muros de concreto reforzado. Por esta razén, en esta
seccion se muestra Unicamente la comparacién de andlisis con carga monotdnica creciente en
direccion L.

Se realiza el andlisis con distintos modelos para evaluar algunos pardmetros importantes que
influyen en el comportamiento. Los modelos elaborados en el programa de computo DIANA que se
comparan en el andlisis de carga monotdnica creciente son:

e Di-NL-SM: Modelo con propiedades de materiales no-lineales, sin elementos de
mamposteria y secciones con propiedades de concreto confinado.

e Di-NL-SM-CS: Modelo con propiedades de materiales no-lineales, sin elementos de
mamposteria; comportamiento con valores de concreto simple (no confinado) para todas
las secciones.

e Di-NL-M: Modelo con propiedades de materiales no-lineales, con elementos de
mamposteria eldstica con mddulo de 2,100 MPa y secciones con propiedades de concreto
confinado.
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e Di-NL-50M: Modelo con propiedades de materiales no-lineales, con elementos de
mamposteria elastica; modulo de elasticidad de la mamposteria al 50% del valor
experimental (1,050 Mpa), secciones con propiedades de concreto confinado.

e Di-L-SM: Modelo con propiedades de materiales lineales, sin elementos de mamposteria.

e Di-L-M: Modelo con propiedades de materiales lineales, con elementos de mamposteria.

En la fig. 4.5 se observan de lado derecho las curvas de capacidad obtenidas mediante la aplicacion
de la carga monotodnica creciente en la direccidn L (Norte) y de lado izquierdo el cambio de rigidez
que ocurre en la estructura conforme incrementa el cortante basal. Se muestran las curvas
obtenidas del modelo previo elaborado en Ruaumoko 3D por Ochoa (2015) y los modelos Di-NL-SM
y Di-NL-SM-CS. Nétese que en el eje de las abscisas el valor de la rigidez disminuye de izquierda a
derecha. Los valores de rigidez se obtuvieron calculando la pendiente entre puntos generados de
los analisis numéricos para las curvas de capacidad.

Comparando el modelo de Ruaumoko 3D con el modelo Di-NL-SM, ambos, dentro de los alcances
de cada programa, consideran el comportamiento no-lineal de los elementos de concreto reforzado
(vigas, columnas y muros de concreto), pero sin modelar los elementos de mamposteria. Es
importante recordar que el modelo Ruaumoko 3D emplea la propuesta del cédigo neozelandés
(NZS, 2006) que establece factores de reduccidn de la inercia bruta para estado limite Gltimo y para
estado limite de servicio. En el caso de las columnas, dado que existe dependencia del factor de
reduccion de inercia con el nivel de carga axial se realizd una estimacion de esta en cada elemento
con el modelo tridimensional de ETABS bajo cargas gravitacionales (Ochoa, 2015).

Por lo tanto, el modelo no-lineal de Ruaumoko 3D considera inicialmente secciones agrietadas, por
lo que se tiene una rigidez reducida desde el inicio. Esto se puede apreciar de mejor manera en la
fig. 4.5 de lado izquierdo, donde la rigidez inicial es de 96,937 N/mm, valor que se mantiene
constante hasta alcanzar un incremento de cortante basal de 15,000 kN para el modelo Ruaumoko
3D. En este punto, se ve la interseccidn con las curvas de rigidez relacionadas al cortante basal de
los modelos elaborados en DIANA (Di-NL-SM y Di-NL-SM-CS). Esto nos muestra el punto en el que
la consideracion inicial que reduce las inercias es alcanzado y equivalente al dafio que se logra
reproducir gradualmente en los modelos elaborados en esta tesis. La zona de cortante basal entre
0 y 15,000 kN nos da un intervalo en el cual se pueden presentar sismos de baja y moderada
intensidad para los cuales la consideracion de secciones agrietadas podria colocarnos en resultados
no comparables con los registros.

El andlisis del modelo Ruaumoko 3D se realizd hasta que en alguno de los entrepisos se alcanzara
una distorsién de 1.5%; dicha distorsién corresponde al limite permisible de seguridad contra
colapso y se encuentra especificado en el apéndice A de las NTC-Sismo (2004) para estructuras con
marcos de concreto reforzado con ductilidad limitada (Q=2) (Ochoa, 2015). Esto ocurre cuando
alcanza un desplazamiento de 663 mm con un cortante basal de 35,099 kN.

En el modelo Di-NL-SM la distorsién de 1.5% es alcanzada a un desplazamiento de 697 mm para un
cortante basal de 44,510 kN entre los niveles N6 y N7. Las distorsiones fueron calculadas al dividir
la diferencia de desplazamientos horizontales entre niveles y la altura del entrepiso.
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Los valores de desplazamiento maximo en azotea alcanzado para una distorsién de entrepiso de
1.5% son cercanos entre ambos modelos. Lo cual nos indica que para alcanzar estas distorsiones de
entrepiso el desplazamiento maximo esperado se encuentra entre 663 y 697 mm en la direccion L.

Sin embargo, en las NTC-Sismo (2017) la distorsion limite que se indica para estructuras de concreto

con un sistema a base de un sistema dual formado por marcos y muros de concreto con ductilidad

baja (Q=2) es de 1.0%. Esto nos ubicaria en una distorsién limite entre los niveles N6 y N7 para el
modelo Di-NL-SM al llegar a un desplazamiento de 536 mm con un cortante de 41,360 kN como se

observa en la fig. 4.5 de lado derecho (rombo).
El modelo Di-NL-SM llega a una distorsién maxima de entrepiso de 2.54% para un cortante basal de

44,790 kN y un desplazamiento de 873 mm antes de la falla. El mdximo cortante es de 45,240 kN al

llegar a un desplazamiento de 825 mm.
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Fig. 4.5 Cambio de rigidez y curvas de capacidad de modelos DIANA y Ruaumoko 3D en direccion L.

Se realizd el analisis del mismo modelo Di-NL-SM en la direccién sur (Di-NL-SM-SUR) como se

muestra en la fig. 4.6. Con este modelo la distorsidn de entrepiso de 1.0% se alcanza entre los niveles

N6 y N7 al llegar a un desplazamiento en azotea de 494 mm asociado a un cortante basal de 38,408
kN. Su distorsion maxima antes de la falla es de 1.66 % entre los niveles N4 y N5 con lo que se llega
a un desplazamiento de 846 mm. El cortante basal maximo es de 41,860 kN al llegar a un

desplazamiento de 626 mm.
La banda gris uniforme que se muestra en la fig. 4.6 (lado derecho) nos indica el intervalo de
desplazamientos y de cortante basal que se identifica para la distorsién de 1.0% entre ambas

direcciones de analisis. La diferencia de cortante basal y desplazamiento para los puntos asociados
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con una distorsion de entrepiso del 1.0% es de alrededor del 7%, valor similar al que se obtiene de
comparar las capacidades maximas en cada direccion. Esto indicaria que existe una diferencia de
capacidad estructural entre la direccidn norte y sur de la estructura, siendo mayor la positiva.

En la fig. 4.6 de lado izquierdo se puede apreciar una pequefia diferencia en la variacion de rigidez
al incrementar el cortante basal en la direccion sur (modelo Di-NL-SM-SUR) con respecto del andlisis
en la direccidn norte (modelo Di-NL-SM-NOR). Este cambio de rigidez se debe a la falta de simetria
gue ocurre en la planta para la direccién L. Al incrementar la carga en direccidn positiva, como se
observa en las figs. 2.4 y 2.5, la cantidad de elementos en compresidn es mayor en comparacién con
la cantidad de elementos que se encuentran a compresion al realizar el andlisis en direccidn
negativa.

En la fig. 4.6 se incluye también los resultados del analisis de carga monotdnica creciente del modelo
Di-NL-SM-CS en direccion norte. Este modelo nos muestra el comportamiento que se obtiene en el
caso de considerar todas las secciones de concreto con propiedades de concreto simple, es decir,
sin confinamiento. Con esto se puede identificar un intervalo de cortante basal entre 35,465 kN y
45,240 kN (banda gris punteada y gris uniforme) para el cual los valores estimados de
comportamiento del concreto confinado podrian variar y modificar los valores maximos de la curva
de capacidad al llegar a la distorsiéon de 1.0%. El andlisis con este modelo falla antes de llegar a la
distorsion limite de 1.5%, pero llega a la distorsidon de 1.0% con un cortante basal de 35,465 kN
asociado a un desplazamiento maximo en azotea de 459 mm.
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Fig. 4.6 Cambio de rigidez y curvas de capacidad de modelos DIANA en direccion L.

Estos resultados nos muestran un intervalo de desplazamiento entre 459 y 536 mm (banda gris
punteada y uniforme) donde se alcanzaria una distorsién de entrepiso de 1.0 % asociada al limite
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permisibles de seguridad contra colapso especificado en las NTC-Sismo (2017). Todos los modelos
elaborados en DIANA coinciden al mostrar que esta distorsion es alcanzada entre los niveles N6 y
N7. Esta zona coincide con el cambio de seccidon para varios de los elementos estructurales de
concreto reforzado. En el nivel N6, los muros de concreto MC2 cambian su espesor de 30 cm a 25
cm (tabla 2.2), cambia el armado para columnas tipo C1 y C3 y las columnas en “L” C5 cambian en
armado y dimensiones de la seccién (tabla 2.1).
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Fig. 4.7 Degradacion de rigidez de modelos DIANA y Ruaumoko 3D.

En la fig. 4.7 se muestra la degradacién de rigidez respecto del desplazamiento alcanzado (grafica
izquierda) y respecto de la distorsion global (grafica derecha) calculada del desplazamiento maximo
de azotea en relacién a su altura sobre el suelo. Nuevamente, se puede observar el intervalo en el
que el modelo Ruaumoko 3D omite el efecto de la pérdida de rigidez a diferencia de los modelos
DIANA. El modelo Ruaumoko, comienza a mostrar pérdida de rigidez a partir de alcanzar un
desplazamiento de 17 cm, aproximadamente, equivalente a una distorsion global de 0.26%. En este
intervalo se encuentra la condicién de servicio, correspondiente a una distorsién de 0.08 %. Después
de alcanzada la distorsién de 0.26%, la tendencia en pérdida de rigidez entre los modelos se observa
similar.
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Comportamiento de los muros de concreto MC1 y MC2 durante analisis de carga monotodnica
creciente.

En la fig. 4.6 se indican algunos puntos para las curvas de capacidad obtenidas de los analisis en
direccion norte y sur. Del analisis en la direccién norte (Di-NL-SM-NOR) se ubican dos puntos:

e Punto 1: cuando se alcanza la distorsion maxima de entrepiso correspondiente al 1.0% al
llegar a un desplazamiento en azotea de 536 mm con un cortante basal de 41,360 kN.

e Punto 2: Punto antes de la falla cuando se llega a un desplazamiento en azotea de 873 mm
con un cortante basal de 44,790 kN.

