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El Terremoto de Puebla-Morelos , ocurrido el 19 de septiembre de 2017, provocé el colapso en
Ciudad de México de 44 edificaciones de las cuales la mayoria corresponde a estructuras antiguas
construidas con codigos de disefio anteriores a 1985. Dado que estas estructuras soportaron
previamente el devastador Terremoto de Michoacan (Mwa8.1) de 1985, el caso estudio resulta muy
interesante para estudiar la tematica de dafio acumulado. La hipotesis de la presente investigacion
es que algunos de estos edificios colapsaron debido al dafio acumulado durante ambos eventos, y
no sélo por el nivel de demanda de desplazamiento del Gltimo terremoto como se suele pensar.
Para demostrarlo, se evaluard numéricamente la respuesta sismica de un Modelo Prototipo de 6
pisos, representativo de las edificaciones mexicanas pre-1985, mediante un modelo de dafio por
fatiga de bajo ciclaje. El dafio se cuantifica a través de un Indice de Dafio que cuenta todos los
peaks de deformacion alcanzados por la fibra del refuerzo de acero en las columnas del primer
piso, donde el acero es modelado con una resistencia limitada a la compresion en concordancia al
pandeo que se observd en numerosos casos luego del terremoto. Luego, con todos los registros
sismicos en Ciudad de México (72), se generan isocurvas que representan el nivel de iso-demanda
sobre la estructura, las cuales se comparan con la ubicacion de 12 casos construidos antes de 1985
que tenian una estructuracion similar a la del Modelo Prototipo y que presentaron una falla local
en las columnas del primer piso. Las isocurvas para un valor mayor o igual a 1 demarcan la zona
donde se espera la fractura del refuerzo de acero, la cual fue consistente con la ubicacion de so6lo 2
de los 12 casos estudiados. Sin embargo, se demostrd gue un leve aumento de la carga axial (5%)
o disminucion de la seccion (5%) en las columnas tiene un efecto significativo en el desarrollo del
dafio acumulado por fatiga, haciendo aumentar la intensidad de las isocurvas y logrando la
congruencia con 7 de los 12 casos. Pequefios aumentos de la seccion transversal y de la cuantia
longitudinal de las columnas mostraron tener también un efecto sustancial, haciendo que las
isocurvas disminuyan su magnitud a valores menores que 1 (i.e. no fractura del refuerzo) para todos
los casos estudiados. Luego de haber corrido varios casos para evaluar la sensibilidad del indice de
Dafio ante la variacion de parametros estructurales, se concluyé que la variable con mayor impacto
para controlar el dafio acumulado por fatiga durante un terremoto es el factor L/D, donde L es la
longitud de restriccion al pandeo y D es el didmetro de la barra. Cuando el factor L/D toma valores
del orden de 6, esto es, la cuarta parte de lo observado en Ciudad de México, los niveles de
deformacion registrados en las columnas del primer piso del Modelo Prototipo no son suficientes
para generar dafio acumulado por fatiga, lo que es consistente con la ausencia de dafios en edificios
con detallamiento especial construidos en los afios 70 y 80, sujetos a ambos terremotos y que no
difieren méas que en esta caracteristica con los edificios dafiados.



A ti Dios, que creaste la tierra 'y el Mar.



Agradecimientos

Quisiera agradecer en primer lugar a Dios que me ha guiado en todo. A mis padres, Patricia y
Bernardo, por su apoyo desde un principio. Agradecer a mi familia por estar siempre conmigo.
Especial nombramiento a mi querida abuela nena por tus sabios consejos, creo que siempre estaré
en deuda con tus ensefianzas, pero estoy muy contento de cumplir la meta pendiente. A mis
hermanos por su preocupacion y carifio siempre presente, espero tenerlos siempre. A mi primo
Pablo por apoyarme en todas. A mis padrinos Ximena y Juan José por recibirme siempre que
necesite un espacio.

Al profesor Leonardo Massone por su guia y buena disposicién ante las eternas dudas, y al profesor
Julian Carrillo por su aporte en la investigacion.



Tabla de Contenido

AGAABCTITHENTOS ...tttk ettt ettt et ekttt e e bt et e et e e e beesnbeenbee s Il
I o] F- W Lol @] ] =T o o o SRS RRSPRRR v
INGICE A8 TADIAS ...ttt n ettt n e e s sttt VI
INQICE T8 FIGUIAS.........eeeeeececeeteiete ettt sa ettt ettt Vi
I oo [0 o o] T o PSS UROPRTR 1
2 ReVISION BIDHOGIATICA .. .c.veiiieiieeiiieeiee ettt 4
2.1 Indice de Dafio de Park and Ang (1985) [5]....ceveuerererirreeeeereieieieieeeeeeessesesie e en s, 5
2.2 Indice de Dafio de Rodriguez (2018) [6] .......coveveuerererereecececeeieieieeee oo eseseeee e, 7
2.3 Fatiga de Bajo Ciclaje en Barras de Acero incluyendo Efectos de Pandeo Inelastico [10].. 9
2.4 Medida de Intensidad de Colapso FIV3 [L11]...cccoiiiiiiiiiiieiiieiee e 11
3 Recopilacion de ANTECEUBNTES ...........ii ittt 13
3.1 Evolucion Normativa de Ciudad de México (afios 1920-1976) ........cccceevvvviiieiiniennenninnnn, 13
3.2 Contexto TeCtONICO U8 IMEXICO ......cuuiiiieiiiieiie sttt 15
3.3 Contexto Geoldgico de Ciudad de MEXICO........ccuvieiiieeiiiie e see e 17
3.4 Reconocimiento de Edificios Colapsados y Dafio Estructural en Ciudad de México ........ 18
3.5 Caracteristicas de 10s Edificios ColapSados ..........cccvvvveiiiieiiire e see e 23
3.6 Estaciones Sismicas de 2017 en Ciudad de MEXICO ........cccocvvierieiiiieiiinnie e 27
3.7 Registros Sismicos del Terremoto de 1985 en Ciudad de MéXICO ..........cccvvevivveeiiiieeiinnnnn, 28
4 Caracteristicas del Edificio MeXicano pre-1985...........ccoviviiiiieiiiie e 32
4.1 Edifico Estudio Génova#70 (Construido €n 1954) ........cccivveiiiieiiiie e 32
I U o o o oo RO P PP 32
4.1.2 CaraCteriStiCas GENEIAIES .........ccuiiiiieiie ettt 34
4.1.3 Analisis de Vibraciones AmMDIENtales..........ccoveiiiiiiiiiieiiie s 35
4.1.4 Respuesta Durante el Terremoto de 2017 .........coovviveiiiee i 36
4.2 Edificio Prototipo del Articulo de Arteta et al. (2019).........ccovvveiiiieiiiie e 38
4.3 Comparacion de Parametros Estructurales entre Edificio Estudio Génova #70 y Edificio
Prototipo del Articulo de Arteta et al. (2019).......ccouveiiiieiiie e 40
4.3.1 Ancho Equivalente (A€) €N VIgaS........ccuiurieiiieeiiie it 41
4.3.2 Cuantias de RefUEIZO €N ViIgaS .......ccouveiiiiiiiiie et 42
4.3.3 Ancho Equivalente en ColUMNES ........cccviiiiiiiiiiic e 44
4.3.4 Cuantias de Refuerzo en ColUMNAS..........cueiiieiieiiie it 44



4.3.5 Carga Axial Columnas del Primer PiSO........cccveiiiieiiiieiiie i 45

5 Modelo No Lineal Prototipo de Edificaciones Colapsadas pre-1985...........ccccvveiiiiiieninnnnn, 47
5.1 Modelamiento para 18S COIUMNAES ..........ccviiiiiiiieiii e 47
IV -1 To - Tox o] 1SRRI 48
5.3 MOEIO PIOTOTIPO ...ttt ettt 52
5.4 Propiedades No Lineales de [0S Materiales ............ccooviiiiiiiiiie e 54
5.5 Calibracion de Cuantias Longitudinales de Columnas y Vigas........c.ccuvveivereiieiieeneennn. 57
5.6 Parametros del Analisis DINAMICO .........cccuveiieiiii i 59
5.7 Capacidad de la Estructura y Localizacion del Dafio - Analisis Pushover......................... 59
5.8 Modelo de Dafio Acumulado POr Fatiga .........coouveiiiiiieeiiieiiie e 61

B RESUITAGOS. ....eeveeee ettt et e e e e e et e e s st e e arte e e as s e e et e e antaeeenneeeennneeennteeeanneneas 63
6.1 Respuesta Global del Modelo Prototipo en Distintos Tipos de Suelos...........ccccvevveinnnenn 63
6.2 Ubicacion y Magnitud del Dafio Prototipo para la Estacion SCT ..........ccccovivviiiineiinnne, 64

TN YA T PP TP TP RPRPPRUPRTIS 64
6.2.2 AIDARTIEITAL .. .eeeie e 65
B.2.3 COIUMINGS ...ttt ettt sttt nbe e b e nree s 66
6.2 Isocurvas del Indice de Dafio POr Fatiga ........cccvvvevviieeeeeieeeeeceee e 69
LT Y oo (=1 (o I (0] (o) Ko Lo F OSSR OPRRSURR 69
6.2.2 Efecto de Carga Axial y Disminucion de Seccion Transversal Columnas.................. 70

6.2.3 Efecto del Aumento de Seccidn Transversal y Cuantia Longitudinal en Columnas.... 71

6.2.4 Efecto de la Resistencia del Aceroy HOrmigon ..........cccocveevveeivineeciiie e 72
6.2.5 Efecto del Detallamiento ESPECIal............ccocvieiiiieiiiee e 72

6.3 Isocurvas para Modelos de Dafio de Sistemas SDOF ...........cccccoovveiiiie e 74
6.3.1 Demandas de Desplazamiento ............cccvveiiiiiiiiee i 74
6.3.2 Modelo de Dafio de Park y ANg (1985) ......ccuvieiiiieiiie e 75
6.3.3 Modelo de Dafio de Rodriguez (2018) .......ccvveiiirieiiiie e 76
6.3.4 Velocidad Incremental Filtrada [11]......cccccoiiieiiiieiiieciec e 77
6.3.5 Discusion de Resultados y CONCIUSIONES..........cccuveiiiiieiiiec e 78

O] o [ To] 1L SRR 79
SR =T o] FTo o= T U PSSP OUSROPRRRTIN 81
O ANEXOS. ...ttt e e oo R b b e £ e oA R b £t e e e AR bt e e oo e AR b et e e e aRE b e e e e e anbbn e e e e anrneeas 1



Indice de Tablas

Tabla 1: Principales cambios normativos del disefio de edificaciones desde 1920 hasta 1985 [12].

................................................................................................................................................. 13
Tabla 2: Coeficiente a para calcular el periodo fundamental segun el sistema estructural y el tipo
de SUEIO del EITICIO [23]. . eeueeeeeeeiee ettt 25
Tabla 3 EAIfiCios GrUPO ESTUAIO ......ccuviiiieiiieiic e 26
Tabla 4: Resumen de las estaciones sismicas que registraron el terremoto de Michoacan de 1985
T OA 0o F=To o [ 1V 1= Lo o USSP 28
Tabla 5: Comparacion de las caracteristicas principales de los edificios en estudio.................... 40
Tabla 6: Detalle del refuerzo del Edificio Prototipo para Q=2y Q=4 [12]. ......cccevvvrriirriirrnnnn. 41
Tabla 7: Cuantias de refUErZO €N VIGAS. ......ceeiieiiiiiiiie e 43
Tabla 8: Rangos de ancho equivalente de COIUMNAS. .........ccccveiiiiiiiiiie e 44
Tabla 9: Cuantias de refuerzo COIUMNAS. .........c.uveiiiieiiii e 44
Tabla 10: Conteo final después de aplicar el método Rainflow [40]...........ccccevvviiiiiiiinieninnnnn, 62
Tabla 11: Detalle de los 44 edificios colapsados en Ciudad de México luego del terremoto del
U TcT o] Fo AV L] € (013 =T o A O SRR 1
Tabla 12: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas de la planta baja............cccocovevveeinennn. 7
Tabla 13: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del primer piso.........ccccccvvvveiivieeiiinnenne, 8
Tabla 14: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del sequndo piSo. ........ccccvvevvieeiieeenne. 9
Tabla 15: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del tercer piso. .........ccceevvvveevivveerinnnnn, 10
Tabla 16: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del cuarto piso. ........cccevevveerivveeiinnnnn, 11
Tabla 17: 1D MOdelo ProtOtiPo. .......cocuieeiiieeiiie e ciee e scee et se e e e et e et e e s e e s e e snneee s 12
Tabla 18: ID Modelo Prototipo +5% carga axial............cccccoveiiiieiiiee e 13
Tabla 19: ID Modelo Prototipo -5% seccion transversal en columnas. ...........cccccveeviveeiiieesinnenn, 15
Tabla 20: ID Modelo Prototipo +20% seccion transversal columnas............ccccccvvveviveeiineesinnnnn, 17
Tabla 21: ID Modelo Prototipo con cuantia longitudinal 2% en columnas del primer piso......... 19
Tabla 22: ID Modelo Prototipo +20% esfuerzo de fluencia del acero. ...........cccccceevvvveviieeiinnnnn, 21
Tabla 23: ID Modelo Prototipo +20 e, ...ooviieiiiee e 23
Tabla 24: ID Modelo Prototipo con detallamiento especial.............ccccocoveiiiieeiiii i, 25

Vi



Indice de Figuras

Figura 1: (a) Colapso tipico [1], (b) dafio tipico en columnas del primer piso [2].......cccccverernene 1
Figura 2: Espectros elasticos de desplazamiento estacion SCT (suelo blando). (a) N9OE. (b)
NOOE. ...ttt ettt ettt e b e et et e e a e ae et e et e h e e e R Re e e te e te et e err e reenreereereenes 2
Figura 3: Espectros elasticos de aceleracion estacion SCT (suelo blando). (a) N9OE. (b) NOOE. .. 2
Figura 4: Espectros inelasticos de desplazamiento en direcciones N9OE y NOOE...............cce..... 3
Figura 5: Espectro de colapso obtenidos usando el método de Park y Ang (1985) [4].......c.cc....... 6
Figura 6: Relacion de fuerza-deformacion de un sistema SDOF: [7].....ccccovveiiniiiieiinnieieeene 7
Figura 7: Id para el registro SCT del terremoto de 1985 en México. (a) u=2, (b) u=4[6]............ 8
Figura 8: Criterios de falla y parametros clave del modelo de dafio, (a) patrén de deformaciones,
(b) curva carga-deformacion [10]. .......cooioieiieiie e 9

Figura 9: (a) Maquina del ensayo, (b) barras ensayadas con distinto factor de esbeltez [10]....... 10
Figura 10: Barras 500E: f,=511 Mpa, ey,=0.0026, Es=204000 MPa, fs=611 MPa y e,=0.142, [10].

................................................................................................................................................. 10
Figura 11: Representacion grafica del cOmMPULO [11]......c.cooveiviiiiiiiieiiieiecee e 12
Figura 12. Espectros de disefio edificios pre-1985. (a) Norma 1966. (b) norma 1976................. 15
Figura 13: Placas tectonicas y tipos de falla [15]. ....c.cooviiiiiiiiiiiii e 16
Figura 14: Estructura de la zona de subducCion [15].......ccccocureiiiiieiiiie e 16
Figura 15: Principales terremotos Mw>6.5 de Meéxico desde 1900 [15]........cccccvvvrevivieeviivrennnnn. 17
Figura 16: Perfil de suelos de Ciudad de México en la direccion O-E [16]. ........cccevvveeviiveennnnn. 18
Figura 17: Zonificacion sismica de Ciudad de México y ubicacion de edificios colapsados luego
del terremoto de Puebla--Morelos de 2017, ........ooiiiiiiiiiie i 19
Figura 18: Edificios colapsados e isocurvas asociadas al suelo, (a) periodo fundamental, (b)
espesor del estrato de arCillas [L]......cccvveeiiireiiii e 19
Figura 19: Edificios de 5-8 pisos colapsados luego del terremoto (a) antes [18], (b) después [17].
De izquierda a derecha segun Figura 17: 20-22-1-18. ........cccoiveiiiiieiiiieeiiee e sree e see e 20

Figura 20: Edificios colapsados con un modo de falla asociado a pisos superiores (a) vivienda de
2 niveles, (b) edificio de 4 niveles, (c) edificio de 11 niveles [17]. De izquierda a derecha segun

FIGQUIA 17: 36-19-43. ... oottt e e et e et e e e st e e e st e e e s nbe e e ante e e e raeeannes 20
Figura 21: Edificios construidos antes de 1985 con colapso del piso blando, (a) antes [20], (b)
después [21]. De izquierda a derecha segun Figura 22: 7-2-9-13. ........cooeiiiieiiiie e 21
Figura 22: Edificio con 8 vanos de vigas evacuado y apuntalado por dafio en las columnas del
PIMEE NIVEI [2]. oot s e et e et e e e et e e et e e e srae e e abeeeanteeeanes 22
Figura 23: Edificio con 4 vanos de vigas evacuado y apuntalado debido al dafio en las columnas
del Primer NIVEL [2]. ..oee oo e e e et e e arae e 22
Figura 24: Dafio tipico observado en las columnas del primer piso [1]. .....cccooveeviieeiiieeiiieeeee, 23
Figura 25: Sistema estructural de los edificios colapsados en Ciudad de México luego del
terremoto de Puebla MOrelos €N 2017, .......ooviiiiiiiie et 24
Figura 26: Estadisticas de los edificios colapsados: (a) primer piso blando, (b) edificio esquina,
(C) EdITICIOS AUYACENTES. .. .eii ettt e s e e e et e e e s st e e e s stb e e e e e esaees 24
Figura 27: (a) Afio de construccién de los edificios colapsados[12], (b) rango de pisos. ............ 25

Vil



Figura 28: Cobertura de registros sismicos durante el sismo de 2017(en amarillo) y 1985 (en

[£0157: o (o) 1R PRSPPI 27
Figura 29: Espectros de desplazamiento inelastico de los registros sismicos de 1985 en suelo
blando, (a) NOOE. (D) NOOE. ........ooiiiiieiiiie ettt e e e et eeaneeeeanes 28
Figura 30: Estaciones de 1985 y 2017 mas cercanas en distintos tipos de suelos............ccc.coc..... 29
Figura 31: Estaciones mas cercanas de 1985y 2017: Comparacion de demandas de
desplazamiento INEIASLICAS =1 .....ciiieiie ettt e e 30
Figura 32: Estaciones més cercanas de 1985y 2017: Comparacion de demandas de
desplazamiento INEIASTICAS L2073, .. .ottt e e 31
Figura 33: Edificio Estudio Génova #70, (a) vista N60W, (b) vista N9OW [18], (c) ubicacién
GENETAL .ttt 32
Figura 34: Detalle de los edificios cercanos al Edificio Estudio que colapsaron luego del
TEITEMOLO [20], [21] . ettt 33
Figura 35: Vista en planta del Edificio EStudio GENOVA #70. .........ccceivviiiiiniiiiieiee e 34
Figura 36: Formas modales el Edificio EStUTIO [27]. .....cooveiiiiiiiiiieiiieie e 35
Figura 37: Registro PCJR. (a) Localizacion, (b), espectros de aclaracion [27]. .......cccccccevvieninen, 36

Figura 38: Desplazamiento de techo maximo durante el sismo.(a) Modelo considerando puntal en
compresion, (b) Modelo considerando puntal en compresion e interaccion suelo estructura [27].

................................................................................................................................................. 36
Figura 39: Respuesta global. (arriba) Modelo considerando puntal en compresiéon, (abajo) Modelo
considerando puntal en compresion e interaccion suelo estructura [27]. .....cccooveveeviveeviieeiiinnnn, 37
Figura 40: Esquemas de los modelos no lineales 2D, a) sin rellenos de albafiileria, b) relleno total,
C) parcialmente relleN0 [L2].......cocvieeiiie et e e 38
Figura 41: Vista en planta del Edificio Prototipo (modelo lineal) [12]........cccooeviiveiiieeiiieee, 39
Figura 42: Génova #70 vs Edificios Prototipos: distribucion de vigas segun su ancho equivalente
() RSP PUR PRSP 42
Figura 43: Rangos de carga axial de COIUMNAS. ..........ccoiiveiiiie i 46
Figura 44: Discretizacion de elementos y puntos de integracion para evaluar el comportamiento
SISIMICO 08 COIUMNAS. ...ttt ettt nbe e b e 47
Figura 45: Dimensiones del elemento real, (a) elevacion, (b) detallamiento [31]. ..........ccveeneee. 48
Figura 46: Muros escalados para ser ensayados y medidos experimentalmente [31]. ................ 49
Figura 47: Esquema del ensayo. (a) vista general, (b) espécimen [31]. ....c.cccovveeviieeiiieeiiieeene, 50
Figura 48: Estado final de la probeta M1 [31].......ccooiiiiiiiiiiiie e 51
Figura 49: (a) desplazamiento de techo, (b) corte basal, () momento basal en el tiempo. .......... 52
Figura 50: Geometria general de Modelo Prototipo. ..........cccvuveiiiieiiiie e 53
Figura 51: Discretizacion de elementos y puntos de integracion para Vigas. ...........cccceeevvveeennen. 54
Figura 52: Curva esfuerzo-deformacion de la albafiileria (a) y del hormigoén (b) para el Modelo

o (010 (oo TS OUPPSPRR 55

Figura 53: (a) Dimensiones del dafio y diametros de barras tipicamente observados en columnas
del primer piso [36], (b) degradacion de resistencia para distintos factores de esbeltez L/D [32].56
Figura 54: Muro de H.A de edificio chileno dafiado luego del terremoto de 2010, (a) vista

general, (b) fracturay pandeo [32]. ....ccvvveieiiiiii e 56
Figura 55: Curva esfuerzo-deformacion del acero para el Modelo Prototipo. ............cccccovvveeneee. 57
Figura 56: Detalle de secciones de columna Modelo Prototipo (no esta a escala)....................... 58
Figura 57: Esquema de la losa colaborante para el Modelo Prototipo (no esta a escala). ............ 58

Vil



Figura 58: Analisis Pushover del Modelo Prototipo. (a) Valores en cmy kN, (b) valores

NOFMATIZATOS. ...ttt e et e e st e e e bt e e be e e e bt e e e snbe e e snbeeeanbeeeanseeeanes 59
Figura 59: Deformaciones de los elementos estructurales, (a) viga mas solicitada, (b) puntal mas
0] 1o | 7= To (o TSRS OTRROPRRTRS 60
Figura 60: Deformaciones en las fibras de acero de la columna central del primer piso. ............ 61
Figura 61: Patron de deformaciones aleatorio [40]. ......cooeiieiienieiieieee e 62
Figura 62: Respuesta global del Modelo Prototipo para la estacion AU11, componente N9OE
(Suelo T d). (2) 1985, (D) 2017 ..eeecieeee ettt ae e 63
Figura 63: Respuesta global del Modelo prototipo para la estacion 1B22, componente N9OE
(Suelo T11a). (8) 1985, (D) 2017 .....eeeeeee ettt et e e e et eesnaeeesnnaeeaneeeeanes 63
Figura 64: Respuesta global del Modelo Prototipo para la estacion SCT, componente N9OE
(Suelo 111Db). (2) 1985, () 2017, ...eeeiieeeeie ettt sre et e e snae e nre e 64
Figura 65: Deformaciones unitarias de la viga mas solicitada, del segundo piso, en la fibra mas
traccionada. (a) al inicio del vano, (b) al final de vano............c.cccooiiiiiiiiii 65
Figura 66: Esfuerzo-deformacion del muro de albafiileria mas solicitado..............ccccevvveiiieninen, 66
Figura 67: Maxima deformacion unitaria de las fibras de acero. (a) 1985, (b) 2017. .................. 67
Figura 68: Esfuerzo-deformacion de la fibra asociada al recubrimiento (2 cm del borde).
Respuesta de 1985 en rojo y 2017 en azul. Registro N9OE de la estacion SCT..........ccccceevveeneee. 68

Figura 69: Isocurvas ID Modelo Prototipo, (a) Terremoto 1985, (b) Terremoto 1985+2017. ..... 69
Figura 70: Isocurvas ID Modelo Prototipo, (a) +5% carga axial, (b) -5% seccion transversal

(010 ] 9]0 0T PO P PP OTRPPRPP 70
Figura 71: Isocurvas ID Modelo Prototipo, (a) +20% seccion transversal columnas, (b) cuantia

2% COIUMNAS PIIMEE PISO. ..eiiviieeirie ettt e sieeestteeestaaeesaae e teeessaeeessteeeasraeeasseeeesseaeessaeeesnneeeansneeas 71
Figura 72: Isocurvas ID Modelo Prototipo, (a) +20% fy, del refuerzo de acero, (b) +20% f’¢ del

ROFMIGON BN COMPIESION. .....uiii ettt e e e s e et e e et e e e srb e e e sra e e e sraeeesnaeeeaneeeanns 72
Figura 73: Isocurvas Modelo Prototipo considerando detallamiento especial................cccoee.ee. 73
Figura 74: Demandas de desplazamiento del terremoto de 2017, (a) Sq, (b) Sdi Q=1, (c) Sdi Q=3.
................................................................................................................................................. 74
Figura 75: Demandas de desplazamiento del terremoto de 1985+2017, (a) Sd, (b) Sdi Q=1, (¢)

e T TSSO P PRSPPI 75
Figura 76: lapa de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) Q=1, (b) Q=3......c...ccvvenee. 75

Figura 77: IdR (H/T=15) de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) Q=1, (b) Q=3. ...... 76
Figura 78: IdR (H/T=50) de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) Q=1, (b) Q=3. ...... 77

Figura 79: 1S0cuUrvas Para FIV 3. .......oo ot 77
Figura 80: (a) Capacidad ciclica para L/D=6y 24, (b) desarrollo del dafio acumulado en Modelo

Prototipo para registros SCT NOOE. ..........ooiiiiiiiiec ettt 80
Figura 81: Demandas elasticas de desplazamiento elasticas (Sq). Suelos I, 11y Hla...................... 6
Figura 82: Demandas elasticas de desplazamiento elasticas (Sq). Suelos b, llicy HId.............. 6



1 Introduccion

El afio 2017 ocurri6 en Ciudad de México un terremoto bastante particular, pues a pesar de ser de
mediana magnitud (Mw?7.1), dejé una serie de edificaciones en calidad de colapso en lo que se
registra como el segundo terremoto mas devastador desde 1985 en materia de pérdidas econémicas
y victimas fatales.

Cuando se estudia en detalle cada uno de los edificios colapsados, se puede dar cuenta no solo que
la mayoria fueron construidos antes de 1985, sino que también hubo una estructuracién y un rango
de pisos en particular que fue mayormente afectada, pues representa la mayor parte de los casos
colapsados. El caso estudio resulta bastante interesante para estudiar la temética de dafio
acumulado, ya que ademas de la cuantiosa instrumentacion sismica presente en Ciudad de México,
lo cual es favorable para este tipo de investigaciones, existe un amplio registro de los dafios
generados por el terremoto y de los edificios colapsados en particular.

Figura 1: (a) Colapso tipico [1], (b) dafio tipico en columnas del prier piso [2].

La Figura 1 (a) ejemplifica una serie de edificios que sufrié el colapso de todas las columnas del
primer piso luego del terremoto, provocando el descenso de los niveles superiores hasta el nivel de
suelo, y marcando un patrén de falla que fue comin de observar. Se infiere que en estos casos el
colapso se inicid y propagd en las columnas debido a numerosos registros como el de la Figura 1
(b), la cual representa otros edificios que no llegaron a colapsar pero que si exhibieron dafio
estructural severo en las columnas del primer piso, en donde se observo el pandeo en las barras de
refuerzo longitudinal y la pérdida del hormigon de recubrimiento. Con estas simples observaciones,
la hipotesis de la presente investigacion es que el dafio observado en estas figuras y en numerosos
casos similares fue consecuencia del dafio acumulado principalmente durante el movimiento de los
sismos de 1985 y 2017, y no s6lo por la demanda de desplazamiento del dltimo terremoto, como
se suele pensar.



Cuando se analizan las demandas espectrales de cada terremoto mencionado, la idea de estudiar
dafio acumulado se ve fortalecida. La Unica estacion que registrd ambos eventos sobre suelo blando
en Ciudad de México ha sido de gran utilidad para muchos investigadores, y es conocida como
SCT. En adelante, todos los espectros de respuesta serdn construidos en Matlab, utilizando el
método de aceleracion lineal de Newmark-Hall con =1/6, y=1/2 y un factor de amortiguamiento
tipico f=5%. La Figura 2 muestra los espectros elésticos de desplazamiento, que suponen una
respuesta lineal del oscilador, para los terremotos de 1985 y 2017 en ambas direcciones. Es
conocido que el dafio estructural estd controlado por las demandas de desplazamiento de techo o
entrepiso, mas que por las demandas de aceleracion, dando lugar a que el anélisis se centre en las
demandas de desplazamiento de cada terremoto.
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Figura 2: Espectros elasticos de desplazamiento estacion SCT (suelo blando). (a) N9OE. (b) NOOE.