Para el analisis en la direccién sur (Di-NL-SM-SUR) se indican 3 puntos:

e Punto 1: asociado a la distorsiéon maxima de entrepiso de 1.0% correspondiente a un
desplazamiento en azotea de 497 mm con un cortante basal de 38,408 kN.

e Punto 2: donde se alcanza el cortante basal maximo de 41,860 kN, correspondiente a un
desplazamiento de 626 mm

e Punto 3: desplazamiento ultimo antes de la falla correspondiente a 805 mm con un cortante
basal de 40,162 kN.

En las figs. 4.8 y 4.9 se muestran los esquemas de esfuerzos presentados en los elementos de acero
de refuerzo y de concreto mas solicitados de los muros de concreto MC1 y MC2 ubicados en los
puntos 1y 2 marcados de la curva de capacidad correspondiente al andlisis en direccion norte con
el modelo Di-NL-SM-NOR (fig. 4.6). Se muestran Unicamente los primeros cuatro niveles inferiores
(SOT, PB, N1 y N2) correspondiente a la zona del edificio en donde se identificaron los mayores
esfuerzos. Se muestran los esfuerzos presentados en los elementos tanto para la direccién X
(horizontal) como para la Z global. Por lo tanto, los esfuerzos de los elementos de acero horizontales
son los que se observan en el cuadro superior izquierdo de cada imagen (valores SXX). Los esfuerzos
correspondientes a los de los aceros de refuerzo verticales son los que se ubican en el cuadro inferior
izquierdo (valores SZZ).
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Elementos de acero de refuerzo Elementos de concreto

Esfuerzos horizontales Esfuerzos horizontales

MC1 =

SXX
(N/mm?)

43797
I 366.58
295.20
223.81
156243
81.04
9.66

6173
-133.11

S7Z
(N/mm3)

473.50
I 356.46
239.41
122.36
531
-111.73
-228.78

-345.83
-462.87

Fig. 4.8 Esfuerzos en elementos de acero de refuerzo de muros MC1y MC2 al llegar al punto 1y 2
del andlisis con el modelo Di-NL-SM-NOR.

Para el punto 1, con la imagen 4.8, se observa que el mayor esfuerzo a tensién presentado en
elementos horizontales de acero es de 438 MPa, valor correspondiente aln a la etapa lineal. En
cambio, para los aceros verticales, el valor maximo que se observa es de 473 MPa, que indicaria un
comportamiento de plastificacidn en algunos elementos de acero de los muros MC1 de SOT y PB.
Los valores maximos a compresidn en el concreto se presentan en las esquinas del muro MC2 de la
PB con valores de 35 MPa para tensiones verticales, indicando que no se ha llegado a la resistencia
maxima del elemento correspondiente a 42.21 MPa asignada a esa zona confinada.
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Elementos de acero de refuerzo Elementos de concreto
Esfuerzos horizontales
SXX N2 SXX
(N/mm?) (N/mm3)
460.39 " 2.07
I 370.80 " I -1.10
281.22 | -5.58
. 19163 _ -10.06
ﬁ 102.05 .‘ H -14.54
12.46 ® 7 -19.02
-77.12 i , -23.50
I-166.71 I 2798
-256.30 sor - -32.46
|
Esfuerzos verticales
=]

SZZ S7Z
(N/mm?2) (N/mm?)
497.77 2.07
I 373.83 I 261
249.89 -7.29

12595 . -1196
W 2,01 N -16.64
-12193 -21.31
-245.87 -25.99
I -369.81 I 3067
-493.75 -35.34

Fig. 4.9 Esfuerzos en elementos de acero de refuerzo y de concreto de muros MC1 y MC2 al llegar al
punto 2 del andlisis con el modelo Di-NL-SM-NOR.

Para el punto 2 que se muestra en la fig. 4.9, se presentan los esfuerzos de los elementos en un paso
de carga antes de la falla. Se logra apreciar que los refuerzos horizontales presentan plastificaciéon
en la zona central diagonal del muro MC2 en PB. Los elementos de acero vertical presentan valores
de tensién de hasta 497 MPa (plastificacion) en los bordes derechos de los muros MC1 y MC2. Los
elementos de concreto a compresidn son los ubicados en la esquina inferior derecha del muro MC2
de PBy esquina superior derecha de SOT. Posterior a este paso, se identifica que el muro MC2 falla
por corte en la zona inferior del muro de PB.

En las figs. 4.10 a 4.12 se muestran los esquemas de esfuerzos que se presentan en los elementos
de acero de refuerzo longitudinal y vertical y de los elementos de concreto de los muros MC1 y MC2
en los puntos 1, 2 y 3 indicados en la curva de capacidad del andlisis Di-NL-SM-SUR (aplicacién de
carga en direccién sur).
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Elementos de acero de refuerzo

Elementos de concreto

Esfuerzos horizontales

v

SXX
(N/mm?)

207
I -0.66
-3.40
6.13
-8.86
-11.60
-14.33
-17.06
-19.79

2,07
I -3.45

S7Z
(N/mm?)

-897

-14.49
-20.01
-256.53
-31.04
-36.56
-42.08

Fig. 4.10 Esfuerzos en elementos de acero de refuerzo y de concreto de muros MC1 y MC2 al llegar
al punto 1 del andlisis con el modelo Di-NL-SM-SUR.

La fig. 4.10 muestra que los elementos verticales del muro MC1 en su zona lateral izquierda de los
niveles SOTy PB llegan a valores de compresion de hasta 464 MPa por lo que estos elementos ya se
encuentran plastificando. Esto concuerda con lo observado en el cuadro inferior derecho, donde se
muestran los elementos de concreto en la misma zona que han alcanzado la resistencia maxima del
material asignado. Este estado de los elementos corresponde al alcanzado en la distorsion de

entrepiso de 1.0% para la direccidn sur.
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Elementos de acero de refuerzo Elementos de concreto

Esfuerzos horizontales Esfuerzos horizontales

Fig. 4.11 Esfuerzos en elementos de acero de refuerzo y de concreto de muros MC1 y MC2 al llegar
al punto 2 del andlisis con el modelo Di-NL-SM-SUR.

En la fig. 4.11 se observan los esfuerzos en el punto 2 correspondiente al de capacidad maxima. En
esta etapa los elementos de acero de refuerzo horizontales presentan valores que indican
plastificacion ubicandose en las esquinas superiores derechas del muro MC1 en PB y los muros MC2
de PB, N1 y N2. Se incrementan los valores a compresion identificados en las esquinas diagonales
del muro MC2 de PB llegando a valores de 22 MPa.
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Elementos de acero de refuerzo Elementos de concreto

Esfuerzos horizontale Esfuerzos horizontales

SXX
(N/mm?)

49126
I 373.61
25597
138.32
20.68
9697
-214.61

-332.26
-449 90

S22
(N/mm?)
52351
I 38499
246.48
107.97
-30.55
-169.06
-307.57

-446.09
-584.60

Fig. 4.12 Esfuerzos en elementos de acero de refuerzo y de concreto de muros MC1 y MC2 al llegar
al punto 3 del andlisis con el modelo Di-NL-SM-SUR.

Finalmente, en la fig. 4.12 con los esquemas correspondientes a esfuerzos en el punto 3 de la curva
de capacidad para el andlisis en direccién sur, los valores a compresién alcanzados en el acero de
refuerzo vertical son de hasta 584 MPa en la zona inferior derecha del muro MC1 de PB. Se llega a
valores de esfuerzo a tensién en los refuerzos horizontales del muro MC1 de 491 MPa. Estas
imagenes nos muestran que del punto 2 al punto 3, el muro MC1 de PB presenta una falla por corte
por lo que el muro MC2 resiste el incremento de desplazamiento hasta llegar al punto 3. En esta
etapa, el muro MC2 de PB tiene elementos de refuerzo verticales a tensién con valores de 523 MPa
en la esquina inferior derecha, los elementos horizontales plastificados llegan a 491 MPa formando
una diagonal en este mismo elemento de PB. El modelo falla en el siguiente incremento de carga
presentando una falla de cortante en el muro MC2 de PB.
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Comportamiento de columnas durante analisis de carga monotadnica creciente.

Para el analisis en direccion norte (Di-NL-SM-NOR) el elemento de columna mas solicitado a
compresion es el ubicado en el cruce de ejes F-3 (fig. 2.5) de PB. En la fig. 4.13 de lado derecho se
muestra la curva de esfuerzo deformacidn correspondiente al elemento con 528 mm de longitud.
Como se mostré en la tabla 4.1, su resistencia maxima es de 34.80 MPa. Su deformacién elemental
ultima es de 0.039, la cual, como se mencioné en el apartado 4.2, es definida por el modelo
parabdlico de DIANA en funcién del tamafio del elemento y de la energia de fractura calculada para
este material confinado. Se identifican los puntos 1y 2 correspondientes a la curva de capacidad del
analisis en direccion norte. En el punto 1 se llegd a valores de compresidn de 33.27 MPa, alcanzando
el 95% de su resistencia maxima. En el punto dos se obtiene un esfuerzo de 32.81 MPa, en la rama
descendiente del comportamiento del material. La deformacién en este punto es de 0.0081
correspondiente a un 15% de su capacidad de deformacion ductil.

5 5

g 30 Elemento de columna C1-A g 35 Elemento de columna C5-A

c B ubicado en PB c 30 - ubicado en PB

s 25 o
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Deformacion Deformacion

Fig. 4.13 Curvas esfuerzo-deformacion del concreto en las secciones C1A y C5A con el andlisis
Di-NL-SM-SUR (derecha) y Di-NL-SM-NOR (izquierda).

Las columnas que presentan mayor compresion en el andlisis de carga monotdnica creciente en
direccion sur son las ubicadas sobre el eje A, correspondientes a secciones tipo C1-A, en el nivel de
PB. En la fig. 4.13 se muestran los puntos en los que se encuentran los valores de esfuerzo-
deformacién en la seccion de columna C1A asociados a los mismos puntos 1,2 y 3 ubicados en la
curva de capacidad para este analisis en la fig. 4.6. El elemento del que se obtiene esta curva tiene
una longitud de 463 mm con las propiedades de material indicadas en la tabla 4.1. La curva que
define su comportamiento es la que se observa en la fig. 4.13 de lado izquierdo. Se puede observar
el alargamiento en el descenso de la curva esfuerzo deformacién una vez alcanzada la resistencia
maxima a compresién hasta llegar a una deformacidn maxima de 0.021. La resistencia maxima
indicada en la fig. 4.13 se obtiene para esta seccion cuando se alcanza un desplazamiento en azotea
de 545 mm con un cortante de 40,004 kN, correspondiente al incremento de 47 mm mds después
de haber alcanzado la distorsién maxima de entrepiso de 1.0 %. Cuando se llega al punto 1 se
obtiene un esfuerzo a compresion de 26.44 MPa correspondiente al 88% de su resistencia maxima.
La deformacién maxima es de 0.021 y se obtiene al llegar a un desplazamiento maximo en azotea
de 601 mm con un cortante basal de 43,090 kN por lo que este punto de integracion identificado
habria fallado por compresién antes de llegar al punto 2 de la curva de capacidad (fig. 4.6). Es posible
que existan puntos de integracién en la seccién que aun tengan capacidad de resistencia y
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ductilidad. Sin embargo, este es un pardmetro importante para indicar que el elemento ya se
encuentra muy dafado y en proceso de agotamiento.