Pese a que la magnitud de momento del terremoto de 1985 fue considerablemente mayor (Mw8.1
vs Mw7.1 en 2017), la Figura 2 muestra que las demandas de desplazamiento elastico (Sq), entre 0
y 1.5 segundos, fueron practicamente idénticas. Lo interesante es que este rango de periodos
coincide con el de los edificios mayormente afectados durante el altimo terremoto.
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Figura 3: Espectros elasticos de aceleracion estacion SCT (suelo blando). (a) N9OE. (b) NOOE.

Dado que las estructuras pueden incurrir en el rango no lineal durante un terremoto, conviene
repetir el analisis, pero considerando una respuesta inelastica del oscilador. La Figura 3 muestra
los espectros elasticos de pseudo-aceleracion (Sa) que definiran la resistencia del oscilador, a partir
del factor de reduccion R aplicado sobre el terremoto de 1985. El factor R es proporcional a la
disminucion de resistencia como se muestra en la Figura 3 para R=2 y R=4. En este punto se debe
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mencionar que la otra forma de fijar la resistencia del oscilador, y quizds méas consistente, seria a
partir del espectro de disefio de la estructura que se desea representar.

Respecto al andlisis inelastico, se debe mencionar que algunos modelos sofisticados permiten
incluir la pérdida de rigidez durante el sismo en la construccion del espectro, sin embargo, en este
caso se usard un modelo simplificado elastoplastico perfecto (EPP) con idéntica rigidez de carga 'y
descarga.
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Figura 4: Espectros inelésticos de desplazamiento en direcciones N9OE y NOOE.

La Figura 4 muestra que para un comportamiento inelastico, la demanda de desplazamiento del
terremoto de 1985 es marcadamente mayor que la del terremoto de 2017, incluso hasta los 3
segundos. La tendencia es la misma tanto para R=2 como para R=4, y en ambas direcciones de
analisis. Sin necesidad de analizar la magnitud de estas demandas, los graficos llevan a interesantes
preguntas: ;Por qué colapsaron los edificios en 2017 y no en 1985, siendo que las demandas de
desplazamiento de este Gltimo fueron marcadamente mayores? Particularmente en el rango de
periodos de los edificios mayormente dafiados. ¢Puede el dafio observado en las primeras figuras
ser consecuencia o estar relacionado con efectos de acumulacion de dafio durante terremotos? Estas
interrogantes marcan el punto de partida de la presente investigacion.



2 Revision Bibliografica

Ha sido ampliamente reconocido que el nivel de dafio estructural no depende solo del méximo
desplazamiento alcanzado durante un terremoto, sino que se debe considerar la acumulacion de
dafio que se produce cuando la estructura incursiona ciclicamente en el rango plastico. En esa arista,
algunos modelos de dafio [3-7, 9] intentan captar aquel fendmeno a través de indices que toman la
energia histerética como parametro mas representativo del dafio, ya que permite incorporar la
accion de todos los ciclos en que incursiona la estructura durante el sismo.

Basicamente se puede llegar a tres niveles de estudio, que, en un orden creciente de complejidad,
permiten evaluar el desempefio sismico de una estructura [4]:

a) Toda la estructura se modela como un oscilador SDOF, cuyas propiedades simulan el
comportamiento global del sistema. Primero se convierte la estructura completa en un
oscilador SDOF y luego este se analiza sismicamente.

b) Un procedimiento de elementos finitos o similar para contar el dafio desde la ley
constitutiva. Este contexto permite incorporar dafio acumulado de manera consistente.

Se estudiaran los modelos de dafio mas relevantes de la revision bibliografica relacionados al dafio
acumulado durante terremotos. Los primeros dos estan asociados a modelos SDOF, por lo que son
parte del analisis mas simple posible segln lo recién mencionado, mientras que el tercero tiene que
ver con la capacidad que tienen las barras de acero para incurrir una determinada cantidad de veces
en ciclos de deformacion constante. No se encontraron modelos de dafio acumulado asociados al
hormigon, al menos para niveles de deformacion mayores a la de maxima compresion (eo).



2.1 Indice de Dafio de Park and Ang (1985) [5]

Es el funcional de dafio més reconocido en la literatura hasta el dia de hoy. Resulta de una
combinacion lineal entre el maximo desplazamiento y la energia histerética disipada segun la
expresion de la Ecuacién 1, donde el valor de Dpy =1 significa el colapso del sistema. La premisa
de este modelo es el limite que se le coloca al desplazamiento, estando controlado por la méxima
capacidad monotdnica. Una observacion puntual a este modelo es que el indice de dafio no esta
normalizado, es decir, la expresion para calcular el Dy, no entrega el valor de 0 cuando la estructura
se mantiene en el rango elastico, ni tampoco tiene cota superior.

Ecuacioén 1
Xu,mon E, Xy mon

Donde:

Dp,: Indice de dafio de Park y Ang.

Xax. Desplazamiento méximo alcanzado por el oscilador durante la accion sismica.

X, mon. Desplazamiento monotonico asociado a un 20% de pérdida de resistencia luego del peak.

. Parametro que controla el aporte de la disipacion de energia en el dafo.
E},: Energia histerética disipada por el oscilador durante la accion sismica.

F,: Resistencia del oscilador EPP.

De la Ecuacion 1 se infiere que cuando el sistema disipa energia, el colapso ocurre antes de que la
demanda de desplazamiento alcance la capacidad de desplazamiento monotdnico. El aporte de la
energia histerética disipada durante la accion sismica esta controlada por el factor g, del cual se ha
investigado que, para elementos de hormigon armado (H.A), su valor de varia entre -0.3 y 1.2 con
una mediana de 0.15 [4]. También se ha dicho que este coeficiente depende del corte y de la carga
axial de la seccidn que se quiere representar, ademas del refuerzo longitudinal y del confinamiento

[4].

Valores pequefios de S estan relacionados a casos caracterizados por: bajos niveles de corte y carga
axial, bajo porcentaje de refuerzo en traccién y un alto porcentaje de estribos; favoreciendo el
comportamiento ductil de una estructura [4]. En estos casos, fenémenos relacionados a fallas por
corte, rotura del hormigon en compresion y/o pandeo del refuerzo longitudinal son practicamente
eliminados, ya que los elementos estructurales no tienen ninguna dificultad para disipar energia en
el rango plastico.

La Figura 5 muestra el espectro de aceleracion de ductilidad constante («=4) que se construye al
fijar el Dp,=1 (situacién de colapso) para el terremoto de Ciudad de México de 1985. De esta
5



manera, la Figura 5 indica la aceleracion con la cual el sistema EPP-SDOF con ductilidad
monotonica igual a 4 debe ser disefiado para no haber colapsado segun el criterio de falla de Park
y Ang (1985). Esto se hizo para distintos valores de £ (entre 0.05 y 0.8). Cuando f—0, la energia
disipada no aporta al dafio acumulado y el colapso queda controlado Unicamente por el
desplazamiento méximo, de tal manera que el funcional queda definido por la demanda de
ductilidad.
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Figura 5: Espectro de colapso obtenidos usando el método de Park y Ang (1985) [4].

La Figura 5 muestra que para T=2 segundos, el coeficiente de disefio (a/g) tiende a aumentar
notablemente conforme aumenta f. Esto quiere decir, que los sistemas cuya disipacion de energia
genera un aporte importante en el dafio segin la Ecuacion 1, son sometidos a mayores demandas
que aquellos cuya disipacién de energia no es relevante en la manifestacion de dafio.



2.2 Indice de Dafio de Rodriguez (2018) [6]

A diferencia de la propuesta anterior, este estudio calibra un indice de dafio basado Gnicamente en
energia. Basicamente es un coeficiente que normaliza la energia histerética disipada por el sistema,
para llegar a un valor asociado al indice de dafio. Este coeficiente dependera del periodo y de la
rigidez del sistema estructural a evaluar, en base a las ecuaciones que se revisan a continuacion.
Un dato importante es que el indice fue calibrado a partir de 11 terremotos historicos, en los que
se registraron dafios estructurales en sistemas en base a marcos de H:A 'y muros de H.A.

/

Figura 6: Relacion de fuerza-deformacion de un sistema SDOF: [7]

La Figura 6 esquematiza los parametros clave. El indice de dafio sismico (l4) es la razon entre la
energia histerética disipada (En) y la energia absorbida por el mismo sistema pero con una respuesta
elastica (E;):

Eh Ecuacion 2

1, =
d E/1

Basado en que la frecuencia angular del sistema SDOF, o, corresponde a la frecuencia angular del
sistema completo, se define el I; como:

['ZEh Ecuacién 3
Id -

(271%01‘0)
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donde 7" es el factor de participacion modal recomendado como 5/4, H la altura total del edificio,
y Drc es el drift de techo al nivel de potencial de colapso en el edificio cuando se asume una
respuesta lineal eléstica (ver Figura 6). El valor de Drc se asume igual a 0.025. La razén H/T, donde
T es el periodo fundamental efectivo del edificio asumiendo las propiedades de la seccién fisurada,
se ha estudiado en una gran cantidad de edificios en base a muros de H.A en Chile y su valor se ha
correlacionado con el comportamento sismico observado en edificios que expermientaron el
terremoto de Maule de 2010 [8]. En aquel estudio, se observo que la razon H/T promedio de estos
edificios es de aproximadamente 50 m/s, y que la mayoria de los edificios tenia razones entre 28 y
100 m/s. Para edificios como los que se estudiaran a continuacion en Ciudad de México, el autor
sugiere un valor de H/T de 15 m/s. Consecuentemente, H/T puede considerarse como un indice que
es proporcional rigidez lateral del edificio.

La Figura 7 muestra los espectros de indice de dafio para ductilidad constante x=2 y 4, de los
registros de SCT en Ciudad de México durante el terremoto de 1985 y del terremoto de Llolleo de
Chile en 1985. Se observa que las estructuras con un indice de rigidez lateral menor a 25 m/s (como
las de Ciudad de México) y periodo T=2 s debieron haber colapsado, lo mismo en Chile para
T=0.4s.
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Figura 7: Id para el registro SCT del terremoto de 1985 en México. (a) u=2, (b) u= 4 [6].

El analisis de los resultados muestra que mientras mas flexible es el sistema estructural, menor es
H/T y por ende aumenta el potencial de dafio del movimiento del terremoto.



2.3 Fatiga de Bajo Ciclaje en Barras de Acero incluyendo Efectos de Pandeo
Inelastico [10]

En estructuras de H.A disefiadas para responder predominantemente a flexion durante un evento
sismico, la falla dltima esta principalmente asociada a: fractura de las barras de refuerzo debido a
la acumulacién de dafio por fatiga, pandeo de las barras de refuerzo por falta de restriccion lateral,
y fisuracion del ndcleo de hormigén debido a la falta de confinamiento. Estas tres fueron
comunmente observadas luego del terremoto de 2017 en Ciudad de México.

Se ha propuesto un método simple y preciso para predecir la vida Gtil de barras de refuerzo
sometidas a pandeo y fatiga de bajo ciclaje en el trabajo de Tripathi et al. (2018). EI modelo se
basa en construir una “curva de capacidad”, que basicamente indica el nimero de ciclos necesarios
para llegar a la falla por fatiga en ciclos de deformaciones constantes.
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Figura 8: Criterios de falla y parametros clave del modelo de dafio, (a) patron de deformaciones, (b) curva carga-deformacion
[10].

La Figura 8 incluye los parametros clave que definieron los ensayos para desarrollar el modelo de
dafo. La Figura 8 (a) muestra el patron de deformaciones que se impone a la barra de acero, la cual
fue ensayada con la maquina de la Figura 9 (a). La deformacién total (¢,) que se mencionara a
continuacion, hace referencia a la diferencia entre el peak superior e inferior, dividido por dos. La
Figura 8 (b) muestra la respuesta de la barra durante el ensayo, donde el efecto de pandeo genera
una reduccion de 50% de la resistencia Gltima a compresion.



<[

Figura 9: (a) Maquina del ensayo, (b) barras ensayadas con distinto factor de esbeltez [10].

La Figura 9 muestra la maquina sobre la que se monta la barra ensayando a distintos niveles de
deformacion total (1%, 2%, 3%, 4% y 5%). La distancia entre restricciones laterales de la barra se
denomina longitud de pandeo (L), y conociendo el diametro de la barra (D) se puede calcular el
factor de esbeltez (L/D). La Figura 10 muestra los resultados para barras ensayadas con distintos
factores de esbeltez.
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Figura 10: Barras 500E: fy;=511 Mpa, ey=0.0026, Es=204000 MPa, fs=611 MPay e,=0.142, [10].
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Se observa que para L/D=9 y deformaciones totales de 0.01, se necesitan mas de 400 semi-ciclos
(2Nf) para generar la fractura. Aumentar L/D reduce substancialmente la vida Gtil de una barra
sometida fatiga de bajo ciclaje, haciendo disminuir, para L/D=15, a 150 el nimero de ciclos para
llegar a la falla en el mismo nivel de deformaciones (ver Figura 10).

Para la construccion de la curva, los pardmetros mas importantes del modelo son el factor de
esbeltez (L/D) y el esfuerzo de fluencia (fy). Con estos datos se calcula el valor A de la Ecuacién 4.

L /fy Ecuacion 4

Luego el nimero de semiciclos (2Nf) de deformacién total (¢,), necesarios para llegar a la fractura
puede ser calculado usando las Ecuaciones 5, 6y 7:

e, = BQ2NNH* Ecuacion 5
a= _/_A +0 441/ Ecuacién 6
1200
_ Ecuacion 7
= —_—— + X
350 0.2

donde ‘4’ se define como el coeficiente de fatigay ‘a’ se define como el exponente de fatiga, ambos
calibrados con los resultados experimentales.

2.4 Medida de Intensidad de Colapso FIV3 [11]

Recientemente, se propuso una metodologia para estimar el potencial de colapso de un terremoto
sobre estructuras de marcos de momento, denominada FIV3. A diferencia de los modelos
anteriores, este no se enfoca en evaluar la respuesta de un sistema, sino en medir los peaks de
velocidad asociados al registro de aceleracion filtrado del terremoto.
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Figura 11: Representacion grafica del computo [11].

La Figura 11 muestra la aceleracion del suelo (g (t) de un registro cualquiera. Si a este se le aplica
un filtro Butterworth pasa bajos de 2do orden de 0.9 Hz, se obtiene la velocidad filtrada Ugs (t) del
segundo grafico. A partir de la Ecuacion 8 presentada a continuacion, se puede calcular Vs (t),
donde T es el periodo fundamental de la estructura (no se especifica fisurado o0 no) y « se calibra
en 0.7. Finalmente el FIV3 se calcula a partir de la Ecuacién 9, donde Vsmaxi, Vsmaxt,y Vsmaxt SON
los 3 peaks positivos, Yy Vsmaxt, Vsmaxt,Y Vsmaxt 10S 3 negativos (ver la tercera grafica de la Figura
11).