En lafig. 4.14 se muestra la curva esfuerzo-deformacidn del acero de refuerzo. Se indican los valores
alcanzados correspondientes a los puntos 1y 2 del analisis en direccién norte para el elemento mas
solicitado a tensién de columna. Este se ubicé en el elemento C1A en PB en el cruce de ejes A-3.
Ambos se localizan en la rama de plastificacién con deformaciones de 0.010 en el punto 1y de 0.017
en el punto 2. Estos valores corresponderian a haber consumido el 7% en el punto 1y el 13% en el
punto 2 de las capacidades de deformacion ductil del elemento de acero.
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Fig. 4.14 Curva esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo.

En lafig. 4.14 también se muestra los valores obtenidos con el andlisis en la direccién sur. Se indican
los tres puntos asociados a los mismos indicados en la curva de capacidad correspondiente de la fig.
4.6. El elemento al que pertenecen estos puntos es el ubicado en una columna con seccidon C5-A
ubicado en el cruce de ejes F-3 en PB. Se llega a deformaciones de 0.0075 en el punto 1, de 0.0115
en el punto 2 y de 0.01589 en el punto 3.

Estos valores de deformacién ubicados en los elementos columna mas demandados durante el
analisis de carga monotdnica creciente en direccion norte y sur indicarian que no ocurriria una falla
por tensidn en elementos de acero de refuerzo de columnas.

En la fig. 4.15 se hace un acercamiento de la parte inicial del analisis, tanto para las curvas de
capacidad como para los cambios de rigidez. Se incluyen lo puntos en los que, de los datos obtenidos
de los registros, se ubica el cortante y su desplazamiento mdximo en azotea para los sismos SI-011,
SI-071y SI-131.

Para obtener el cortante basal, se multiplicé el valor de coeficiente sismico que se estimo
experimentalmente durante cada sismo por el peso estimado de la estructura y se relacioné con los
desplazamientos maximos registrado en azotea. De los valores experimentales, el SI-011 obtuvo un
cortante basal maximo de 6,760 kN para un desplazamiento maximo en azotea de 25 mm (circulo
vacio). Durante el sismo SI-071 el cortante fue de 6,767 kN para un desplazamiento de 29 mm
(rombo vacio); el sismo SI-131 tuvo un cortante de 9,473 kN para un desplazamiento de 46 mm
(cuadrado vacio). Los sismos SI-011 y SI-071 exigieron a la estructura casi lo mismo, mientras que el
sismo SI-131 marca un incremento en el cortante basal maximo presentado.
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Se ubicaron asi mismo los puntos que relacionan el cortante basal maximo con los desplazamientos
maximos en azotea obtenidos de los andlisis tiempo historia lineales que se mostraron previamente
en el capitulo 3. Con el modelo Di-L-M se obtuvieron valores maximos de cortante de 6,883 kN
relacionados a un desplazamiento maximo de 29 mm (circulo azul) para el sismo SI-011. Estos
valores resultan muy cercanos a los obtenidos de los registros. Para este mismo evento, se realiz
el andlisis paso a paso con el modelo lineal, pero sin elementos de mamposteria, modelo Di-L-SM,
obteniendo valores de 6,497 kN para cortante y de 39 mm para desplazamiento (circulo gris). En
este caso, los valores se encuentran mas lejanos de los relacionados a la respuesta real, lo que
confirma que, para este nivel de solicitacidon sismica, la consideracion de los elementos de
mamposteria juega un papel importante en el comportamiento dindmico de la estructura.
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Fig. 4.15 Cambio de rigidez y curvas de capacidad de modelos DIANA y Ruaumoko 3D en direccion
L, puntos de solicitacion mdxima para sismos registrados SI-011, SI-071 y SI-131.

Se han incluido las pendientes que definen el comportamiento lineal de los modelos elaborados en
DIANA; el modelo que incluye elementos de mamposteria (Di-L-M) y el modelo que no incluye los
elementos (Di-L-SM). Con esta comparacion se logra apreciar como las curvas de capacidad de los
modelos no-lineales van degradando la rigidez poco a poco alejandose de la linealidad.

Para el evento SI-131, el coeficiente sismico fue de 0.007, por lo que el cortante maximo estimado
fue de 9,473 kN relacionado a un desplazamiento maximo de 46 mm (fig. 4.15 derecha, cuadrado
vacio). Como se mostré en el capitulo 3, se hizo el analisis paso a paso con el modelo Di-L-M para el
evento SI-131. El cortante maximo obtenido de este analisis lineal es de 9,013 kN para un
desplazamiento de 38 mm (cuadrado azul). Estos valores no llegan a alcanzar el desplazamiento y
cortante maximo obtenido experimentalmente como se observa en la fig. 4.15 (derecha).
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Al ver que las curvas de capacidad de los modelos tienen cercania con los puntos experimentales se
entiende que, para niveles de baja demanda, como los sismos SI-011 y SI-071, el modelo que
considera las mamposterias al 100% es adecuado para representar su comportamiento. Sin
embargo, al incrementar la demanda sismica es necesario reducir la rigidez para considerar de una
forma aproximada los fenémenos de desconexidn y/o agrietamiento de la mamposteria.

Ya que para los alcances de este trabajo no se incluird un comportamiento no lineal de las
mamposterias, se cred el modelo Di-NL-50M que emplea valores del médulo de la mamposteria al
50% como se recomienda en Alcocer et al. (1999) y Muria-Vila et al. (2000), a fin de observar si esta
reduccion de rigidez seria la adecuada para reproducir el comportamiento de la estructura durante
el sismo SI-131. Ademds, como se menciond en el capitulo 3 al observar el comportamiento del
analisis paso a paso con el modelo lineal (Di-L-Dyna-Ref), durante la inspeccién visual realizada
posterior al evento SI-131 se observaron grietas en la interfaz de los muros de mamposteria con las
trabes y columnas que los rodea.

Como se vera en el aparatado 4.4, se realiza el analisis paso a paso del sismo SI-131 con un modelo
no lineal (Di-NL-50M). En la fig. 4.15 se incluye el cortante basal maximo de 9,857 kN relacionado a
su desplazamiento de 48 mm (cuadro rojo) obtenido del analisis numérico paso a paso de este
evento (SI-131 Di-NL-50M). Comparandolo con los datos experimentales (SI-131-Exp, cuadro vacio),
el comportamiento obtenido resulta mas cercano que el que se obtuvo del modelo lineal (cuadro
azul). Mas adelante se comparan los resultados de aceleraciones y distorsiones obtenidos de este
analisis con los registrados.

Como se aprecia en la fig. 4.15, se incluyen las curvas de capacidad para el modelo Di-NL-M (linea
azul) y Di-NL-50M (linea roja) hasta un cortante basal de 10,000 kN. Cercano a este cortante basal
los elementos de mamposteria que se modelaron en estos modelos presentan valores de esfuerzo
a tension y compresiones que indicarian dafo. Por lo tanto, los valores obtenidos después de
alcanzar este nivel de cortante basal, resultarian en datos no representativos y tenderian a
incrementar la capacidad ultima.

Con estos analisis se estima que para eventos de gran intensidad la mamposteria se dafiard y dejara
de contribuir a al comportamiento del sistema.

4.4 Analisis paso a paso del sismo SI-131

En este apartado se presentan los resultados obtenidos de analisis dindmicos paso a paso con las
aceleraciones de suelo registradas durante el sismo mas intenso registrado SI-131 y con un
acelerograma simulado elaborado para las caracteristicas de sitio de la estructura.

En estos analisis se empled el método de iteraciéon de Newton-Raphson, con una tolerancia de 0.01
para convergencia por fuerza y de 0.001 para energia. Para el método de integracion en el tiempo
se selecciond el método de Newmark. Durante el andlisis, se consideran puntos convergidos
aquellos que cumplan con al menos uno de los dos criterios. El paso de tiempo con el que se
registran las aceleraciones de los eventos sismicos en el edificio SIS es de 0.01 s. Sin embargo, se
identificd que este paso de tiempo para el analisis no lineal paso a paso no identificaba con la
resolucidon deseada el comportamiento en la zona intensa del evento. Por lo tanto, se redujo el
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tamafio de paso a 0.005 s durante el andlisis en la fase intensa. Para la parte final del analisis se
utiliza un tamafio de paso de 0.01s a manera de reducir el tiempo de computo y al no identificar
cambios en el comportamiento numérico debidos a este cambio en el tamafo del paso.

4.4.1 Historias de aceleraciones y distorsiones

Con el modelo Di-NL-50M se realiza un analisis dindmico paso a paso con los registros del sismo SI-
131 (21 de agosto del 2013). En las figs. 4.16 a 4.19 se observan las aceleraciones y distorsiones
obtenidas del andlisis numérico y se comparan con los datos experimentales registrados. Tanto las
aceleraciones como distorsiones en direccion L son bien reproducidas por el modelo Di-NL-50M
siguiendo la modulacién de comportamiento y alcanzando los valores maximos de distorsiones para
los entrepisos instrumentados. Se aprecia una mejoria significativa respecto de modelo lineal
comparado en el capitulo 3 donde no se lograban alcanzar las distorsiones reales registradas y
ocurria desfase en las aceleraciones a partir del segundo 7, justo después de alcanzados los valores
maximos.

Sin embargo, para la direccién T, sigue presentdndose un desfase en la respuesta de las
aceleraciones de azotea. Por otro lado, aun cuando la respuesta de distorsiones mejora, logrando
reproducir los valores maximos en entrepisos instrumentados, se observa un decremento mas lento
en la respuesta del modelo Di-NL-50M con respecto del real registrado. Para el final del evento,
cuando la estructura queda en vibracion libre, la modulacién y el comportamiento resultan similares
a lo registrado.

Este efecto puede estar relacionado con la presencia de no-linealidad en el suelo de desplate. Tras
analizar aceleraciones horizontales maximas y cocientes espectrales obtenidos de 48 sismos
registrados en la ciudad de Acapulco (Lazares, 2003), se identificéd un posible comportamiento no-
lineal del suelo. Con este estudio se concluye que al ocurrir aceleraciones mayores a los 100 cm/s?
empieza a presentarse un comportamiento no lineal.

En el caso de este sismo (SI-131), las aceleraciones maximas registradas en jardin fueron de 289
cm/s? en direccion Ly de 324 cm/s? en direccién T, por lo que, tanto este evento como eventos mas
intensos sugieren que podria presentarse no linealidad en el suelo. Para los fines y alcances de este
trabajo, no se tomaran en cuenta este tipo de efectos. Se considera como razonablemente
satisfactoria. La respuesta obtenida con el modelo Di-NL-50M para este evento muestra una alta
similitud con los datos reales de los registros en direccion Ly una aceptable similitud en la direccion
T.
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los modelos DIANA y las experimentales del evento SI-131.
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con los modelos DIANA y las experimentales del evento SI-131.
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4.4.2 Cambios de frecuencias durante SI-131

Durante el andlisis paso a paso con el modelo Di-NL-50M se obtuvieron frecuencias modales en
algunos puntos donde se detectd previamente con el modelo lineal (Di-L-M) los valores maximos de
aceleraciones o distorsiones, asi como las frecuencias al inicio y al final del analisis. Con esto se
podria observar la variacién de frecuencias a lo largo del registro para ambas direcciones y para los
modos de torsion. Cabe mencionar que este tipo de solicitudes al modelo numérico requieren de
mucho espacio de almacenamiento por lo que los puntos para analizar son limitados.