Ecuacién 8

Vs () = {1 ™ tigp (DT, VE < tong —a T,

_ Ecuacién 9
FIV3 = max{vs,maxl + Vs,max2+ Vs,max3+ Vs,minl + Vs,min2+ Vs,min3+}

El estudio referenciado recomienda esta metodologia para estimar el riesgo de colapso de edificios
de momento con periodos fundamentales entre 0.4 y 1.0 segundos, ya que mostrd una eficiencia
mucho mayor para estimar el colapso que el Say Sq.
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3 Recopilacion de Antecedentes

3.1 Evolucion Normativa de Ciudad de México (afios 1920-1976)

Se comienza con una pequefia revision de la evolucion normativa porque los edificios a estudiar
fueron disefiados con normativas obsoletas de Ciudad de México de antes de 1985. El Reglamento
de Construccion del Distrito Federal (RCDF) fue introducido en el afio 1920, y hasta la fecha, ha
pasado por 7 modificaciones. Como suele ocurrir en un pais de alta actividad sismica, estos
cambios han sido fuertemente influenciados por el historial de terremotos que han afectado la
region, los cuales han evidenciado considerables efectos de sitio y potenciales dafios en cierto tipo
de estructuras.

La primera publicacion RCDF se publico en el afio 1920. Luego, en 1942, se introdujeron
coeficientes sismicos que dependian solo de la clasificacion del edificio (8 tipos de edificaciones
segun su importancia y riesgo para la sociedad ante un inminente colapso). Posteriormente, ocurrio
el del terremoto de Acapulco (Mw7.9) en 1957, donde se observaron efectos de sitio lo que obligo
aagregar un apéndice de emergencia en 1958 y el tipo de suelo en el calculo del coeficiente sismico.
Ademas, se agregaron provisiones para oscilaciones torsionales, se introdujo el método por factores
de carga y resistencia (LRFD), y se aumentaron los esfuerzos admisibles de elementos sometidos
a cargas sismicas. En el afio 1966 se introdujeron por primera vez el analisis modal dindmico y los
espectros de disefio, también se caracterizaron dos tipos de suelos segin su nivel de
compresibilidad y se reclasificaron los edificios. Hasta aca no se tienen requerimientos especiales
para elementos de H.A. En 1976 se agregaron especificaciones para losas planas apoyadas sobre
columnas de H.A como sistema resistente a fuerzas laterales. También se agregd un factor de
reduccion de fuerzas sismicas que cuenta la ductilidad de la estructura a disefiar (denominado factor
Q). Para Q=4 existian exigencias de caracter opcional sobre el detallamiento especial en zonas de
rotula plastica, lo cual significaria un mayor confinamiento en el hormigon y un desempefio sismico
mas ductil. La Tabla 1 explica el detalle los principales cambios y eventos importantes entre 1920
y 1976, cuya base se adopto del articulo de Arteta et al. (2019).

Tabla 1: Principales cambios normativos del disefio de edificaciones desde 1920 hasta 1985 [12].

Afo Hecho Descripcion

1920 | Publicacién | Se publica la primera version del Reglamento de Construcciones para el Distrito
Federal (RCDF).

1942 | Actualizacién | - Los edificios fueron clasificados de acuerdo con su importancia y a su riesgo
para la sociedad suponiendo una falla catastréfica.
- Se introdujeron coeficientes sismicos que dependian solo de la clasificacion

del edificio.
1958 | Anuncio de | - Se agregd un apéndice de emergencia al RCDF.
Emergencia | - Se establecieron coeficientes sismicos que dependian de la clasificacion del

edificio, tipo de estructura, altura y tipo de suelo.
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- Se incrementaron los esfuerzos admisibles para elementos bajo carga sismica
(ASD).

- Se introdujo el método LRFD.

- Se incluyeron previsiones por oscilaciones torsionales.

1966

Actualizacion

- Se caracterizaron dos tipos de suelo (Alta y Baja compresibilidad).

- Se clasificaron dos grupos de edificios segun su importancia (A y B). El
primero consideraba estructuras con grandes concentraciones de gente.

- Se identificaron tres tipos de estructuras. El tipo 1 correspondia a estructuras
que se deforman en flexion (marcos con o sin elementos rigidizantes como
muros o cortavientos). El tipo 2 correspondia a estructuras que se deforman
bajo la accion de esfuerzos o cargas axiales constantes (edificios con muros de
carga). El tipo 3 era para péndulos invertidos y estructuras sin diafragmas
rigidos.

- Los coeficientes sismicos para las estructuras del grupo B eran 0.04, 0.08 y
0.10 para estructuras tipo 1, 2 y 3 respectivamente, mientras que para suelo
blando eran 0.06, 0.08 y 0.15. Para estructuras del grupo A se amplificaban
estos valores por 1.3.

- Se introdujo por primera vez el analisis modal dinamico.

- Se incorporaron espectros de disefio que incluyen efectos de amortiguamiento.

1976

Actualizacion

- Se introdujeron las Normas Técnicas Complementarias (NTC). Estas
constituyen la pauta oficial del disefio y detallamiento de elementos
estructurales de diferentes materiales, pero no para sismo.

- Se definieron 3 zonas sismicas dependiendo la profundidad de estratos
compresibles: Zona | <3m, zona Il entre 3-20m y zona I11 > 20m. A estas se les
asigno un coeficiente sismico de 0.16, 0.20 y 0.24 respectivamente.

- Se incluyeron previsiones de detallamiento especial para la ductilidad del
hormigon en zonas de formacién de rétula plastica (solo de caracter opcional).
- Se agregaron especificaciones para losas planas apoyadas sobre columnas de
H.A como sistema resistente a fuerzas laterales.

- Andlisis estatico se restringid solo para estructuras cuya altura es menor a 60
metros.

- Por primera vez se agregaron factores de reduccion de fuerzas sismicas que
cuentan la ductilidad de la estructura. Estos son los factores Q que tomaban
valores entre 1y 6. Los edificios con losa plana aligerada (waffle) se disefiaban
normalmente con Q=4. La revision de desplazamientos se realizaba al
multiplicar los desplazamientos elasticos por el factor de ductilidad Q utilizado.
- Para sistemas estructurales ductiles (Q=6) se incluyeron restricciones de piso
blando.

- Los limites de distorsiones se incrementaron a 1.6 % para edificios con
elementos no estructurales desligados y 0,8% para otro caso. Se incremento la
excentricidad accidental al 10%.

-Se recomienda el uso de factores de reduccién segun el tipo de sistema
estructural y el periodo para estimar las fuerzas de disefio.
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Es interesante que el RCFD de 1976, fue el primer codigo de disefio sismico en prescribir
explicitamente factores de reduccion de resistencia dependientes del periodo. Este tipo de espectros
se utilizaron més adelante en Argentina, Chile y Canadé, siendo México el pinero en esta materia
[13].
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Figura 12. Espectros de disefio edificios pre-1985. (a) Norma 1966. (b) norma 1976.

La Figura 12 muestra los espectros de disefio reducidos de 1976, para un factor de reduccion de
resistencia por ductilidad Q=2 y Q=4, también el espectro de disefio de 1966 para edificios de
columnas de H:A con losa plana que fueron fuertemente afectados luego del terremoto.

3.2 Contexto Tecténico de México

El terremoto de Puebla-Morelos (Mw7.1) ocurrio el 19 de septiembre de 2017 a las 13:14:40 hora
local (18:14:40 GMT), 32 afios después del reconocido terremoto de Michoacan (Mw8.1) de 1985.
El epicentro se ubic6 120 Km al sureste de Ciudad de México, justo en la frontera que divide los
estados de Puebla y Morelos, en las coordenadas 18.40° Latitud N y 98.72° Longitud W [14]. El
escenario tectonico general de México es bastante complejo pues interactian las Placas del
Pacifico, Rivera, de Cocos, y del Caribe, las cuales tienen largas superficies de contacto con la
Placa Norteamericana (ver Figura 13). EI movimiento simultaneo en diferentes direcciones hace
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que se generen grandes esfuerzos internos, lo que puede gatillar distintos modos de falla. El
terremoto de Puebla-Morelos de 2017 corresponde a una falla de tipo normal, que se produce
cuando las rocas de un lado de la falla se deslizan y bajan con respecto a las rocas del otro lado.
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Figura 13: Placas tectonicas y tipos de falla [15].
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Figura 14: Estructura de la zona de subduccion [15].
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La Figura 14 muestra como la Placa de Cocos (de mayor densidad) subduce a la Placa
Norteamericana en el estado de Chiapas, México, lo que ha ocasionado recurrentes eventos
sismicos que varian en cuanto a la profundidad y mecanismo de ocurrencia. Por un lado, los sismos
interplaca, como su nombre lo indica, se generan en la zona de contacto entre placas y por lo
general, ocurren a profundidades no mayores a 35 Km en esta zona del planeta [15]. Los sismos de
mayores profundidades son denominados intraplaca y por lo general, son de menor magnitud que
los primeros, aunque pueden ser igualmente devastadores debido a que su epicentro se puede ubicar
al interior del continente, aproximandose a ciudades importantes como Ciudad de México. El
terremoto de Puebla-Morelos de 2017 fue intraplaca y se produjo a una profundidad de 50 Km [14]
(ver Figura 15).
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Figura 15: Principales terremotos Mw>6.5 de México desde 1900 [15].

La Figura 15 muestra los eventos sismicos Mw>6.5 que han ocurrido en México desde el afio 1920,
en particular, los terremotos de Puebla-Morelos de 2017 y Michoacan de 1985 que se consideraran
en el presente estudio.

3.3 Contexto Geoldgico de Ciudad de México

Antiguamente, en Ciudad de México, habia cinco lagos en la zona de depresion (Zumpango,
Xaltocan, Texcoco, Xochimilco y Chalco) que entre épocas de lluvia y evaporacion, originaron la
acumulacién de depositos lacustres en el lugar. Desde que comenzd la actividad humana el nivel
freatico ha ido decreciendo hasta el dia de hoy, lo que sumado a la actividad volcanica del sector
ha ido generando una base compuesta por sedimentos lacustres y rocas volcanicas.
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Figura 16: Perfil de suelos de Ciudad de México en la direccién O-E [16].

La Figura 16 muestra un perfil de suelos de Ciudad de México, que esta basicamente compuesto
por depositos intercalados de arcillas, arenas finas, cenizas volcanicas, limos y depdsitos aluviales.
En lo que respecta a las zonas mas altas, se pueden apreciar depositos de basaltos de origen
volcanico y la formacion de Tarango compuesta por arena calcica cementada, limos y grava [16].

3.4 Reconocimiento de Edificios Colapsados y Dafio Estructural en Ciudad de
Mexico

La zona donde se concentrd el dafio estructural en Ciudad de México luego del terremoto de
Puebla-Morelos en 2017, concuerda con la ubicacion de 44 edificios colapsados los cuales fueron
documetados en el trabajo de un periodista local [17]. La Figura 17 muestra los edificios colapsados
y enumerados a lo largo de una delgada franja, de aproximadamente 18 Km de extension, entre los
suelos I, Illay I11b de la zonificacion sismica del RCDF de 2004. En la Figura 18 se muestran los
edificios colapsados en puntos, y su ubicacién respecto a isocurvas que muestran el periodo del
suelo y el espesor de la capa de arcilla que lo subyace.
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Figura 17: Zonificacion sismica de Ciudad de México y ubicacion de edificios colapsados luego del terremoto de Puebla--

Morelos de 2017.
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Figura 18: Edificios colapsados e isocurvas asociadas al suelo, (a) periodo fundamental, (b) espesor del estrato de arcillas [1].
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Los edificios colapsados se ubican en suelos con un periodo fundamental de vibracion entre 1y 2
segundos, donde subyacen depositos de arcilla de entre 20 y 40 metros de espesor. De todos los
edificios colapsados, un 55% (24/44) corresponde a edificios de entre 5y 8 pisos de altura, de los
cudles 6 colapsaron totalmente (ver ejemplos en la Figura 19). Otro 25 % (11/44) corresponde a
viviendas de 1 o 2 pisos (ver ejemplo en la Figura 20 (a)), mientras que el 13% (6/44) corresponde
a edificaciones entre 3 y 4 pisos (ver ejemplo en la Figura 20 (b)). El 7% restante (3/44) fueron
edificios de 9 y 11 pisos (ver ejemplo en la Figura 20 (c)).
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Figura 19: Edificios de 5-8 pisos colapsados luego del terremoto (a) antes [18], (b) después [17]. De izquierda a derecha segun
Figura 17: 20-22-1-18.

Figura 20: Edificios colapsados con un modo de falla asociado a pisos superiores (a) vivienda de 2 niveles, (b) edificio de 4
niveles, (c) edificio de 11 niveles [17]. De izquierda a derecha segun Figura 17: 36-19-43.
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Figura 21: Edificios construidos antes de 1985 con colapso del piso blando, (a) antes [20], (b) después [21]. De izquierda a
derecha segun Figura 22: 7-2-9-13.

La Figura 21 muestra 4 ejemplos de colapsos donde la falla de las columnas del primer piso provocé
el descenso del cuerpo superior del edificio a nivel de suelo. Estos son los edificios y el modo de
falla que se desea estudiar. Otra hipotesis de esta investigacion es que los edificios de la Figura 19,
que colapsaron completamente, originaron su falla en las columnas del primer piso al igual que los
casos de la Figura 21, sélo que la violencia de derrumbe generd el colapso total. Tan comun fue el
dafio en las columnas del primer piso, que muchos edificios debieron ser desalojados por el
resguardo de la vida humana:
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Figura 23: Edificio con 4 vanos de vigas evacuado y apuntalado debido al dafio en las columnas del primer nivel [2].
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Figura 24: Dafio tipico observado en las columnas del primer piso [1].

Algunos investigadores han detallado las principales razones del dafio estructural observado luego
del terremoto [19-22], quienes concluyen coincidentemente que los edificios afectados, por lo
general, tenian tres caracteristicas en particular: que tenian un primer piso flexible, que fueron
disefiados antes de 1985, y que fueron construidos en base a marcos flexibles como son las losas
planas apoyadas en columnas de H.A. En estos casos, el primer piso tiene una rigidez mucho menor
que los otros niveles, efecto que se produce cuando se disefia, por ejemplo, un primer piso con
grandes espacios para estacionamientos y se rellenan los pisos superiores con albafileria. Este tipo
de estructuracion promueve que ante la accion de un sismo, las deformaciones laterales se
concentren en las columnas del primer piso, lo que sumado a un detallamiento inadecuado de
estribos conduce a fallas locales en el elemento (ver Figura 24).