En la tabla 4.2 se observan los valores obtenidos tanto de los registros como de los modelos en su
fase inicial y al final del evento. En las figs. 4.20 y 4.21 se muestra un esquema donde se comparan
las aceleraciones registradas en terreno, las aceleraciones maximas en azotea y las variaciones de
frecuencia durante el analisis paso a paso del evento SI-131 en algunos puntos para cada direccidn.

La diferencia de frecuencias que existe para el primer modo entre un andlisis lineal inicial y el analisis
final con el modelo no-lineal (Di-NL-50M) es de 5.3 % en L, de 12.5 % en Ty de 10.8% en torsion. En
las figs. 4.20 y 4.21 la banda gris representa el intervalo de variacién de frecuencias que ocurre para
este modelo. Si observamos las frecuencias obtenidas de las VA antes y después del evento SI-131
(VA-021 y VA-181), la variacién en el primer modoen Len de 6.5 %, enTes de 14 %y de 11 % en
torsién. Estas variaciones de frecuencia son muy similares a las obtenidas entre el inicio y el final del
analisis paso a paso no lineal con el modelo Di-NL-50M.

Por otro lado, comparando las frecuencias del primer modo para cada direccién obtenidas del
modelo Di-NL-50M con las obtenidas de la VA-021 que se realizd previo al sismo de mayor
intensidad (SI-131) la diferencia en L es de 12% y el T de 6%. La diferencia entre las frecuencias
obtenidas del analisis numérico Di-NL-50M (final) con lo obtenido experimentalmente del evento
SI-131 en fase final (SI-131**) es de 3% para el primer modo en Ly de 7 % en T. El minimo valor de
frecuencia obtenido en el analisis numérico es de 0.89 en Ly de 0.69 en T (tabla 4.3). Si comparamos
estos valores con los obtenidos de la instrumentacion del SI-131* (variacién maxima), la diferencia
es de 5% en Ly de 9% en T. Con esto podemos apreciar que al comparar las frecuencias obtenidas
del modelo numérico con las calculadas experimentalmente durante el sismo SI-131, las diferencias
de frecuencia es relativamente poca (3 y 5%) para la direccién L, misma en la que se parecia una
gran similitud de historia de aceleraciones y distorsiones. En el caso de la direccién T, se encuentran
diferencias de frecuencias de 7 y 8%, direccién en la que se encuentra mayor diferencia de
comportamiento del modelo Di-NL-50M respecto del experimental.
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Tabla 4.2 Comparacion de frecuencias modales experimentales con las obtenidas de modelos
numeéricos DIANA.

Frecuencias, en Hz
Modos
Evento o modelo — —
Longitudinal (x) Transversal (y) Torsion
1 2 3 1 2 3 1 2 3
VA-021 1.073.98 8.19 0.85(2.83 5.02 1.44 421 6.71
SI-131* 0.84| -- -- 0.63| -- -- -- -- --
SI-131** 0.92| -- -- 0.65| -- -- -- -- --
VA-181 1.00|3.54|7.42-7.55|0.73(2.45(4.39-4.43| 1.27 | 3.90-3.96 | --
Di-L 0.99(3.44 6.15 0.82]2.64 4.65 1.27 3.74 6.30
Di-L-SM 0.87(2.98 5.49 0.782.60 4,48 1.13 3.38 5.58
Di-NL-50M inicial | 0.94 | 3.21 5.73 0.80(2.56 4.50 1.20 3.52 5.94
Di-NL-50M final | 0.89|3.06 5.37 0.70(2.27 4.03 1.07 3.23 5.61
* Variacion maxima
** Fase final
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Fig. 4.20 Comparaciones de aceleraciones y frecuencias experimentales en direccion L con modelos
DIANA para el sismo SI-131
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Fig. 4.21 Comparaciones de aceleraciones y frecuencias experimentales en direccion T con modelos
DIANA para el sismo SI-131

En las figs. 4.20 y 4.21 se pueden distinguir las zonas que comprenden las variaciones de frecuencia
de los valores obtenidos entre VA (VA-021 y VA-181) para cada direccién. La amplitud o variacién
de frecuencias es de 0.07 Hzen Ly de 0.12 Hz en T. De los valores obtenidos del modelo Di-NL-50M
inicial y final, la diferencia de frecuencias es de 0.05 Hz en L y de 0.11 en T. Comparando estas
amplitudes, la degradacién de rigidez es muy similar entre lo calculado con los modelos elaborados
en DIANA Yy lo obtenido experimentalmente de las VA.

Tabla 4.3 Valores de frecuencias obtenidos durante andlisis paso a paso de SI-131.

Frecuencia, en Hz
. Modos
Tiempo, en's Longitudinal (x) Transversal (y) Torsién
1 2 3 1 2 3 1 2 3
Inicial 0.94 | 3.21 | 5.73 | 0.80 | 2.56 | 4.50 | 1.20 | 3.52 | 5.94
5.88 0.93]3.20(5.71|0.79| 255|4.49|1.20| 3.51 | 5.92
6.37 0.93|3.19|5.68|0.77| 249|439 |1.17 | 3.47 | 5.88
6.65 0.92 | 3.17|5.60|0.73 | 240 | 4.22 |1.13 | 3.39 | 5.78
7.56 0.91|3.12|545|0.69|2.25|4.00|1.10| 3.27 | 5.65
8.10 0.913.12 552|071 |232|4.10|1.09 | 3.28 | 5.65
40.00 0.89 | 3.06 | 5.38 | 0.71 | 2.28 | 4.03 | 1.07 | 3.23 | 5.61
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Si la estructura es sometida a grandes solicitaciones sismicas, sus elementos estructurales y no
estructurales pueden presentar agrietamientos y provocarse que la rigidez de éstos se degrade, lo
cual influye en las caracteristicas dindmicas de la estructura como su frecuencia dominante (Muria
Vila, 2007). Al hacer analisis con modelos no-lineales detallados y que consideran la degradacion
progresiva de la rigidez con el dafio, la identificacién de este cambio de frecuencias es posible. Por
consiguiente, permite realizar una estimacién de la degradacion de rigidez y relacionarla a la
intensidad sismica que la genera.

El calculo de la degradacién estructural como indicador del dafio global ha sido estudiado en el
pasado (Dipascuale y Cakmark, 1987). Si la masa del edificio puede considerarse constante después
de la excitacidn sismica, es posible estimar la pérdida de rigidez durante el mismo evento o entre

varios eventos simicos con la ec. 4.1.
2
P=<1—(é) >*100 Ec.4.1
f
Doénde

f1y f2 son frecuencias fundamentales en los eventos 1y 2 respectivamente
P es el porcentaje de pérdida de rigidez global

Ya que no existe pérdida o modificaciones de masa, las variaciones de frecuencias se deben
exclusivamente a la pérdida de rigidez. Siguiendo esto, el porcentaje de pérdida de rigidez fue de
10.36% en la direccidn Ly de 23.44% en la direccidn T con los valores obtenidos del modelo Di-NL-
50M. En la tabla 4.3 se muestran los valores obtenidos de los analisis modales realizados en algunos
de los puntos del anadlisis paso a paso con el evento SI-131.

Para comprender de mejor manera el desfase que ocurre en la direccidon T a partir del segundo 10
hasta el 25 del analisis del evento SI-131, podrian solicitarse en mas puntos analisis modales dentro
de ese intervalo de tiempo y compararlos con los experimentales. Al ser un proceso que requiere
mucho tiempo, se sugiere para trabajos futuros en pos de aclarar las posibles razones de
comportamiento en esta direccién.

4.4.3 Comportamiento de los materiales durante analisis con SI-131.

Los valores maximos a tension presentados en los elementos de mamposteria fueron de 2.72 MPa
y a compresiéon de 3.44 MPa. Con estos valores de esfuerzo, los elementos de mamposteria ya
habrian agrietado y posiblemente alcanzado su capacidad maxima de compresidn localmente en
algln punto de apoyo. Ademas, el médulo de elasticidad ya esta reducido a la mitad del valor real,
por lo que definitivamente, algunos de los elementos de mamposteria ya habrian dejado de aportar
rigidez al sistema en el caso de incluir su comportamiento no-lineal. En la fig. 4.23 y 4.24 se muestra
la planta tipo del edificio y se sefialan con tridngulos las zonas donde se identificaron los valores de
esfuerzos maximos a compresion (fig. 4.23) y a tensidn (fig. 4.24). Estas zonas coinciden con lo
reportado de las inspecciones en el edificio SIS después del evento S1-131. Se identificé la
separacion de muros de mamposteria de los elementos viga y columna adyacentes en la zona de
escaleras, misma zona donde el modelo Di-NL-50M presenta los valores maximos tanto a tensién
como a compresion de los elementos de mamposteria. En la fig. 4.22 se muestran las fotografias
tomadas después del sismo SI-131 donde se observa las grietas que indican la separacion del muro
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de mamposteria con los elementos estructurales de vigas y columnas en el cubo de escaleras del
N4.

=/

Fig. 4.22 Grietas de separacion del muro de mamposteria con elementos estructurales en el cubo
de escaleras del nivel N4 tras el sismo SI-131 (Ochoa, 2015).

Gran cantidad de elementos columna llegan a la resistencia maxima a tensién asignada de 2.08 MPa,
lo cual indica agrietamiento del concreto. En el paso de tiempo correspondiente a 10.5 s es donde
se identifica la mayor cantidad de elementos columna con grietas abiertas del andlisis con el modelo
Di-NL-50M.

El valor maximo de esfuerzo a compresién identificado es de 25.57 MPa en la columna C4 de ejes 5
y 9 de planta baja en la zona inferior. Este valor de compresidn es mayor que el correspondiente a
un concreto simple pero el elemento no llega a la falla por la resistencia que otorga el
confinamiento. Corresponde a un 80% de su capacidad mdxima de resistencia a compresién como
se muestra en la tabla 4.4. Los elementos columna que presentaron esfuerzos a compresién que
superan el 60% de su resistencia maxima asignada fueron los de secciones C4 y C5 en la ubicaciéon
gue muestra la fig. 4.24 en los niveles de SOT, PBy N1.

Para los elementos tipo cascardn, los valores obtenidos y presentados a continuacion fueron
obtenidos en las direcciones globales del modelo (X y Y). En los muros de concreto reforzado MC1,
la zona confinada es donde se identifica agrietamiento por llegar al maximo valor a tension de 2.08
MPa, el cual se localiza en los niveles N3, N12 y N13. Para los elementos de la zona de concreto
simple (zona central del elemento) se obtiene un esfuerzo maximo a tensién de 1.81 MPa, por lo
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gue estos elementos no presentarian agrietamientos. En el nivel N3 se llega a un valor de 30.18 MPa
en vertical (Z) en la zona de concreto confinado, lo que corresponde a haber alcanzado un 71% de
la resistencia mdxima a compresion asignada a este material. Para la zona sin confinamiento, se
llega a un valor de 10.96 MPa en PB, correspondiente a un 45% de su resistencia maxima.

Para los muros MC2, en la zona confinada algunos elementos presentarian agrietamiento entre los
niveles N3 a N6. El valor maximo de esfuerzo a compresion es de 27 MPa en direccién Z en un
elemento del N6, correspondiente al 83% de su resistencia maxima. En la zona sin confinar (concreto
simple) se obtiene un valor de 13 MPa a compresion en SOT, que indica haber alcanzado el 53% de
su resistencia maxima.

Tabla 4.4 Valores de mdximos esfuerzos a compresion en elementos de concreto del modelo
Di-NL-50M durante andlisis paso a paso del sismo SI-131.

Esfuerzo maximo | f'cc asignadoa | % de resistencia
Elementos a compresion, en la seccidn, en maxima
MPa MPa alcanzado
Muros MC1-A 30.18 42.61 70.83
confinado
Muros MC1 10.96 24.52 44.70
sin confinar
Muros MC2-B 27.00 32.47 83.15
confinado
Muros Mc2 13.00 24.52 53.02
sin confinar
Columna
CA-A PB 25.57 31.59 80.94
Viga N2 19.21 31.03 61.91

En la tabla 4.4 se muestra el resumen de los maximos esfuerzos a compresién identificados para
cada tipo de elemento de concreto, asi como el porcentaje de resistencia alcanzado. El periodo de
tiempo en el que se encuentran estos esfuerzos es del segundo 7.60 al 11.21.

De los elementos viga, algunos presentan hasta 19.21 MPa a compresion, valor incluso menor que
la resistencia mdxima asignada a concreto simple sin confinar y correspondiente al 61% de su
resistencia maxima a compresion. Los rectangulos en la fig. 4.24 marcan las zonas de vigas con
esfuerzos a compresidn mayores al 50% de su resistencia maxima en el analisis de tiempo de 10.54
segundos. Los entrepisos en donde se llega a esos esfuerzos de compresién es entre los niveles de
PB a N6. Se obtienen valores de esfuerzos a tensién que indican agrietamiento de los elementos en
las zonas cercanas a la union con las columnas. El intervalo de tiempo en el que se presentaron estos
valores fue entre el segundo 5.5 y el 7.7. Estos intervalos de tiempo son los mismos en los que se
identifican las mayores distorsiones de entrepiso (figs. 4.18 y 4.19).

El maximo valor a tension que se presentd en los elementos de acero de refuerzo fue de 232.20
MPa en un elemento de zona confinada del muro en C del nivel N4 y a compresion de 194.50 MPa
en el mismo elemento columna donde se presentd la mayor compresion en el concreto. Algunos
elementos viga llegan a valores de entre 111.50 a 158.90 MPa a compresion y entre 212.20a 252.20
MPa a tensidn en los niveles de PB a N5. Estos niveles de esfuerzo corresponden aproximadamente
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al 50% del esfuerzo que resiste el acero de refuerzo antes de llegar a los valores de fluencia. En la

fig. 4.25 se presenta la ubicacién de estos elementos.

D Vigas

Fig. 4.24 Ubicacion de elementos con altos
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El conjunto de valores identificados con el analisis paso a paso del sismo SI-131 con el modelo
numérico Di-NL-50M permite concluir con algunos puntos importantes:

e Los elementos de concreto que presentaron compresidn se encuentran aun en
comportamiento lineal o cuasi-lineal. No se ha alcanzado las resistencias mdaximas a
compresion para ningun elemento de concreto.

e Los elementos de acero de refuerzo siguen en su etapa de comportamiento lineal.

e El cambio de frecuencias identificado se debe al agrietamiento de elementos de concreto
que alcanzaron la resistencia mdxima a tensién y aunque los elementos de refuerzo siguen
en etapa lineal, el modelo es capaz de identificar esta pérdida de rigidez.

e El dafo y separacidn de las mamposterias de la estructura seria una de las causas que
provocan la pérdida de rigidez en el edificio, lo cual se ve reflejado en el cambio de
frecuencias identificadas en las VA realizadas antes y después del evento SI-131.

e En el modelo Di-NL-50M la variacién de frecuencias entre el andlisis modal inicial y final en
la direccidon L se ve limitada quizas por la cantidad de elementos de mamposteria que se
encuentran orientados en esa direccion, que al ser modelados con propiedades lineales,
podrian restringir el deterioro de los elementos que estan en contacto (columnas y vigas).

4.5 Andlisis paso a paso con sismo sintético SIM-81

Las herramientas numéricas que se han desarrollado a través de los afios nos permiten realizar
simulaciones en donde se identifican zonas de riesgo que pueden presentarse en los edificios ante
distintas situaciones. La generacién de sismos sintéticos permite a los disefiadores e investigadores
hacer estimaciones del desempefio de la estructura ante altas demandas sismicas ayudando
identificar o corregir zonas vulnerables de la estructura. Se han propuesto metodologias que
incluyan valores reales del sitio, como caracteristicas del suelo de desplante, e incluso hacer uso de
registros de sismos de baja intensidad que sirven de parametro para estimar un posible
comportamiento en el suelo de estudio.

Se realizaron andlisis dindamicos paso a paso con modelos no-lineales previos elaborados en
Ruaumoko 2D y 3D. Dichos andlisis se hicieron en la direccién L del edificio, por lo que, para poder
comparar las respuestas ineldsticas estimadas con dichos modelos, se emplea el mismo
acelerograma en la misma direccion.

En Morales (2005) se muestra la simulacién de 100 acelerogramas para cada direccion del SIS (Ly T)
para finalmente elegir un acelerograma por cada direccidon y evento con base en los espectros
esperados de respuesta. Se selecciond el acelerograma sintético correspondiente a una magnitud
de 8.2 denominado SIM-81, que presenta una aceleracién maxima de 486 cm/s? y una intensidad
de Arias de 1,007 cm/s. Esta simulacidon se obtuvo siguiendo una metodologia propuesta por Ordaz
et al. (1993) para simular acelerogramas de sismos intensos usando registros pequefios como
funciones de Green empiricas.

En lafig. 4.26 se muestra el acelerograma de la SIM-81 generado para el sitio de estudio en direccidon
Ly en lafig. 4.27 la comparacion del espectro eldstico de la SIM-81 con los espectros de disefio del
RC-ACA (2002).
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Fig. 4.26 Acelerograma de SIM-81.

En vista de que el analisis para el sismo SI-131, un sismo de moderada intensidad, ya ha deteriorado
los elementos de mamposteria alcanzando valores considerables a tensidon y compresién, para
analisis de mayor intensidad una opcién razonable es considerar que la mamposteria presentaria
un elevado daio, y por consiguiente no incluir los elementos en el modelo numérico. Por lo tanto,
para el analisis paso a paso del sismo simulado SIM-81, el modelo que se emplea es el Di-NL-SM, el
cual no tiene modelado los elementos de mamposteria.
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Fig. 4.27 Espectro eldstico de la SIM-81 y espectros de disefio del RC-ACA (2002) para terrenos tipo
Il'y tipo Il.

El periodo dominante inicial en la direccion L que se tiene del modelo Di-NL-SM es de 1.15 s, el cual
se ubica en un coeficiente sismico aproximado de 0.86 g (fig. 4.26). Sin embargo, debido a la pérdida
de rigidez conforme se incremente la intensidad, los periodos se hardan mas grandes. Este efecto
podria ubicar a la estructura ante solicitaciones sismicas correspondientes a coeficientes sismicos
que son hasta 50% mayores de los valores que definen los espectros de disefio del RC-ACA (2002).

En el apartado 6.2 de las NTC-Sismo (2017) especifica que, si se emplea el método de analisis
dindmico no lineal paso a paso, deben utilizarse parejas de acelerogramas de temblores reales, de
movimientos simulados, o de combinaciones de éstos. Cuando el periodo de sitio sea menor que 2
s, deben usarse no menos de ocho parejas de movimientos representativos. Estos movimientos
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deben ser independientes entre si, y tener intensidades, duraciones y contenidos de frecuencia
similares a las de los movimientos registrados durante sismos con intensidades iguales a las
supuestas para el disefio. Para los alcances de esta tesis y el tiempo que toma realizar cada analisis
paso a paso no se incluyen en este trabajo.

4.5.1 Aceleraciones, distorsiones y maximos desplazamientos

En la fig. 4.28 se muestra la comparacién de respuestas de aceleraciones maximas en azotea
obtenidas de los modelos no lineales; el elaborado en Ruaumoko 2D por Morales (2005), en
Ruaumoko 3D por Ochoa (2015) y el elaborado para esta tesis Di-NL-SM.

En la fig. 4.29 se hace un acercamiento de la primera mitad de la respuesta de aceleraciones en
azotea. Se identifica un desfase en las respuestas de los modelos elaborado en Ruaumoko y el Di-
NL-SM. Este desfase se debe a lo mencionado anteriormente en el capitulo 4.3; tanto el modelo de
Ruaumoko en 2D como en 3D utilizaron factores de reduccidn de la inercia bruta que se aplican en
el modelo desde el inicio de su comportamiento. Por esta razon, la similitud entre ambos no se
alcanzaria hasta que el modelo Di-NL-SM llegue a una solicitacidn de cortante basal cercana a 15,000
kN, lo cual ocurre en el tiempo cercano a 55 s. A partir de ese momento la modulacién de las
respuestas entre los modelos previos y el modelo Di-NL-SM comienza a ser similar.

Otro aspecto importante a destacar es que en los modelos de Ruaumoko (2D y 3D) todas las
secciones de los elementos de concreto son reducidas en inercia, lo cual no ocurre de esa manera,
y ser solo algunos los elementos que son solicitados de tal manera que pierdan rigidez o lo hagan
localmente. En cambio, para el modelo Di-NL-SM la rigidez se degrada progresivamente por la
fisuracidn en distintos elementos. Esto es lo que provoca que para los modelos elaborados en
Ruaumoko, tanto las aceleraciones como las distorsiones (fig. 4.31) en la primera mitad del sismo,
muestren mayores amplitudes.

Durante la segunda mitad del evento SIM-81 (fig.4.30), la respuesta de aceleraciones es muy similar
entre modelos previos y el modelo Di-NL-SM. En la fase mds intensa, el modelo Ruaumoko 2D
alcanzé aceleraciones méximas de 6,719 mm/s?, el modelo Ruaumoko 3D de 6,880 mm/s? y el
modelo Di-NL-SM de 7,459 mm/s%. La diferencia de aceleraciones maximas entre el modelo
elaborado en el programa DIANA y los de Ruaumoko es de 7%.