3.5 Caracteristicas de los Edificios Colapsados

Google Earth es una herramienta muy poderosa pues ademas de entregar una perspectiva global de
la ubicacién del dafio en la ciudad, permite moverse libremente por las calles y controlar la fecha
de las imagenes que se muestran en pantalla [18]. Asi, se hace una inspeccion visual de cada uno
de los 44 edificios colapsados en Ciudad de México, con el objetivo de generar estadisticas
complementarias a las ya existentes en la literatura.
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Figura 25: Sistema estructural de los edificios colapsados en Ciudad de México luego del terremoto de Puebla Morelos en 2017.

La Figura 25 muestra la distribucién de los sistemas estructurales, donde un total de 27 (61%)
corresponden a marcos (incluye losas planas apoyadas en columnas de H.A), mientras que las
estructuras de albafileria no reforzada suman un total de 9 (20%). Estructuras de muros de
albafiileria confinada componen el 9% de las estructuras colapsadas, y edificaciones en base a
marcos y muros de H.A sumaron el 7%. Estos graficos se hicieron en base a las estadisticas del
articulo de Arteta et al. (2019).
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Figura 26: Estadisticas de los edificios colapsados: (a) primer piso blando, (b) edificio esquina, (c) edificios adyacentes.
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Figura 27: (a) Afio de construccion de los edificios colapsados[12], (b) rango de pisos.

El 61% de los edificios colapsados tenia un primer piso blando, evidenciando la ineficiencia de
este tipo de estructuracion. La cantidad de edificios esquina (36%) es consecuencia de que las dos
fachadas perpendiculares se rellenan completamente con muros de mamposteria, mientras que las
fachadas de la calle quedan sin rellenar, produciendo fuertes efectos de excentricidad en planta
[20]. También, parte del dafio se produjo por la presencia de estructuras colindantes (64%),
generalmente de distinta altura a lo que se le asocia distintos periodos de vibracion y por tanto una
respuesta dindmica distinta [22]. La Figura 27 (a) muestra que el 91% de los edificios colapsados
corresponde a estructuras construidas antes de 1985, mientras que el rango de 5-7 pisos fue el que
mas colapsos registro.

T=aN Ecuacion 10

Tabla 2: Coeficiente a para calcular el periodo fundamental segun el sistema estructural y el tipo de suelo del edificio [23].

— — —
GRUPO DE EDIFICIOS SUELO SUELO l
FIRME BLANDO
Marcos L 0.100 0.126
I Marcos y Muros 0.063 0.102 ‘
I! Mamposterfaf 1 0.040 i 0.073 I

Por otro lado, periodo fundamental de vibracion se puede estimar a partir del estudio de Muria y
Gonzélez (1995), que define una relacion lineal a partir del nimero de pisos (N) y el sistema
estructural del edificio, segun la Ecuacién 10. El coeficiente o fue calibrado a partir del anélisis de
vibraciones ambientales sobre distintos edificios antiguos de Ciudad de México [23]. A partir del
coeficiente « de la Tabla 2, para edificios en base a marcos sobre suelo blando, el periodo no
fisurado de los edificios entre 5y 7 niveles de altura, construidos sobre suelo blando se estima entre
0.63 y 0.88 segundos.
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En total se contaron 12 colapsos entre 5y 7 niveles de altura, construidos antes de 1985, en base a
marcos de H.A rellenos de albafiileria y que gatillaron su colapso a partir de la falla de las columnas
del primer piso. Los edificios mencionados serdn el denominado “Grupo Estudio” y su detalle se
plasma en la Tabla 3. El edificio sin informacion sobre su afio de construccion se supondra dentro
del Grupo Estudio por su estructuracion (mostrado en la Figura 21 (b)).

Tabla 3 Edificios Grupo Estudio

# | Coordenadas Descripcién del colapso Afio de Ne° T
Geograficas Construccion Pisos | estimado
J (5) [23]

1 19.402328, Colapso total. 1965 6 0.75
99.161378

2 | 19.398972, Colapso parcial. Derrumbe de la planta Sin info. 5 0.63
99.158926 baja del edificio.

7 19.364923, Colapso parcial. Derrumbe de la planta 1960 5 0.63
99.151864 baja del edificio.

8 | 19.422722, Colapso total. 1960 5 0.63
99.139864

9 19.360486, Colapso parcial. Derrumbe de la planta 1970 5 0.63
99.140239 baja del edificio.

13 | 19.398652, Colapso parcial. Derrumbe de la planta 1970 7 0.88
99.168763 baja y del dltimo piso del edificio.

16 | 19.493407, Colapso parcial. Dafio severo en muros del 1960 7 0.88
99.122896 edificio. Derrumbe de la fachada.

18 | 19.387896, Colapso total. 1960 5 0.63
99.146329

20 | 19.304490, Colapso total. 1960 6 0.75
99.123053

22 | 19.366829, Colapso total. 1965 7 0.88
99.156967

41 | 19.348359, Colapso Parcial. Dafio severo en los muros 1970 5 0.63
99.145242 con grietas diagonales.

42 | 19.367567, Colapso Parcial. Derrumbe de la planta 1970 5 0.63
99.152837 baja del edificio.

La Tabla 3 muestra 5 casos de colapso total como los edificios de la Figura 19, y 7 casos de colapso
parcial de las columnas del primer piso como los edificios de la Figura 21. Se agrupan en total 7
edificios de 5 niveles, 2 edificios de 6 niveles y 3 edificios de 7 niveles.
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3.6 Estaciones Sismicas de 2017 en Ciudad de México

Los datos utilizados en este trabajo fueron proporcionados por la Red Sismica del Valle de México
(RSVM) [24], perteneciente al Servicio Sismoldgico Nacional. También se recopil6 informacién a
partir de la Red Acelerografica de la Ciudad de Meéxico (CIRES), y de la Unidad de
Instrumentacion Sismica del Instituto de Ingenieria de la UNAM (RAII). En total se cuenta con 72
registros sismicos distribuidos uniformemente en Ciudad de México (ver Figura 28, marcadores en
amarillo). El listado completo de las estaciones sismicas consideradas, tanto de su codificacion
como de su tipo de suelo se detalla en el Anexo.

Figura 28: Cobertura de registros sismicos durante el sismo de 2017(en amarillo) y 1985 (en rosado).
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3.7 Registros Sismicos del Terremoto de 1985 en Ciudad de México

La Figura 28 muestra en rosado la localizacion de los 8 registros sismicos disponibles en Ciudad
de México, dos de ellas ubicadas en Suelo I (estaciones CUP5 y TACY), una ubicada sobre Suelo
Il1a (estacién TXSO), tres sobre Suelo I11b (estaciones CDAF, SCT y TLHD), una en Suelo llic
(estacion CDAO) y una ubicada sobre Suelo Il1d (estacién TLHB). La informacion es resumida en
la Tabla 4.

Tabla 4: Resumen de las estaciones sismicas que registraron el terremoto de Michoacan de 1985 en Ciudad de México.

Clave de la | Coordenadas Geograficas Tipo de Suelo segun ¢Registro también el
Estacion (Latitud [°], Longitud [°]) NTC-S 2004 terremoto de 2017?
CDAF 19.366000, -99.086000 I B NO
CDAO 19.373913, -99.096997 I C NO
CUIP 19.330000, -99.183000 Roca Si
SCT 19.394694, -99.148678 1B Si
TACY 19.404505, -99.195246 Roca Si
TLHB 19.279000, -99.008000 I D NO
TLHD 19.293000, -99.035000 I B NO
TXSO 19.580000, -99.019000 I A NO
R. 1966 Q2=3:
15 ‘ ‘ 5 ‘ 15 ;
——CDAF (lll b) ’ ——CDAF (lll b)
CDAO (lll ¢) ! \ CDAO (lll ¢)
=101 |- - sCT(ib) 7 ; £ 10 |- - sCT(lib)
O, ——TLHB (Il d) P S alne O, ——TLHB (Il d)
T e TLHD (1 b) |7~ 5| feeeeeen TLHD (1l b)
» 5 —TXSO (Il a).'y\\ 1 D 5t TXSO (Il a)
0 : : - : 0 : : : -
0.6 0.8 1 1.2 1.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4
T T
2 R. 1966 2=1: 2
100 T 100 .
——CDAF (lll b) —— CDAF (lll b)
CDAO (Il c)/-‘/\ CDAO (Ill ¢)
= - = 'SCT (lll b) = - = SCT (lll b)
S gl [T TLHB(IN) | : S gyl ——TLHB(NA)
T T e TLHD (Il b) p" 5 Feveenenn TLHD (Il b)
n TXSO(a)| o se- n TXSO (Il a)
0 ' ‘ : : 0 : ' : :
0.6 0.8 1 1.2 1.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4
T [s] Tls]

Figura 29: Espectros de desplazamiento inelastico de los registros sismicos de 1985 en suelo blando, (a) N9OE. (b) NOOE.

28



La Figura 29 muestra los espectros inelésticos de desplazamiento (Sqi), basados en la resistencia de
disefio de la norma de 1966 para edificios de marcos con losa plana (ver Figura 12). Se estudiara
maés adelante que una sobrerresistencia £2=3 puede ser representativa de los edificios reales. En este
caso, las demandas de desplazamiento para periodos menores a 1 segundo no superan los 8 cm,
valor que concuerda con que estos edificios no hayan colapsado en 1985, dada la capacidad de
desplazamiento que se estudiara méas adelante. Cuando no se considera sobrerresistencia (£2=1), las
demandas de desplazamiento superan los 10 cm en todos los casos, valor que supera la capacidad
de desplazamiento y por ende hubiesen colapsado en 1985, lo que no es congruente con lo
observado.

Leyenda
¥ Registros de sélo 1985
¥ Registro de 2017

7 Registros de 2017

(50

JeEmEn

S

B e o S e— —

Figura 30: Estaciones de 1985 y 2017 mas cercanas en distintos tipos de suelos.
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La Figura 30 muestra las estaciones de 1985, enumeradas del 1 al 5 con el color de su tipo de suelo.
Para el caso [1] que corresponde a la estacion TXSO de 1985, se traza una linea recta hasta la
estacion de 2017 més cercana. Se hace lo mismo para cada uno de los 5 casos y se parean estaciones
de 1985 y 2017 ubicadas en el mismo tipo de suelo, para hacer una comparacion espectral de sus
demandas de desplazamiento inelasticas (Sqi).
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Figura 31: Estaciones mas cercanas de 1985y 2017: Comparacion de demandas de desplazamiento inelésticas Q=1.
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Figura 32: Estaciones mas cercanas de 1985y 2017: Comparacion de demandas de desplazamiento ineldsticas Q=3.

Nuevamente las demandas de desplazamiento inelasticas son congruentes (bajo los 10 cm) para el
caso =3, salvo el ultimo caso [5] (estacion TLHB de 1985) donde las demandas superaron este
valor. En general y aunque las demandas son bajas, el terremoto de 1985 se ve mas amortiguado
que el terremoto de 2017 cuando se pasa de Q=1 a Q=3. Esto sugiere que las demandas de
desplazamiento de 2017 pudieron haber sido mayores en algunos casos, y que el dafio en los
edificios pudo haber sido una mezcla entre demanda de desplazamiento y dafio acumulado.

Para el presente estudio, se tomara una estacion representativa de 1985 para cada tipo de suelo.
Para Suelos I, se escoge el registro de la estacion CUIP5 ya que las demandas son bajas vy la tasa
de muestreo de sus registros coincide con el de la mayoria de los registros, facilitando el
procesamiento. Los Suelos 11y Illa quedaran representados por los registros de la estacion TXSO,

31



cuyo suelo se considera representativo de la Zona de Transicion [25]. Los registros de la estacion
SCT seran representativos de los Suelos Il1b, ya que segun la Figura 33, en la direccion N9OE seria
conservador utilizar este registro frente a sus pares y en la direccion NOOE se ajusta cercano al
promedio. Los Suelos Ilic y Il1d quedaréan caracterizados con su Unico registro sismico disponible
de las estaciones CDAO y TLHB, respectivamente.

4 Caracteristicas del Edificio Mexicano pre-1985

Durante el desarrollo de la presente investigacion, se mantuvo comunicacion con el profesor Julian
Carrillo quien aporté con informacion relevante al proyecto [26]. Entre esta informacion se
encuentran los planos estructurales de un edificio mexicano construido en 1954, y también la
codificacion en OpenSees de un modelo prototipo disefiado con la norma de 1976.

4.1 Edifico Estudio Génova#70 (Construido en 1954)

4.1.1 Ubicacidn

El Edificio Estudio ubicado en calle Génova #70y se muestra en la Figura 33 (a) y (b), y es sefialado
con una flecha blanca en la Figura 33 (c). Se ubica muy cercano a edificios que colapsaron, y
curiosamente tuvo dafios estructurales menores en las fachadas exteriores debido al impacto con
dos edificios colindantes de menor altura.
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Figura 33: Edificio Estudio Génova #70, (a) vista N60OW, (b) vista N9OW [18], (c) ul&icacién general.
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Figura 34: Detalle de los edificios cercanos al Edificio Estudio que colapsaron luego del terremoto [20], [21].

La Figura 34 muestra los tres casos mas cercanos al Edificio Estudio, en su condicion antes
(recuadro verde) y después del terremoto (recuadro rojo). A 200 metros de distancia, en Génova
#33, se ubica el edificio de 11 pisos de altura que registro agrietamientos en los muros laterales del
eje longitudinal debido a la colindancia con un edificio de menor altura. A 800 metros de distancia,
en Puebla 282, se ubica un edificio de 4 pisos de altura que sufrio el colapso completo de los niveles
superiores, quedando el primer piso intacto. El tercer caso se ubica a 1000 metros en Chihuahua
110, el cual presentd un colapso muy localizado en una torreta esquina (ver Figura 34).
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4.1.2 Caracteristicas Generales

El Edifico Estudio tiene 6 pisos de altura y estd construido en base a marcos de H.A. Los seis pisos
comprenden un primer piso y un mezanine, ambos de uso comercial, ademas de cuatro niveles
destinados a uso habitacional. En la fachada, se observan muros de albafiileria de bloque de
hormigdn a partir del segundo piso. Ademas y por el afio de construccion (1954), se infiere que la
tabiqueria debe ser de tipo pandereta de albafiileria, y el disefio debe haber sido gobernado por la
norma de 1942 [27].

La altura es de 19.5 m, y en la cubierta se emplaza una pequefa sala de servicios quedando una
altura total de 22.60 m. La altura de entrepiso para la planta baja (Mezzanine) es de 3.76 m, y para
el resto de los niveles es de 3.15 m.

Figura 35: Vista en planta del Edificio Estudio Génova #70.