Durante la segunda mitad del analisis con la SIM-81, las distorsiones entre niveles instrumentados
obtenidas con el modelo de DIANA resultan mayores que las obtenidas de modelos previos
alcanzando diferencias de 16.7% entre Azot-N12, de 17.9% entre N12-N8, de 18.6% entre N8-N4 y
de 18.4% entre N4-Sot. Aun cuando las diferencias mds grandes se presentan en los niveles
intermedios N8-N4, todos los modelos coinciden al mostrar esta zona como la de mayores
distorsiones, por lo que se puede concluir seria la zona donde posiblemente ocurra mayor dafio. La
distorsidn maxima que presenta el modelo Di-NL-SM entre los niveles N8-N4 es de 0.74%.

87



8000

W
|
~ 4000 —
£ \
£
£
=
: 14 i
§ O '«U"' ‘U‘ ' il ”
2]
: il
K |
-4000 —| ‘ Ruaumoko 2D
Ruaumoko 3D
Di-NL-SM
-8000 T T T T T T T T T
20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120

Tiempo, en s

Fig. 4.28 Historias de aceleraciones en azotea con SIM-81 de modelos numéricos no-lineales.
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Fig. 4.29 Primera mitad de historias de aceleraciones en azotea con SIM-81 de modelos numéricos
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Fig. 4.30 Segunda mitad de historias de aceleraciones en azotea con SIM-81 de modelos numéricos
no-lineales.
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Se han calculado las mdximas distorsiones de entrepiso durante el analisis de la SIM-81 mediante la
resta de desplazamientos horizontales de cada entrepiso divididos por la altura entre niveles. La fig.
4.32 muestra las comparaciones de envolventes de distorsiones y los desplazamientos maximos
obtenidos del analisis con la SIM-81. En la comparacién de distorsiones se ha incluido el limite
permisible especificado en el RC-ACA (2002) que corresponde a 1.0% para el caso de edificios con
muros de mamposteria desligados de la estructura principal. Las distorsiones maximas obtenidas de
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los modelos previos en Ruaumoko fueron de 0.57 y -0.65% para el modelo 2D y de 0.55 y -0.65%
para el 3D. Para el modelo Di-NL-SM se obtuvieron distorsiones de 0.68 y -0.77%. Los valores y el
perfil de distorsiones presentan una elevada similitud, pero puede notarse que el modelo Di-NL-SM
tiende a presentar mayores distorsiones en los niveles superiores comparandolo con los modelos
previos.
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Fig. 4.32 Envolventes de distorsiones y desplazamientos obtenidos con SIM-81 con modelos
numeéricos.

Es importante recordar que las distorsiones especificadas en las normativas son hechas para analisis
de disefio que consideran cargas aumentadas y en el caso de estos modelos se ha hecho uso de
cargas con estimacion real. Si se incluyeran las cargas especificadas en las normas para este tipo de
edificacidn las distorsiones de entrepiso posiblemente aumentarian.

En la envolvente de desplazamientos (fig.4.32, derecha) los desplazamientos maximos del modelo
Ruaumoko 2D fueron de 27.89 cm y -32.37 cm, del modelo Ruaumoko 3D fueron de 26.28 cm vy -
32.62 cm. El modelo Di-NL-SM presenta mayores desplazamientos, siendo de 33.7 cm y -45.37 cm.
La mayor diferencia ocurre en la direccién norte y corresponde a un 29% respecto de los modelos
de Ruaumoko. Como se observo previamente en el apartado 4.3 en el andlisis de carga monoténica
creciente del modelo Di-NL-SM en el sentido norte y sur en direccidn L, el sentido sur tiende a perder
rigidez antes que en la direccidn norte. Esto se debe a la ubicacidn y configuracién en planta de los
elementos estructurales verticales de concreto (columnas y muros de concreto reforzado) no es
simétrica. Por lo tanto, esto justifica que, en direccién sur, todos los modelos presenten mayores
desplazamientos, indicando que esta direccion de andlisis tiende a ser mas flexible en comparacion
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con la direccidn norte. Ademads, la menor resistencia para un andlisis en direccion de lado sur, puede
hacer que el edificio entre antes en la zona pldstica del comportamiento, produciéndose asi mayores
desplazamientos.

En la fig. 4.33 se presentan nuevamente las curvas de capacidad obtenidas de los andlisis en
direccién norte y sur del modelo DI-NL-SM y se ha incluido el punto de valores maximos de cortante
basal asociado al desplazamiento maximo en azotea presentado en el modelo durante el andlisis
paso a paso de la SIM-81 (rombo verde). Los valores obtenidos son de 40,528 kN de cortante basal
y 454 mm de desplazamiento maximo en azotea en direccidn sur.
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Fig. 4.33 Curvas de capacidad del andlisis con modelos Di-NL-SM-NOR y Di-NL-SM-SUR.

El desplazamiento maximo identificado en azotea en direccidon sur se encuentra cerca de la
distorsién de 1.0% indicada en la curva de capacidad del andlisis Di-NL-SM-SUR realizada mediante
la aplicacion de carga lateral que sigue el primer modo fundamental en direccidon L. Este
desplazamiento y cortante maximo fueron identificados durante el segundo 63.

91



4.5.2 Cambios de frecuencias durante analisis SIM-81

Se calcularon los valores de frecuencia fundamental en algunos pasos de tiempo, tal y como se
muestran en la fig. 4.34. Se observa en el acelerograma simulado SIM-81 que las aceleraciones
maximas se presentan entre el segundo 52 y el 65; las aceleraciones maximas en azotea calculadas
por el modelo ocurren entre los segundos 60 a 70. Los valores de variacidén de frecuencia a través
del tiempo se muestran en la tercera grafica de la fig. 4.34. En la tabla 4.4 se observan los valores
de frecuencias en cada paso de tiempo solicitado para los tres primeros modos en direccion L.
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Fig. 4.34 Acelerograma de la simulacion SIM-81, historia de aceleraciones obtenidas en azotea de
modelo Di-NL-SM e historia de cambios de frecuencias durante SIM-81

La variacién de frecuencias entre el valor inicial y el obtenido al final del andlisis paso a paso es de
17.44% para el primer modo, de 15.75% en el segundo y de 14.47% para el tercero. Del valor inicial
con respecto del valor de frecuencia mas bajo identificado en el segundo 63, la variacién es de
30.24% para el primer modo, de 33.90% por el segundo y de 33.34% para el tercero.

Esta variacion de frecuencias entre el inicio y el final de la simulacidn indicarian que la estructura
tendria una pérdida de rigidez de 31.84% en direccién L, siguiendo la ec. 4.1 (Dipascuale y Cakmark,
1987) para una solicitacion sismica similar a la de la SIM-81. Si tomaramos como referencia el valor
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minimo de frecuencias obtenido del analisis numérico, la frecuencia es de 0.60 en el segundo 63.30
(tabla 4.4) con lo que la estructura habria llegado a una pérdida de rigidez de 51.32%. Esto indicaria
una recuperacion de un 20% después de su maxima excitacién. Estos bajos valores de frecuencia
pueden deberse a que justo en el momento en que se realiza el analisis modal, algunos de los
materiales que pueden encontrarse plastificando, y por consiguiente, la respuesta estructural del
elemento presente valores bajos de rigidez. Esto provocaria que el modelo numérico calcule bajos
valores de frecuencia por lo que, una vez se reduce la exigencia sobre el elemento, los valores
tiendan a aumentar de nuevo cuando vuelva a trabajar fuera de su rama plastica.

Es importante recordar que este analisis es hecho sélo en una direccion y que en el caso de incluir
un acelerograma en la otra direccion, las variaciones de frecuencia podrian ser diferentes.

Tabla 4.4 Valores de frecuencias obtenidos durante andlisis paso a paso de la SIM-81.

Tiempo, en's Frecuencias, en Hz
Modo 1 Modo 2 Modo 3
Inicial 0.86 2.92 5.25
30.00 0.85 2.92 5.24
40.00 0.79 2.72 4.93
50.00 0.73 244 4.49
55.20 0.75 2.53 4.64
56.05 0.72 2.40 4.44
57.20 0.70 234 4.30
60.40 0.67 2.29 4.22
63.30 0.60 1.93 3.50
70.00 0.64 2.08 3.80
80.00 0.68 2.37 4.30
90.00 0.72 2.48 4.54
100.00 0.71 2.46 4.50
110.00 0.71 247 4.51
120.00 0.71 2.46 4.49

4.5.3 Comportamiento de los materiales durante analisis con SIM-81.

Durante el analisis paso a paso de la SIM-81 se identificaron los valores maximos de esfuerzos y
deformaciones de los elementos de concreto reforzado. Se identificaron valores de deformaciones
que indican que se ha superado la resistencia maxima a compresion de algunos elementos de
concreto. En la fig. 4.35 se presentan las curvas de esfuerzo deformacidn pertenecientes a algunos
de los elementos donde se identificaron las mayores deformaciones.

Se considera que la capacidad de deformacién ductil del elemento es la zona comprendida por el
area que se genera del punto donde se alcanza la resistencia maxima hasta el punto donde se
alcanza la deformacidon maxima como se aprecia en la fig. 4.35 con el drea sombreada en gris de las
curvas esfuerzo-deformacion de los elementos. Las lineas verdes de las graficas indican el nivel de
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deformacién vertical (en Z) que se identificd en el concreto para el punto de integracion mas
solicitado del elemento indicado. Las curvas esfuerzo-deformacién son definidas por DIANA, con el
modelo parabdlico, en funcién del tamano de elemento y de la energia de fractura asignada al
material, tal y como se mencioné en el primer apartado de este capitulo. Por esta razén, aun cuando
dos materiales tengan resistencias a compresién muy similares las deformaciones ultimas pueden
ser diferentes debido al tamaio o area del elemento.

Los elementos de concreto mas demandados a compresion son los de muros MC2 en el nivel N4. Se
obtuvieron los valores de maxima deformacion de dos de los elementos, los cuales tienen un area
de 45,075 mm? con propiedades de concreto confinado correspondiente a una resistencia maxima
de 35.06 MPa. Uno de ellos llega a una deformacién maxima vertical de 0.0082, correspondiente a
haber hecho uso del 9.55% de su deformacion ultima. Otro de los elementos alcanzd una
deformacioén vertical de 0.01942, el elemento de concreto mas deformado de todo el modelo. Este
habria usado el 27% de su capacidad de deformacién ultima durante un sismo similar al SIM-81.
Ambas curvas de esfuerzo deformacién y la maxima deformacién alcanzada se muestran en la fig.
4.35.

Se identificé que el elemento de muro MC1-A con un drea de 109,980 mm? con propiedades de
concreto confinado ubicado en PB llega a una deformacidn vertical de 0.00415, correspondiente a
haber hecho uso del 2.7% de su deformacién ddctil. Uno de los elementos sin confinar del mismo
muro MC1-A de PB con un area de 676,800 mm? presenta un valor de deformacion vertical de
0.0016 por lo que habria llegado al 2.52% de su capacidad de deformacidn después de alcanzada su
resistencia maxima.

Un punto de integracidn perteneciente a la columna de seccién C1-A ubicada en PB con una longitud
de elemento de 463 mm tuvo una maxima deformacion vertical de 0.06454, correspondiente al 18.7
% de su deformacion ultima disponible.

Un punto de integracién del elemento viga ubicado en el nivel N2 presenté deformaciones de 0.0605
por lo que habria llegado al 21.4% de su capacidad de deformacién ductil. Este, seria el elemento
de concreto mas solicitado identificado durante el andlisis paso a paso con la SIM-81.

A pesar de presentar aun cierta capacidad de deformacidén remanente, es importante resaltar que
los puntos de integracion descritos en estos elementos se encuentran ya es su rama descendiente
de comportamiento, por lo que ya no contribuirian al incremento de resistencia del sistema. Su
contribucion se reduce de forma irreversible.
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Fig. 4.35 Curvas esfuerzo-deformacion de algunos de los elementos de concreto mds solicitados
durante andlisis paso a paso con SIM-81

En la tabla 4.5 se muestra un resumen de los valores maximos de deformacién obtenidos para las
secciones de concreto de columnas, vigas y muros de concreto, el valor de deformacidon ultima
identificado para el elemento en su punto de integracién mas desfavorable, asi como su porcentaje
de deformacion maximo alcanzado.
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Tabla 4.5 Valores de mdximas deformaciones a compresion en secciones de concreto.

.. % de
.. Deformacion ..
.. Deformacion . deformacion
., Deformacion o asociada ala i
Elemento Ubicacidn , . ultima del . . ultima
maxima resistencia
elemento ‘. alcanzada por el
maxima
elemento
Muro MC2-B N4 0.0082 0.066 0.0021 9.55
(confinado)
Muro MC2-8 N4 0.0194 0.066 0.0021 27.07
(confinado)
Muro MC1-A PB 0.004150 0.0700 0.0023 2.69
(confinado)
Muro MC1-A PB 0.001615 0.0049 0.00153 2.52
(sin confinar)
Columna C1-A PB 0.006454 0.027 0.00173 18.69
Viga N2 0.006050 0.022 0.0017 21.43

Tabla 4.6 Valores de esfuerzo a compresion y tension en elementos de acero de refuerzo.

Esfuerzo . % de
L. Deformacion .. .
.. ., maximo a . deformaciéon | Tiempo,
Seccion Ubicacion .. maxima a L.
tension, en tensién ductil ens
MPa alcanzada
Columna C4B EJE D-9 N6 457.50 0.0087 7.40 63.34
MC1-D N15 451.20 0.0024 1.91 63.35
MC1
MC1-A PB 452.20 0.0036 3.00 62.47
MC2-A N6 171.10 0.0008 0.52 63.31
MC2 MC2-B N5 115.60 0.0005 0.26 63.37
MC2-B N5 454,90 0.0082 6.96 63.29
Vi V5 N5 EJE 9-B 457.70 0.0092 7.83 63.30
iga
. V5 N2 EJE D-5 429.40 0.0060 1.56 63.27
Esfuerzo ., % de
L. Deformacion .. "
‘. L maximo a . deformacion | Tiempo,
Seccion Ubicacidon .. maxima a L.
compresion, en compresion ductil ens
MPa P alcanzada
Columna C1A EJE D-9 PB 448.00 0.0048 4.00 63.25
. MC1-A SOT 123.80 0.0006 0.34 63.13
MC1-A SOT 448.00 0.0037 3.04 63.05
MC2-C N1 393.10 0.0019 1.48 63.20
MC2 MC2-B N5 451.80 0.0031 2.52 63.99
MC2-B N4 462.90 0.0117 10.17 62.50
Vi V5 N2 EJE 9-C 454.30 0.0065 5.48 57.17
iga
. V5 N5 EJE A-7 226.20 0.0011 0.78 39.38

96



600 —

MC1:D N15
V5 EJE D-5 N1 yamy
400 £ o
< 0 Qa
c 5 i
s 200+ . g suu
c MC2-B N5 Ee g
e |
§ y 2
[e>]
g o & s COLUMNAS
% -200 P S o 92 V5 EJE A-7 N5 ©
u @ 8 g 12 O  VIGAS
8 Y < 58
-400 — = £ & == MC2-A N1 A MUROS MC1
— N
= ind X MUROS MC2
-600 I I I I I I I I I \

-0.02 -0.016 -0.012 -0.008 -0.004 0 0.004 0.008 0.012 0.016 0.02

Deformacion unitaria

Fig. 4.36 Ubicacion de valores mdximos en elementos de refuerzo en la curva esfuerzo-deformacion
del comportamiento del acero.

También se identificaron los maximos esfuerzos y deformaciones en algunos de los elementos de
acero de refuerzo mas solicitados. Los elementos de acero de refuerzo embebidos en las secciones
columna llegan a valores de 457.5 MPa a tensién y 448.0 MPa a compresién. Esto indicaria que
algunos de los elementos de acero han plastificado. Las secciones en las que se llega a estas
magnitudes a tensidon son C4B entre los niveles N4 a N6 y a compresion en secciones C1A de SOT a
N1.

Los refuerzos en los muros de concreto tipo MC1 llegan a valores de tension de 452.20 MPa en el
elemento en PB y a compresion de 448.00 MPa en SOT, las deformaciones asociadas a estos
esfuerzos fueron de 0.0036 y 0.0037. En los muros de concreto tipo C, MC2, se obtienen valores en
compresion de 462. MPa para una deformacion de 0.0117 en el nivel N4 y a tensidn de 454.90 MPa
con una deformacién de 0.0082 en el nivel N5.

En los elementos viga, se obtuvieron valores de 457.7 MPa con una deformacion de 0.0092 a tension
y de 454.3 MPa con una deformacién de 0.0065 a compresion.

El intervalo de tiempo en el que se presentan los mayores esfuerzos en los elementos de acero de
refuerzo es entre el segundo 39 y el 64. En la tabla 4.6 se hace un resumen de los valores maximos
a tension y compresion obtenidos en los elementos de acero de refuerzo y el elemento de concreto
al que pertenecen. En la fig. 4.36 se muestra la curva de esfuerzo deformacién que define el
comportamiento de los elementos de acero de refuerzo y la ubicacién de los valores
correspondientes obtenidos de los elementos.

Con la SIM-81 se ha llegado a valores altos de resistencia para el concreto y valores de plastificacién
para el acero en algunos de los elementos. Aunque algunos de los elementos de acero han
plastificado, aun tienen capacidad de deformacién y resistencia ya que sus valores maximos
asignado antes de la falla son de 734 MPa con una deformacién de 0.117. En la tabla 4.6 se muestran
los porcentajes de deformacién ultima alcanzados en los elementos de acero de refuerzo mas
solicitados. El elemento que hizo mayor uso de la reserva de ductilidad fue el que se encuentra en
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el muro MC2-B en el nivel N4, llegando a un porcentaje de 10.17% de su capacidad total asignada a
este material.

De los resultados mostrados se pueden dar algunas observaciones

e El sentido de andlisis en el que se presentan las mayores solicitaciones de esfuerzos y
deformaciones en los elementos es el sur. El nivel de desplazamiento y cortante maximo
alcanzado (rombo verde fig. 4.33) indicaria en la curva de capacidad correspondiente (Di-
NL-SM-SUR) un acercamiento significativo a los valores maximos de capacidad de la
estructura. Esto puede provocar grandes solicitaciones en los elementos, comenzando a
hacer uso de su reserva de ductilidad.

e Para el analisis paso a paso de la SIM-81 se ha llegado a una solicitacién sismica alta,
provocando que algunos de los elementos de concreto hayan alcanzado su resistencia
maxima a compresién y que se encuentren en la parte descendente de la curva esfuerzo-
deformacién que define su comportamiento.

e Algunos de los elementos de acero han superado la etapa elastica, pero al llegar a la
plastificacion cuentan aiin mucha de su capacidad de deformacién ductil. El elemento mas
solicitado a compresion tiene aun un 90% de capacidad de deformacién ultima, el elemento
mas tensionado tiene 93%.

e En muros MC2, los aceros de refuerzo mas solicitados se identificaron entre los niveles N1
a N5. En los muros MC1 se identificaron en los niveles de SOT, PB y N15.

e Elelemento de concreto mads solicitado a compresion se encuentra en el muro MC2 del nivel
N4 llegando a hacer uso de un 27% de su reserva de deformacién ductil.

e Las columnas mas solicitadas a compresién fueron las de seccién C1A, y se identificaron en
PB cuando el movimiento del edificio se encuentra en direccidn sur. Las vigas mas solicitadas
se identificaron entre los niveles N1 y N5, donde algunos de los puntos de integracién que
conforman los elementos habrian superado su resistencia maxima y entrado en
plastificacion del concreto.

e Existe una elevada similitud con los resultados de historias de aceleraciones, distorsiones y
desplazamientos con los modelos previos elaborados en Ruaumoko 3D. Las diferencias
entre los resultados han variado aproximadamente un 7, 15 y 28% en términos de
aceleracién, distorsidn y desplazamiento, respectivamente.
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5 Conclusiones y comentarios.

Se estudié el comportamiento de un edificio instrumentado en Acapulco ante sismos de baja,
moderada y alta intensidad haciendo uso de un modelo no lineal elaborado en un programa de
computo de fisuracion distribuida (DIANA). El modelo toma en cuenta los efectos de interaccidn
suelo-estructura (ISE) y hace uso de valores de amortiguamiento basados en lo obtenido
experimentalmente en estudios previos.

Se observé la influencia de las consideraciones de modelado mediante analisis paso a paso lineales
y no lineales, asi como con la aplicacién de carga monotdnica creciente tanto en sentido norte como
sur de la direccidn longitudinal (L).

Con los modelos lineales se obtuvieron propiedades dinamicas, formas modales y se realizaron
analisis paso a paso de dos de los sismos registrados de baja intensidad, SI-011 y SI-071, para los
cuales se calcularon intensidades de Arias de 16 y 9 cm/s, respectivamente. Se observo la influencia
gue existe al considerar valores de efectos de ISE calculados con lo estipulado en las normativas
mexicanas en comparacion con lo calculado con el programa Dyna5, el cual toma en cuenta el efecto
de grupo de pilas. En este caso, el modelo elaborado en DIANA muestra un mejor comportamiento
al hacer uso de valores calculados con Dyna5 en combinacidn con la inclusidn de los elementos de
acero de refuerzo embebido en las secciones de concreto (modelo Di-L-Dyna-ref).

Se identificd la influencia de los muros divisorios de mamposteria en la respuesta estructural ante
sismos de baja intensidad similares al SI-011 y SI-071. Los elementos de mamposteria influyen en el
comportamiento de la estructura hasta distorsiones bajas de entrepiso como las obtenidas en los
sismos de baja intensidad (SI-011 y SI-071) que se encuentran por debajo del 0.05%. Para mayores
valores de distorsiones de entrepiso, estos elementos tenderian a agrietarse, por lo que, para sismos
de gran intensidad, estos elementos dejarian de aportar rigidez al sistema durante la fase intensa.

Las consideraciones hechas y las técnicas de modelado adoptadas en este trabajo reproducen
satisfactoriamente el comportamiento del edificio SIS ante solicitaciones sismicas de baja intensidad
al suponer una respuesta lineal en los materiales. En cambio, para solicitaciones sismicas mds
intensas, similares o mayores a las del evento SI-131, los modelos lineales ya no seran capaces de
reproducir el comportamiento.