La Figura 35 muestra la vista en planta, que configura 3 vanos de vigas de 4.55 m, 4.65 m y 4.55
m en la direccion transversal NOOE, y 5 vanos de vigas de 4.45 m en la direccion longitudinal
N9OE, con vigas secundarias en la mitad de los vanos. El area total en planta es de 13.75 m x 22.25
m= 306 m?y los elementos estan conectados mediante una losa de 10 cm.
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4.1.3 Analisis de Vibraciones Ambientales

Luego del terremoto, el Edificio Estudio fue instrumentado con 8 sensores del tipo acelerometros
que midieron vibraciones ambientales a una tasa de muestreo de 100 muestras por segundo durante
20 minutos. El procesamiento de estos datos permitié obtener las primeras formas modales que se
muestran en la Figura 36.
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Figura 36: Formas modales el Edificio Estudio [27].

Se puede observar que el primer modo de vibracion es transversal, asociado a un periodo de 0.791
segundos (f=1.264 Hz). El segundo modo corresponde al longitudinal, con un periodo de 0.678
segundos (f=1.476 Hz). Finalmente el modo torsional corresponde a la forma 5, con un periodo de
0.463 segundos(f=2.158 Hz). ElI amortiguamiento para estos modos es de 5.91, 4.52 y 5.26
respectivamente [27].
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4.1.4 Respuesta Durante el Terremoto de 2017

En el trabajo de Tania Albornoz se construyeron modelos en ETABS del Edificio Prototipo, con el
objetivo de estudiar la respuesta ante registros sismicos de la estacion PCJR (entre otras) sefialada
la Figura 37 (a). La Figura 37 (b) muestra el espectro de aceleracion de este registro en ambas
direcciones
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Figura 37: Registro PCJR. (a) Localizacion, (b), espectros de aclaracion [27].
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Figura 38: Desplazamiento de techo méaximo durante el sismo.(a) Modelo considerando puntal en compresion, (b) Modelo

considerando puntal en compresion e interaccion suelo estructura [27].

La Figura 38 grafica el perfil de desplazamiento de los pisos en la altura en el momento en que se
alcanza el méximo desplazamiento de techo. Segin los modelos utilizados en ese estudio, el
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desplazamiento aumenta abruptamente en el tercer piso haciendo que se concentre la rotacion de
las columnas en ese nivel. La Figura 39 muestra la respuesta global en el tiempo de estos modelos
sin alcanzar un desplazamiento de techo excesivo (4 cm méaximo en la direccion transversal).
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Figura 39: Respuesta global. (arriba) Modelo considerando puntal en compresion, (abajo) Modelo considerando puntal en
compresion e interaccion suelo estructura [27].

Entre los principales aspectos que ayudaron al Edificio Estudio a resistir el tltimo terremoto, se
encuentra que los dos pisos mas débiles (planta baja y Mezzanine) estaban restringidos a que se
deformaran libremente por las estructuras aledafias, y, por otro lado, la tabiqueria de albafileria en
ambas direcciones aporto cierto nivel de rigidez a la estructura durante el sismo [27].
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4.2 Edificio Prototipo del Articulo de Arteta et al. (2019)

Aunque el cddigo normativo que rige el disefio de edificios en Ciudad de México ha estado en un
continuo proceso de actualizacion, aun existen muchas estructuras flexibles construidas antes de
1985 que tienen baja capacidad de ductilidad y que resultaron extremadamente dafiadas durante el
terremoto de Puebla-Morelos en 2017 [12]. Con el objetivo de explicar el dafio observado en este
tipo de estructuras, en el articulo de Arteta et al. (2019) se estudiaron dos sets de edificios de 6
pisos de altura en base a marcos de momento de hormigén armado, cada uno con distintas
configuraciones de rellenos de albafileria (ver Figura 40). Un primer set de edificios fue disefiado
para baja ductilidad (Q=2) mientras que el segundo fue disefiado para mediana ductilidad (Q=4),
segun los requerimientos estipulados en las NTC-C y NTC-S de 1976, norma que regul el disefio
de estructuras desde 1976 hasta 1987 [28-29].
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Figura 40: Esquemas de los modelos no lineales 2D, a) sin rellenos de albafileria, b) rellen
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0 total, ) parcialmente relleno [12].

Las secciones de hormigdn fueron disefiadas y detalladas usando la NTC-C de 1976, que define la
resistencia sismica de las estructuras a partir del factor de ductilidad Q. Este puede tomar el valor
de 2, 4 0 6 en forma proporcional a la esperada capacidad de deformacion de la estructura, mientras
que las fuerzas sismicas de disefio se pueden estimar reduciendo el espectro de respuesta elastico
por un factor Q’, que depende del Q original, el periodo de la estructura T y el tipo de suelo. Se
disefiaron dos sets de edificios utilizando Q=2 (baja ductilidad) y Q=4 (mediana ductilidad). La
principal diferencia fue la implementacion de previsiones especiales de rétula plastica para Q=4,
de acuerdo con la seccion 4.7 de la NTC-C de 1976. Aungue este requerimiento era obligatorio
solo para las estructuras de Q=6, se considerd apropiado capturar el impacto de la ductilidad en el
sistema estructural [12].

Para disefiar las secciones de los modelos de la Figura 40, se implementd un analisis lineal estatico
debido a la simetria y regularidad de la estructura. Este modelo elastico, cuya vista en planta se
observa en la Figura 41, no toma en cuenta la reduccion de rigidez por agrietamiento del hormigén,
abertura de estribos ni existencia de rellenos [12]. Una practica comdn era excluir la albafiileria del
sistema estructural resistente a cargas laterales considerandola sélo como carga gravitacional sobre
las vigas del marco, sin embargo, en raras ocasiones se separaba lo suficiente la albafiileria del
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sistema estructural principal, por esta razon, se generaron cargas laterales mayores a las de disefio
lo que indujo el fallo de este tipo de estructuras durante el Gltimo terremoto (Arteta et al., 2019).
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Figura 41: Vista en planta del Edificio Prototipo (modelo lineal) [12].

La altura del primer piso del Edificio Prototipo es de 3.7 metros y 3.2 metros para los pisos
superiores, dando una altura total de 19.7 metros. En la direccion corta (X) se tienen 3 vanos y en
la direccién larga (Y) cuatro vanos de vigas, todos de 6 metros. Esto entrega un area total en planta
de 432 metros cuadrados .

Para el disefio se definio la resistencia a compresion del hormigon f°c =28 MPa, sin embargo, fue
reducida a (0.8) fc=22.4 MPa como se especifica en la normativa correspondiente [12]. Todo el
refuerzo se considerd Grado 60 (f,=420 MPa). El modulo elastico se considerd de 16700 MPa para
todos los elementos de hormigon armado como se indica en las NTC-C de 1976. El peso por piso
incluyendo las cargas muertas (que cuentan la presencia de rellenos de albafiileria) es de 7.7 kN/m2,
con un peso sismico total W=20.000 kN. EI corte sismico basal (Vs) es estimado como el producto
del coeficiente sismico ¢ y W [12]. El valor de c varia desde 0.16 (para roca y suelo duro) hasta
0.24 (para suelos blandos). Para el estudio se us6 c=0.24 debido a que la mayoria de las estructuras
colapsadas estaban construidas sobre suelos blandos segun la zonificacion de las NTC-S de 1976
[12].
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4.3 Comparacion de Parametros Estructurales entre Edificio Estudio Génova
#70 y Edificio Prototipo del Articulo de Arteta et al. (2019)

Se comparan las caracteristicas generales del Edificio Estudio Génova #70 y el Edificio Prototipo
(modelo lineal) del articulo de Arteta et al. (2019) en la Tabla 5.

Tabla 5: Comparacion de las caracteristicas principales de los edificios en estudio.

Edificio Génova #70 | Prototipo

Sistema Estructural Marcos H. A | Marcos H. A
N° de Pisos 6 6
Altura Total [m] 20 19.7
Periodo 0.79 1.16
Area en Planta [m2] 306 432

# Vanos en Eje Corto (X) 3 3

# Vanos en Eje Largo (Y) 5 4
Columnas/Piso 24 20
Separacion en X [m] 4.6 6
Separacion en Y [m] 4.7 6
Vigas/Piso en X 31 15
Vigas/Piso en Y 22 16
Peso Sismico (W) [ton] 1446 2000
W/Piso [ton/m2] 0.75 0.77

Ambos son estructurados en base a marcos de H.A con 6 pisos de altura y una altura total de
aproximadamente 20 metros. El periodo de Génova #70 fue calculado en base al analisis de
vibraciones ambientales que mostré un periodo de 0.79 en el primer modo [27], mientras que el
Edificio Prototipo tiene un periodo de 1.46 y 1.49 segundos para ductilidad Q=2 y Q=4,
respectivamente. Se tienen 3 vanos de vigas en la direccién corta (X) mientras que en la direccion
larga (), Génova #70 tiene 5 vanos y el Edificio Prototipo tiene solo 4. La separacion de columnas
en ambas direcciones es del orden de 4.6 y 6 metros para Génova #70 y el Edificio Estudio,
respectivamente. El area en planta de Génova #70 y el Edificio Prototipo es de 306 y 432 metros
cuadrados, respectivamente, resultando en un area en planta 41% mayor. EI nimero de columnas
por piso es bastante similar, con 24 y 20 para Génova #70 y el Edificio Prototipo, respectivamente.
En cuanto a las vigas Génova #70 tiene el doble de cantidad en la direccion corta (31 versus 15),
mientras que en la direccion larga Génova #70 tiene 22 y el Edificio Prototipo 16. A partir de los
planos estructurales de Génova #70 se calculd el peso sismico del edificio considerando la
cubicacion de los elementos estructurales, cargas vivas asociadas a la normativa mexicana de 1942
y una carga adicional de 0.15 ton/m2 para considerar el peso de tabiquerias y rellenos de albafiileria.
El peso por piso de ambos edificios estudio es muy similar del orden de 0.75 ton/m2.
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Por un lado se tienen los planos estructurales de Génova #70 desde donde se pueden calcular las
cuantias longitudinales y transversales de todas las vigas y columnas que componen el Edificio
Estudio. Por otro lado el estudio de Arteta et al. (2019) explicita la cantidad de armadura requerida
siguiendo los aspectos de disefio mencionados anteriormente para el prototipo Q=2 y Q=4. El
detalle de estos refuerzos se puede revisar en la Tabla 6, mientras que el detalle de las enfierradura
del Edificio Estudio Génova #70 se pueden revisar en el Anexo.

Tabla 6: Detalle del refuerzo del Edificio Prototipo para Q=2 y Q=4 [12].

Model ID Section Longitudinal reinforcement Transverse reinforcement
st o . yo= 0/ setanouls +
1A, 1E. | 60 x50 mll :-lutljry. p=239% 5 No. 3 RLL}]I’ILLI'J[‘ huo!:)
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2A, 2E cm 6" story: p = 0.75% entire height
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A partir de esta informacion se construyen tablas e histogramas por piso, que marcan la distribucion
del ancho equivalente, cuantia longitudinal y cuantia transversal, de todas las vigas y columnas,
ademas del nivel de carga axial de las columnas del primer piso, tanto del Edificio Estudio Génova
#70 como del Edificio Prototipo, considerando ambas ductilidades Q=2 (EP Q=2) y Q=4 (EP Q=4).
Esto entregara una idea de cudl de los Edificios Prototipos se asemeja mas al edificio Génova #70
y, por tanto, representa de mejor forma la estructuracion tipica de edificaciones construidas incluso
antes de 1976 en Ciudad de México. Se adjuntaran sélo los graficos que se consideren importantes
de mostrar ya que se dara énfasis en el analisis.

4.3.1 Ancho Equivalente (Ae) en Vigas

El ancho equivalente es una manera de medir el tamafio de una seccion rectangular en un solo
parametro, que es calculado como la raiz cuadrada del producto de los dos lados. La Figura 42
muestra la distribucion de las vigas orientadas en la direccion corta (X) y larga (Y),
respectivamente. En las graficas las barras no quedan perfectamente centradas dentro del grupo
que representan en el eje X
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Figura 42: Génova #70 vs Edificios Prototipos: distribucion de vigas segin su ancho equivalente (Ae)

La Figura 42 hace ver que las vigas de Génova #70 tienen un area equivalente del orden de 26
centimetros, mientras que los Edificios Prototipos tienen una seccidén equivalente de 40

centimetros.

4.3.2 Cuantias de Refuerzo en Vigas

La Tablas 7 muestra las vigas orientas en la direccion larga y corta, en cuanto a su cuantia
longitudinal superior, inferior y transversal. Las cuantias estan en porcentaje. EI EP Q=4 considera

la cuantia en la zona de rétula pléastica.
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Tabla 7: Cuantias de refuerzo en vigas.

. Eje X, transversal o corto Eje Y, longitudinal o largo )
Nivel - - Parametro
Geénova#70 | EP Q=2 | EP Q=4 | Geénova#70 | EP Q=2 | EP Q=4
0.80-1.36 1.88 1.14 0.56 - 1.58 1.88 114  |plong. sup
ler 0.59 -1.17 0.84 0.44 0.42-151 0.84 0.44 | p long. inf
0.58 0.2 0.4 0.40 - 0.89 0.2 0.4 p transv.
0.80-1.36 1.88 1.14 0.56 - 1.58 1.88 114 |p long. sup
2do 0.59-1.17 0.84 0.44 0.42-151 0.84 0.44 | p long. inf
0.58 0.2 0.4 0.40 - 0.89 0.2 0.4 p transv.
0.80-1.36 1.88 1.14 0.56 - 1.58 1.88 114  |p long. sup
3er 0.38 - 0.96 0.84 0.44 0.21-151 0.84 0.44 | p long. inf
0.58 0.2 0.4 0.40 - 0.89 0.2 0.4 p transv.
0.80-1.36 1.54 0.99 0.42 - 1.46 1.54 0.99 |p long. sup
4to 0.38-0.96 0.58 0.44 0.21-151 0.58 0.44 | p long. inf
0.58 0.2 0.4 0.40 - 0.89 0.2 0.4 p transv.
0.80-1.36 1.54 0.99 0.42 - 1.46 1.54 0.99 |p long. sup
5to 0.38-0.96 0.58 0.44 0.21-151 0.58 0.44 | p long. inf
0.58 0.2 0.4 0.40-0.89 0.2 0.4 p transv.
0.80-1.36 1.54 0.99 0.32-1.72 1.54 0.99 |p long. sup
6to 0.38-1.22 0.58 0.44 0.21-171 0.58 0.44 | p long. inf
0.58 - 1.30 0.2 0.4 0.40-0.89 0.2 0.4 p transv.