Para evaluar y validar el comportamiento no lineal del modelo, primero se realizaron analisis con la
aplicacion de una carga monotdnica creciente en direccion longitudinal (L) tanto en direccidn norte
como sur. Con las curvas de capacidad se pudieron relacionar algunas caracteristicas importantes:
las distorsiones de entrepiso, el cortante basal en la estructura, el cambio de rigidez conforme el
incremento de cortante basal y el estado de esfuerzos y deformaciones de los materiales. Se pudo
observar la degradacion de rigidez conforme ocurre el dafo de los elementos desde un estado
inicial, sin secciones agrietadas, hasta el punto maximo en el que la estructura deja de tener la
capacidad de incrementar su desplazamiento. Se observd que la consideracion de secciones
agrietadas desde el inicio, utilizada en modelos previos de dafio concentrado, omite un intervalo de
rigidez inicial en el que la estructura podria presentar su comportamiento ante eventos de baja y
moderada intensidad. Por otro lado, el sistema estructural y la falta de simetria en planta de la

99



direccidén L permitié observar qué tan diferente es la capacidad de resistencia estructural en un
sentido con respecto al otro. Se identifica que esta variacion es del 7%.

Se identificd un intervalo de valores de desplazamientos maximos en azotea comprendido entre 459
y 536 mm donde se alcanzaria una distorsién maxima de entrepiso del 1.0%, relacionada a la
distorsién limite permisible de seguridad contra colapso especificado en las NTC-Sismo (2017). Con
el andlisis del modelo que considera todas las secciones con propiedades de concreto simple sin
confinar (modelo Di-NL-SM-CS), se identificé el intervalo de cortante basal resistido en funcion de
considerar o no el efecto de confinamiento en el concreto.

Del evento SI-131 se habia identificado experimentalmente variaciones de frecuencia que indicaban
que la estructura habia incursionado en la no linealidad por lo que habia ocurrido una pérdida de
rigidez. Ademads, en una inspeccion realizada después del evento, se identificaron grietas en la unién
de muros de mamposterias con las columnas y vigas. El modelo no lineal Di-NL-50M, donde se
considera la rigidez de la mamposteria reducida al 50%, permitié simular el comportamiento de la
estructura de este sismo (SI-131). El andlisis y comparacidn con los registros de este sismo no se
habia realizado con los modelos previos. En esta tesis se obtuvieron resultados satisfactorios que
permitieron identificar las zonas mas demandadas y los elementos mas solicitados. Tal es el caso de
las mamposterias, donde se obtienen valores de esfuerzo que indicarian dafio en los muros de
mamposteria en las mismas ubicaciones donde se observaron en la inspeccion realizada después
del evento SI-131. Con los datos obtenidos del modelo numérico, la pérdida de rigidez identificada
en pruebas de VA y de registros sismicos del evento SI-131 se asocia al comportamiento no lineal
de las mamposterias y al agrietamiento de algunos elementos de concreto reforzado.

Para observar el comportamiento de la estructura ante un sismo de gran intensidad, se hizo uso de
un acelerograma sintético (SIM-81) utilizado en investigaciones previas y elaborado
especificamente para el sitio de estudio. Este andlisis sélo se realiza en direccién longitudinal (L) y
se compara con lo obtenido de modelos previos. Comparando historias de aceleraciones y de
distorsiones, hay una elevada similitud entre lo obtenidos de los modelos de Ruaumoko y el
elaborado en este trabajo.

La simulacidon de un sismo de gran intensidad ha permitido estimar intervalos de aceleraciones
maximas y distorsiones alcanzadas, los cuales se asocian a dafios en zonas especificas del edificio.
De esta forma, se identificaron los elementos mas demandados y se observé que para un sismo de
esta intensidad, algunas de las secciones ya se encontrarian en el uso de su capacidad de ductilidad.

En cuanto a los elementos de concreto reforzado, los muros MC2 juegan un papel fundamental en
la resistencia de la estructura durante los andlisis de carga monotdnica creciente, ya que al llegar su
falla provoca la caida de las curvas de capacidad. Esto coincide con lo identificado en los andlisis
paso a paso no lineales, donde los muros MC2 son los elementos mas demandados. El tipo de falla
que ocurre antes del colapso de la estructura en el andlisis con la aplicacion de carga monotdnica
creciente es de cortante en los muros MC1 y MC2. Estos elementos fallan en el nivel de PB
alcanzando un desplazamiento maximo en azotea de 873 mm (1.32% de su altura sobre el suelo) en
direccidn norte y de 846 mm (1.28% de su altura sobre el suelo) en direccidn sur.

La zona entre los niveles N4 y N6 es donde se identifican mayores distorsiones y esfuerzos durante
el andlisis del sismo sintético de gran magnitud (SIM-81) en todos los modelos, coincidiendo con los
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tramos donde se ubicaron las mayores deformaciones en los elementos de muros de concreto MC2.
Estos niveles coinciden con la zona donde ocurren los primeros cambios de seccién en columnas y
muros de concreto. Aunque después del sismo mas intenso registrado SI-131 no se identificaron
agrietamientos en elementos de concreto donde ocurre el cambio de seccidn, si es importante
monitorear esta zona durante préoximos eventos de moderada y alta intensidad. Aun cuando
durante el analisis paso a paso del sismo SI-131 no se llegd a valores de esfuerzo en los elementos
de concreto que superaran las resistencias maximas o de fluencia calculadas para cada tipo de
material, se llegd a valores de hasta 83% de su resistencia maxima en uno de los elementos que
componen al muro MC2.

Por otro lado, durante el analisis de la SIM-81 los elementos de muros de concreto MC1 presentaron
deformaciones que indican haber llegado a la zona pldstica del material. Estos valores se
identificaron en la zona de sdtano (SOT) y planta baja (PB). Estos niveles son también los mas
demandados y los primeros en fallar cuando se realiza el analisis de la aplicacién de carga
monotdnica creciente en direccidn sur.

El modelo planteado presenta la capacidad de determinar las propiedades dindmicas en distintos
puntos de los analisis no lineales paso a paso. Se obtuvieron los cambios de frecuencias
fundamentales que se producen por lo que se identificd el porcentaje de pérdida de rigidez global
de la estructura. En el analisis tiempo-historia del sismo sintético de gran magnitud (SIM-81) se
observé cédmo los cambios de frecuencia y la pérdida de rigidez en la estructura fue cambiando la
modulacién y comportamiento dindmico del edificio, hasta llegar a una solicitacién sismica y un nivel
de dafio en la cual se comporta de manera muy similar a la de los modelos previos de plasticidad
concentrada y rigideces efectivas. De las variaciones de frecuencia observadas durante este analisis
se puede estimar que aun cuando se llega a pérdidas de rigidez globales de hasta el 51.32% los
elementos mas solicitados tienen aun capacidad ductil.

En resumen, los modelos desarrollados en esta tesis para la simulacién numérica de la respuesta no
lineal del edificio SIS han permitido representar el comportamiento de la estructura con analisis
paso a paso para sismos de baja, media y alta intensidad. Estos modelos no lineales se basan en el
uso de la técnica de fisuracidon distribuida, y permiten considerar adecuadamente el
comportamiento de los materiales cuando estos superan su resistencia maxima. Esto permite
reproducir el fendmeno de la fisuracion de los elementos y observar la pérdida de rigidez, identificar
las zonas altamente demandadas donde el concreto y el acero ya han alcanzado deformaciones
plasticas, y mostrar paso a paso la capacidad remanente que aun tienen los materiales para resistir
esfuerzos y deformaciones. El modelo definido en esta tesis es una herramienta que permite estimar
numéricamente las variaciones de frecuencia que ocurren durante un evento sismico, mismas que
son posibles de identificar con los registros sismicos de los edificios permanentemente
instrumentados o mediante la técnica de vibracion ambiental. Esta identificaciéon de frecuencias
supone una ventaja para determinar el estado general de la estructura después de un evento
sismico y relacionarlo con estados de demanda de cortante basal y de desplazamientos maximos.
De esta forma es posible estimar hasta qué punto fue demandada la estructura en funcion de sus
propiedades dindmicas medidas. Sin embargo, el costo computacional para conseguirlo es elevado
tanto en recursos de modelado, tiempo y potencia de computacidn necesaria, como de espacio de
almacenamiento, por lo que esta es una desventaja que debe tomarse en cuenta al hacer este tipo
de analisis. Este modelo detallado, en conjunto con la red de instrumentacion permanente del
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edificio, ofrece una herramienta de gran utilidad para el monitoreo y el estudio de la estructura
frente a sismos.

Trabajos futuros

Los modelos aqui presentados, aun cuando muestran buena reproduccién de sismos reales y
estimacion similar a la de modelos anteriores, pueden y deben ser mejorados tomando en cuenta
algunas consideraciones que se detectaron influyentes en el comportamiento evolutivo del dafio en
la estructura. Tal es el caso de la mamposteria y las losas de entrepiso, elementos que fueron
incluidos, pero siempre con propiedades lineales. Para sismos de baja intensidad esta hipdtesis
puede tener poca influencia, pero para movimientos significativos podria llegar a restringirse
localmente el comportamiento de los elementos no lineales que se encuentran en contacto.
Ademas, ello permitiria identificar la pérdida de rigidez del edificio por el dafio de muros de
cerramiento y el agrietamiento de las losas.

Se ha identificado que el efecto de no linealidad en el suelo puede estar influenciando y
condicionando el comportamiento de la estructura. Este aspecto supone un reto para
investigaciones futuras ya que se tendrd que analizar su influencia en las rigideces y
amortiguamientos asociadas a la interaccién suelo-estructura para poder ser incluido en el modelo
numeérico.

Para confirmar el comportamiento no lineal de la estructura se debe realizar el andlisis paso a paso
con varios sismos sintéticos simultdneos (ambas direcciones), tal y como se establece en las NTC-
Sismo (2017). Para esto sera necesario estudiar y tomar en cuenta el efecto de no-linealidad en el
suelo y asi poder identificar de manera adecuada el posible dafio ante eventos de gran intensidad.

La adherencia y deslizamiento de las barras de acero de refuerzo en los elementos de concreto es
otro aspecto que se debe estudiar e incluir para observar el comportamiento de la estructura en
intensidades moderadas, asi como poder estimar mejor las aperturas de fisura en elementos de
concreto reforzado.

Para corroborar la variacion de frecuencias obtenidas de los modelos numéricos durante el evento
mas intenso registrado (SI-131) se debe comparar con los datos experimentales obtenidos de los
registros sismicos con analisis de ventanas mas pequefios. Con esto se podria estudiar que tan
representativa es la estimacion numérica de la degradacidn de rigidez realmente ocurrida en el
edificio durante un evento sismico.

Se sugiere realizar estudios para determinar experimentalmente las propiedades reales de los
materiales del concreto reforzado, siendo estos los que soportarian la demanda sismica ante sismos
de gran intensidad.
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