En la direccidn corta (X) Genova #70 tiene una cuantia longitudinal superior entre 0.8 y 1.36% en
todos los pisos, mientras que en la direccion larga (Y) la cuantia varia entre 0.32 y 1.72% en el
altimo nivel, y los niveles inferiores se mueven dentro de este rango. EI EP Q=4 se ubica dentro
de estos rangos en todos los niveles y en ambas direcciones con cuantias cercanas al 1%. EI EP
Q=2 en general tiene cuantias mayores y fuera de estos rangos.

En la direccion corta (X) Génova #70 tiene una cuantia longitudinal inferior entre 0.59y 1.17% en
el primer piso, entre 0.38 y 0.96 en el tercer, cuarto y quinto nivel, y entre 0.38 y 1.22% en el tltimo
nivel. En la direccion larga (Y) la cuantia varia entre 0.38 y 1.51% en el primer nivel, y entre 0.21
y 1.51% en los demas niveles. EI EP Q=2 y el EP Q=4 tienen cuantias dentro de estos rangos en
todos los niveles y direcciones.

La cuantia transversal de las vigas orientadas en la direccién corta (X) es de 0.58% en los primeros
5 niveles y llega a 1.3% en el Gltimo nivel, mientras que en la direccién larga el rango varia entre
0.4 y 0.89% para todos los niveles. En general estos rangos son mayores que la cuantia de los EP
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Q=2 y Q=4, siendo més representativa la cuantia del EP Q=4 que tiene cuantia 0.4% en todos los
pisos y en ambas direcciones.

4.3.3 Ancho Equivalente en Columnas

Las Tabla 8 muestra los rangos en que se encuentra el ancho equivalente de las columnas. Las
medidas estan en centimetros.

Tabla 8: Rangos de ancho equivalente de columnas.

Nivel |Génova#70|EP Q=2| EP Q=4
ler 37.1-45 50 54.8
2do 30 - 40 50 54.8
3er 28.3 - 45 50 54.8
4to 28.3 - 35 50 54.8
5to 26.5 - 30 50 54.8
6to 25 - 28.3 50 54.8

El ancho equivalente de las columnas de Génova #70 varia entre 37.1 y 45 centimetros en el primer
piso, rango que va disminuyendo en la altura hasta el ultimo nivel que se mueve entre 25y 28.3
centimetros. El ancho equivalente del EP Q=2 y Q=4 es de 50 y 54.8 centimetros respectivamente
siendo mayores que Génova #70.

4.3.4 Cuantias de Refuerzo en Columnas

La Tabla 9 muestra los rangos en que se encuentra la cuantia longitudinal de las columnas. Las
medidas estan en porcentaje. Los valores estan en porcentaje. EI EP Q=4 considera la cuantia en la
zona de rotula pléastica.

Tabla 9: Cuantias de refuerzo columnas.

Nivel Eje X, transversal o corto Eje Y, longitudinal o largo Parametro
Génova#70 | EP Q=2 | EP Q=4 [Génova#70| EP Q=2 | EP Q=4
ter 0.71-1.25 |12.39-2.55/0.64-0.77| 0.71-1.25 | 2.39 - 2.55|0.64 - 0.77 | p long.
0.06 - 0.23 0.15 0.31 0.04-0.12 0.15 0.31 p transv.
2do 0.93-1.54 |0.53-0.75 0.52 0.93-1.54 [0.53-0.75 0.52 p long.
0.07 - 0.45 0.15 0.31 0.07-0.15 0.15 0.31 p transv.
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sor | 056-143| 053 052 |056-143| 053 052 |plong.
0.07-030 | 0.15 031 |0.07-009| 0.15 031 |[p transv.
so | 088-143 053 052 |088-143| 053 052 |plong.
0.07-0.20 | 0.5 031 |005-010| 0.5 0.31 |p transv.
co | 088-113| 053 052 |088-113| 053 052 |plong.
0.10-0.20 | 0.5 031 |006-010| 0.5 031 |p transv.
6o | 0:63-1.13]0.53-0.75/052-0.64] 0.63-1.13 |0.53-0.75]0.52 - 0.64|p long.
012-020 | 0.15 031 |009-015| 0.5 0.31 |p transv.

La cuantia longitudinal de las columnas del primer piso de Génova # 70 se mueve entre 0.71 y
1.25%, mientras que el EP Q=2 tiene cuantias del orden de 2.5% y el EP Q=4 del orden de 0.7%.
Para los pisos superiores Génova #70 tiene cuantias entre 0.63 y 1.54%. mientras que el EP Q=2y
el EP Q=4 tienen cuantias entre 0.53-0.75% y 0.52-0.64%, respectivamente.

En cuanto a la cuantia transversal en el eje corto, los rangos de Génova #70 se mueven entre 0.06
y 0.23% en el primer nivel, en los niveles superiores estos varian entre 0.07 y 0.45%. EI EP Q=2y
el EP Q=4 tienen una cuantia de 0.15 y 0.31%, respectivamente en todos los niveles.

En cuanto a la cuantia transversal en el eje largo, los rangos de Génova #70 se mueven entre 0.04
y 0.12% en el primer nivel, en los niveles superiores estos varian entre 0.05y 0.15%. EI EP Q=2y
el EP Q=4 tienen una cuantia de 0.15 y 0.31%, respectivamente en todos los niveles.

4.3.5 Carga Axial Columnas del Primer Piso

La Figura 43 presenta la reparticion de columnas segun su nivel de carga axial. Para estimar estos
valores se consideraron el numero de columnas y el peso sismico de la Tabla 5. El nivel de carga
axial se estima como la razon entre la carga total sobre la columna (P) y (4g f’c) donde Ag
corresponde a la seccion no fisurada y 1’ el esfuerzo de méxima compresion de la columna.
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Reparticion de COLUMNAS segln su nivel de carga axial
en la base del edificio (N.C.A)
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Nivel de carga axial [%]

Figura 43: Rangos de carga axial de columnas.

Genova #70 tiene 8 columnas entre 5.1y 10% de N.C.A, 10 columnas entre 10.1 y 15%, 1 columna
entre 15.1 y 20%, y 1 columna entre 20.1 y 25%. El EP Q=2 tiene 4 columnas con N.C.A menor
al 5%, 10 columnas entre 6.1y 10%, y 6 columnas entre 15.1 y 20%. ElI EP Q=4 tiene 4 columnas
con N.C.A entre 5.1 y 10%, 10 columnas entre 10.1 y 15%, y 6 columnas entre 20.1 y 25%. En
este sentido las columnas de Génova #70 tienen en promedio un N.C.A intermedio entre el EP Q=2
y el EP Q=4, siendo estos los limites inferiores y superiores, respectivamente.
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5 Modelo No Lineal Prototipo de Edificaciones Colapsadas pre-1985

5.1 Modelamiento para las Columnas

El analisis para estudiar el dafio acumulado se hara en base a los modelos no lineales del articulo
de Arteta et al. (2019) de la Figura 40 (c). El anélisis se hara a en el software OpenSees [30], que
permite incorporar las propiedades no lineales de los materiales, ofreciendo una gran cantidad de
modelos histeréticos y tipos de elementos. El programa permite configurar todos los parametros de
un analisis inelastico, métodos de integracion, algoritmos, etc. Dado que el dafio se concentrd en
las columnas, se debe proponer en la modelacién un tipo de elemento que represente de manera
adecuada el fendmeno que se desea estudiar, con una cantidad suficiente de puntos de integracion
para medir la respuesta seccional. La eleccion erronea del tipo de elemento o de la discretizacion
de los puntos de integracion, podria generar respuestas distorsionadas que no representen el
comportamiento real de una estructura.

La Figura 44 muestra la discretizacion propuesta para representar y evaluar el comportamiento de
las columnas. La columna de un nivel se compone de tres elementos, dos de borde y uno central,
de distinto tipo. El elemento central es “Force-Based BeamColumn Element” y esta provisto de 6
puntos de integracion, cuyo equilibrio se basa en el equilibrio de fuerzas. Para los bordes, se usan
elementos del tipo “Displacement-Based BeamColumn Element’, con dos puntos de integracion y
un equilibrio basado en desplazamiento, que impone una distribucion lineal en el elemento a
diferencia del elemento anterior que tiene una aleatoria de deformaciones. La columna considera
efectos P-A de segundo orden.

——» Elemento de borde superior

— » Elemento central

——» Elemento de borde inferior

Figura 44: Discretizacion de elementos y puntos de integracion para evaluar el comportamiento sismico de columnas.

La columna considera efectos P-A de segundo orden y el largo de cada elemento de borde depende
de la longitud del dafio esperado en la columna.

47



5.2 Validacion

El trabajo de Massone y Jiménez (2019) se enfoca en estudiar la respuesta sismica de cinco muros
de H.A, escalados en la razon 1:10 del tamafio real del elemento que es mostrado en la Figura 45.
La importancia de este estudio radica en que sus resultados experimentales permitiran validar el
Modelo Prototipo propuesto mas adelante.
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Figura 45: Dimensiones del elemento real, (a) elevacion, (b) detallamiento [31].

El elemento de muro de la Figura 45 tiene 21.6 metros de altura y una seccion de 150x40 cm. La
armadura de borde esta compuesta por 8 barras de 32 mm de diametro, y el refuerzo transversal
estd compuesto por estribos de 10 mm de didmetro separados a 15 c¢cm en toda la altura. La
resistencia promedio a la compresion del hormigén, al final de los tests, fue de 42 Mpa (vari6 entre
39.4 y 46.3 MPa). El refuerzo longitudinal corresponde al acero del tipo A440-280H, con una
tension de fluencia testeada de 387 MPa, un inicio del endurecimiento a una deformacion de
0.0043, y una tensién ultima de 556 Mpa [31]. La Figura 46 muestra el detalle de los cinco muros
escalados y ensayados experimentalmente.
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Figura 46: Muros escalados para ser ensayados y medidos experimentalmente [31].

El detallamiento de cada espécimen de 2.15 m de altura muestra una seccion transversal de 15x4
cm, y refuerzo longitudinal de borde es en base a barras de acero de 6mm de didmetro. Los cuatro
primeros tipos (M1, M2, M3 y M4), tienen confinadas las armaduras de borde mediante barras de
6 mm, mientras que el espécimen M5 no considera confinamiento. Tanto M3 como M4 tienen una
separacion en el centro de 15y 45 mm, respectivamente. Los especimenes M1y M2 no tienen esta
separacion, y difieren en el ancho del elemento siendo este de 150 mm y 180 mm, respectivamente.
La barra despegada no aporta a flexion y se usa s6lo para a la instalacién de estribos de los bordes

[31].

La Figura 47 muestra el montaje del ensayo. Este se hace sobre una mesa vibratoria unidireccional,
que simula la accion de uno o mas terremotos en la base (Figura 47 (b)). La Figura 47 (a) muestra
la configuracién de la carga axial en la altura, consistente con una carga axial en la base de 0.07Ag

S [31].
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Figura 47: Esquema del ensayo. (a) vista general, (b) espécimen [31].

La instrumentacién incluye seis acelerometros unidireccionales de 24 bits que midieron con una
frecuencia de 200 Hz. Ademas, se instalaron dos transformadores diferenciales variables lineales
(LVDT), uno en cada lado del muro para medir el nivel de deformaciones en la base [31].

Los registros sismicos utilizados para estos ensayos corresponden a dos terremotos de Chile,
escalados en orden cronoldgico segun lo siguiente: Terremoto de Constitucién (2010) escalado a
10% (C010), 100% (C100), 130% (C130), 150% (C150) y 200% (C200), ademas del Terremoto
de Llolleo (1985), escalado al 100% (L100) y 150% (L150). Para los 5 especimenes ensayados, el
dafio se concentro en la base del muro, debido principalmente a flexidn y con alguna participacion
del corte [31].
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Figura 48: Estado final de la probeta M1 [31].

El espécimen M5 registré una grieta horizontal en la base y una leve pérdida de concreto de borde
segun la Figura 48. Considerando que el muro en voladizo del ensayo tiene un largo de 15
centimetros, el elemento de borde de la Figura 44 se fijé en 7.5 centimetros con la base de que en
el estudio de Massone (2013), se observé que durante el terremoto de 2010 en Chile, la longitud
del dafio en muros rectangulares de H.A se desarrollo en aproximadamente 0.5 veces la longitud
del elemento [32]. Otra consideracion importante es que no se consideré la pérdida de resistencia
en compresion de las barras de acero debido al pandeo, ya que se asume que el confinamiento
proporcionados por los estribos es suficiente para prevenir dicho efecto. Los parametros de
resistencia de los materiales fueron definidos en base a lo descrito, esto es, para el acero un esfuerzo
de fluencia de 387 MPA y para el hormigon una resistencia en maxima compresion de 42 MPa,
conforme a los valores ensayados. La Figura 49 muestra el contraste de la respuesta del muro
ensayado experimentalmente y el modelo propuesto, para el espécimen M1.
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Figura 49: (a) desplazamiento de techo, (b) corte basal, (c) momento basal en el tiempo.

El periodo del muro del ensayo experimental es del orden de 0.37 segundos, mientras que del
modelo es de 0.31 segundos, esto pudo haber llevado a las diferencias que se ven en la comparacion
de la respuesta global. El desplazamiento de techo tiene una diferencia del 32% en el peak. El corte
maximo es 6.64 kN en el modelo y 4.97 kN en el ensayo experimental. EI momento maximo del
modelo es 7.26 kN y en el ensayo experimental 3.38 kN.

5.3 Modelo Prototipo

Se tomara el modelo no lineal del Edificio Prototipo del articulo de Arteta et al. (2019), disefiado
con ductilidad Q=4 (EP Q=4), como base para elaborar el denominado “Modelo Prototipo”. Este
buscara ser aln mas representativo de los edificios colapsados, que fueron construidos con una
norma anterior a la de 1976, sobre el cual se desarrollara el analisis dinamico para medir el dafio
acumulado por fatiga. Para lograr este objetivo, se hara un ajuste en las propiedades mecanicas del
acero y de la albafiileria a partir de ensayos realizados en Ciudad de México en los afios 70, y se
ajustara levemente el valor de la cuantia longitudinal de las columnas en base a observaciones in
situ luego del terremoto. La Figura 50 muestra la geometria general del Modelo Prototipo, la cual
no tiene variacion con respecto al modelo original de Arteta et al. (2019).
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Figura 50: Geometria general de Modelo Prototipo.

El modelo no lineal 2D tiene 4 vanos de 6 metros, mientras que el primer piso tiene 3.7 metros y
los pisos superiores 3.2 metros de altura, dando una altura total de 19.7 metros. Las vigas del
Modelo Prototipo se modelan con tres elementos tipo fibra, uno en cada borde, y uno central al
igual que las columnas. Las vigas, a diferencia de las columnas, se modelan sélo con elementos
tipo “Force-Based BeamColumn Element”, todos con 3 puntos de integracion cada uno lo cual es
ilustrado en la Figura 51. En el modelo original de Arteta et al. (2019) se usaron solo este tipo de
elementos (basados en fuerza), por tanto, el usar elementos basados en desplazamiento en los
elementos de borde de las columnas resulta ser el primer cambio al modelo original, que se hace
con el objetivo de capturar de manera consistente el dafio en el extremo del elemento a partir de
una distribucion lineal de deformaciones.
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Figura 51: Discretizacion de elementos y puntos de integracion para vigas.

La Figura 51 muestra que la longitud del elemento de borde en las vigas es 1.35 metros, donde se
mantuvo la discretizacion original del articulo de Arteta et al. (2019). En cuanto a los puntos de
integracion se debe mencionar que una mayor cantidad de puntos puede llevar a resultados mas
precisos durante la integracion numeérica, sin embargo, los recursos computacionales necesarios
para llevar a cabo un analisis con una mayor cantidad de puntos hacen inviable esta opcion.

Los elementos de albafiileria se modelan generalmente de dos formas: una mediante elementos tipo
“Shell” y la segunda mediante elementos tipo ‘“Puntal” pudiendo ambos representar el
comportamiento de manera adecuada (si es que se utilizan los supuestos correctos). Siguiendo el
modelo simplificado de un puntal diagonal de Crisafulli (1997), el comportamiento de la albafileria
del Modelo Prototipo sera modelada a través de elementos tipo “Truss” cuyas propiedades
dependen de la geometria del muro y de la resistencia de la albafiileria a representar [33].

5.4 Propiedades No Lineales de los Materiales

El didametro de cada puntal de albafiileria se fija en 0.25 veces el largo de la diagonal del muro,
estando dentro del rango de valores recomendados por las NTC de 2017 que también sugieren el
valor de 0.002 para la deformacion asociada al maximo esfuerzo. Se usara este ultimo valor que es
el mismo utilizado en el articulo de Arteta et al. (2019), sin embargo, el diametro del puntal
aumento un 30% respecto al original debido a que el presente estudio se enfoca en estudiar el dafio
en las columnas del primer piso, mientras que los otros autores se enfocaron en estudiar el dafio en
la albafileria asumiendo un didmetro propio de una seccién fisurada. EI espesor del muro, al igual
que el original, es de 10 cm compuesto por ladrillos macizos de arcilla cuya resistencia a la
compresion ¢y viene fijada en 7.0 MPa. La Figura 52 (a) muestra una ilustraciéon de la curva
histerética y los valores que definen la resistencia y ductilidad de la albafiileria.
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De acuerdo con ensayos experimentales de la época (1970), los muros de albafileria confinada
cuyo factor de aspecto es 0.5, como es el caso, fallan por tension diagonal [34]. En el mismo estudio
referenciado, el valor sugerido de la resistencia diagonal es \/m donde f'  es la resistencia a
compresion de una pila, y que para el ladrillo considerado, tiene un valor de 3.5MPa. Luego, la
resistencia maxima queda en 1.87 MPa para cada puntal. La capacidad ultima se considera como
fu =0.02 MPa, la cual se alcanza para una deformacion ultima emy=0.010 en concordancia al modelo
original.

El comportamiento del hormigon se define mediante la curva predefinida en OpenSees,
“Concrete02”, donde el esfuerzo asociado a la maxima compresion (f’c) se fija en 28 MPa de
acuerdo con el disefio original. La Figura 52 (b) ilustra la curva de esfuerzo- deformacién en
cuestion.
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Figura 52: Curva esfuerzo-deformacion de la albafileria (a) y del hormigén (b) para el Modelo Prototipo.

La deformacion asociada a este nivel de esfuerzo es £=0.002 al igual que el modelo original de
Arteta et al. (2019), asimismo, la resistencia a traccion se asume en 0.62,//¢=3.3 MPa. La
resistencia residual en compresion se mantiene en 0.2 veces fc (5.6 MPa), valor que se alcanza,
para vigas y columnas, a una deformacién unitaria de 0.01 segun los estudios de elementos de muro
no confinados de Massone (2014) [35]. Se considera que los estribos de la seccién no estan lo
suficientemente juntos como para aportar efectos de confinamiento en el hormigon.

La Figura 53 (a) muestra el dafio observado luego del terremoto de Puebla-Morelos en una columna
cuyas barras de refuerzo longitudinal exhibieron pandeo, similar al caso de la Figura 1 (b). El
fendmeno de degradacion de la resistencia en compresion del acero debido al pandeo fue estudiado
en el trabajo de Massone (2013), donde se mostr6 dependencia del factor L/D y el nivel de
deformaciones segun la Figura 53 (b).
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Figura 53: (a) Dimensiones del dafio y diametros de barras tipicamente observados en columnas del primer piso [36], (b)

degradacion de resistencia para distintos factores de esbeltez L/D [32].

La longitud de pandeo de la columna es de aproximadamente 400 mm para barras con diametro
entre 16 y 18 mm, lo que sugiere un factor de esbeltez L/D del orden de 24 que fue lo cominmente
observado en Ciudad de México luego de terremoto de Puebla-Morelos de 2017. La Figura 53 (b)
muestra la reduccion de la resistencia tltima en compresion (fu/fs) para factores distintos factores
de esheltez L/D (6,10 y 14). A modo de comparacion la Figura 54 muestra el dafio en muros de
H.A luego del terremoto de Maule (Mw8.2) de 2010 en Chile.

Figura 54: Muro de H.A de edificio chileno dafiado luego del terremoto de 2010, (a) vista general, (b) fractura y pandeo [32].

El muro de la Figura 54 tiene un factor L/D del orden de 20 [32] donde la falla de carécter fragil
del acero esta asociada a la fatiga del material, notandose un claro efecto de pandeo y rotura del
hormigon en compresion. EI comportamiento del acero para el Modelo Prototipo se definira
mediante una curva que permite modelar comportamientos asimétricos en traccion y compresion
en OpenSees denominada “Hysteretic Material”. Esto se hace con el fin de incorporar efectos de
pérdida de resistencia en compresion debido al fenémeno de pandeo de las barras longitudinales
segun lo discutido. La Figura 55 ilustra el comportamiento del acero del Modelo Prototipo versus
una curva idealizada.
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Figura 55: Curva esfuerzo-deformacion del acero para el Modelo Prototipo.

Se asume un 50% de pérdida de resistencia en compresion para las barras de acero luego del primer
ciclo, que refiere a deformaciones unitarias del orden de 1% para L/D=24, de manera aproximada
segun la Figura 53 (b). El esfuerzo de fluencia se calibra en 460 MPa a partir de la resistencia
promedio de 100 barras de acero, construidas en Ciudad de Meéxico en 1993, ensayas para
determinar su capacidad [37]. Asimismo, se fija el modulo de elasticidad en 200000 MPa hasta
llegar a la fluencia, desde donde comienza un endurecimiento cuya pendiente es el 1% de larigidez
elastica, es decir, 2000 MPa.

5.5 Calibracion de Cuantias Longitudinales de Columnas y Vigas

Los edificios mayormente afectados luego del terremoto tenian una cuantia longitudinal de entre 1
y 2% [36]. Segun lo observado en la Figura 1 (b) y la Figura 53 (a), considerando barras de
diametros cercanos a los 18 mm y anchos de columnas del orden de 300 mm, el valor de la cuantia
se mueve entre 1y 1.5%. El Edificio Estudio Génova #70 construido en los afios 50m tenia cuantias
hasta 1.25% en las columnas del primer piso segln la Tabla 5. En base a estas referencias el Modelo
Prototipo fijara para las columnas del primer piso, cuya cuantia longitudinal para modelo original
EP Q=4 estaba entre 0.64-0.77% (segun la Tabla 6), un valor de 1.2%. La Figura 56 muestra las
dimensiones de la seccidn junto al posicionamiento de las 8 barras que conforman el refuerzo de
acero.
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Figura 56: Detalle de secciones de columna Modelo Prototipo (no esta a escala).

50 cm

El eje de las barras de refuerzo se ubica a 6 centimetros del borde. Considerando barras de diametro
20 mm esto da un recubrimiento libre de 5 cm hasta el borde de la barra sin considerar la presencia
de estribos.

Las vigas mantienen la cuantia del modelo original de Arteta et al. (2019). Conforme a la Tabla 6
estas tienen una cuantia longitudinal superior del orden de 1% e inferior del orden de 0.44%. Una
pequefia modificacion en este aspecto es que en el presente estudio se considerara la contribucion
flexural de la losa de 10 cm de espesor, la cual fue disefiada para una carga total de 0.75 ton/m2
entregando una cuantia adicional del orden de 4%. Esta modificacién también esta relacionada con
evitar el dafio excesivo en el terremoto de 1985. La Figura 57 muestra un esquema de la situacion.
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Figura 57: Esquema de la losa colaborante para el Modelo Prototipo (no esta a escala).

El ancho colaborante de la viga se calcul6 en 1.5 metros conforme a lo estipulado en la ASCI-18
[38]. Resulta prudente mencionar que en los edificios reportados luego del terremoto de Puebla-
Morelos de 2017 en Ciudad de México no se observaron mayores dafios en vigas y losas.
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5.6 Parametros del Analisis Dinamico

Para el analisis no lineal dinamico, el amortiguamiento de Raylegh se definié proporcional a la
masa y rigidez inicial, con un valor de (=5% para el primer y segundo modo de vibracién del
modelo. Se utiliz6 el algoritmo de KrylovNewton con el integrador de Newmark con y=0.5y
B=0.35. La convergencia en cada paso de tiempo se calcula en compatibilidad al desplazamiento,
con una tolerancia de 1.0e-10 [m, kKN] y un méximo de 5000 iteraciones. El peso sismico es 6620
kN. El periodo inicial de vibracion (To) del Modelo Prototipo, después de aplicar la carga
gravitacional, es de 0.60 segundos en la direccién principal. El periodo de vibracién después del
sismo, que da cuenta del denominado periodo fisurado (Tcr) aumenta a 1.2 segundos en la direccion
principal de andlisis. Todos datos son corregidos por linea base y procesados mediante un filtro
Butterworth pasa bajos de 30Hz y un filtro Butterworth pasa altos de 0.1Hz.

5.7 Capacidad de la Estructura y Localizacion del Dafio - Analisis Pushover

Se hace un analisis Pushover al Modelo , el patron de carga lateral se configura proporcional al
primer modo para estudiar los valores de resistencia global y capacidad de deformacion de la
estructura. El analisis se hace hasta asegurar una pérdida de al menos 20% en la resistencia con
respecto al maximo. Esta curva es mostrada en la Figura 58.
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Figura 58: Analisis Pushover del Modelo Prototipo. (a) Valores en cm y kN, (b) valores normalizados.
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El Modelo Prototipo tiene una resistencia peak cercana a 1200 kN (18% W). Esta resistencia
méaxima se alcanza para un desplazamiento de techo de 8 cm que corresponde a un drift de techo
de 0.4. El desplazamiento asociado a una pérdida de resistencia del 20% es de 12 cm, que
corresponde a un drift de 0.55% . Los cambios en la resistencia y capacidad de deformacién son
producto de la rigidizacion general del edificio, favorecida por la contribucion de la losa sobre las
vigas, el aumento de la cuantia longitudinal de las columnas del primer piso y el aumento del
didmetro del puntal que representa la albafiileria.
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Figura 59: Deformaciones de los elementos estructurales, (a) viga mas solicitada, (b) puntal mas solicitado.

La Figura 59 muestra las deformaciones de los elementos mas solicitados mientras se hace el
Analisis Pushover. Las deformaciones de las fibras de acero de las vigas permanecen en el rango
lineal, y el puntal de albafiileria alcanza deformaciones del orden de 2/1000 al final del analisis,
revelando un nivel de dafio leve.
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Figura 60: Deformaciones en las fibras de acero de la columna central del primer piso.

La Figura 60 revela deformaciones de hasta un 1.5% lo cual indica que el dafio se concentra en las
columnas del primer piso, antes que cualquier otro elemento estructural de la estructura.

5.8 Modelo de Dafio Acumulado por Fatiga

Para contar el numero de ciclos que de desarrolla durante un patron de deformaciones como el de
la Figura 61 se puede aplicar el Método de Rainflow [39] que entrega como resultado la Tabla 10
a partir del siguiente procedimiento [40]. :

“1) Leer el siguiente maximo o minimo. En caso de no haber mas datos, ir al paso 6.

2) En caso de haber menos de tres puntos, ir al paso 1. En caso contrario, formar los pares de datos
X e 'Y utilizando los valores peak mas recientes que no hayan sido considerados.

3) Comparar los valores absolutos de X e Y:a) Si X <Y ,iralpaso 1.b) Si X >Y , ir al paso 4.

4) Si el rango Y contiene el punto de inicio S, ir al paso 5. En caso contrario, contar el rango Y
como un ciclo completo, eliminar los valores peak del rango Y e ir al paso 2.

5) Contar el rango Y como medio ciclo, eliminar el primer punto (maximo o minimo) del rango Y,
mover el punto de inicio S al segundo punto del rango Y e ir al paso 2.
6) Contar cada rango restante que no ha sido considerado como medio ciclo.”
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Figura 61: Patron de deformaciones aleatorio [40].

Tabla 10: Conteo final después de aplicar el método Rainflow [40].

Amplitud
Deformacion | N° Ciclos Rango
[Unidades]
10 0
9 [ 0.5 D-G
8 1.0 C-D, G-H
7 0
6 0.5 H-I
5 0
4 1.5 B-C,E-F
3 0.5 A-B
2 0
1 0

Con el procedimiento descrito se puede llegar a la Tabla 10 que cuenta el nimero de ciclos de un
patrén de deformaciones alcanzados en distintos niveles de deformacion. El dafio acumulado se
cuenta como la suma del dafio de todos los ciclos, segun las Ecuaciones 11 y 12, donde los
parametros del modelo son calibrados segun las Ecuaciones 4-7, a partir del factor de esbeltez L/D
y el esfuerzo de fluencia fy.

/a
D = (i) :<A8a>1 Ecuacion 11
o\l \ g,
Ag I/a »
DI = ED- _ §( a/ Ecuacion 12
- -~ B/,

Se puede calcular el dafio (D;) para cada medio ciclo deformacién total Aec,, como uno entre el
numero de semiciclos que soporta la barra antes de llegar a la falla. Si el proceso se repite para
cada medio ciclo, entonces se puede calcular el dafio acumulado y su progresion en el tiempo con
un modelo de falla por fatiga, que es consistente con la capacidad del material.
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6 Resultados

6.1 Respuesta Global del Modelo Prototipo en Distintos Tipos de Suelos

Se revisa el desplazamiento de techo versus el corte basal del Modelo Prototipo para las estaciones
AUL11, IB22 y SCT ubicadas en los Suelos I11d, Illay Illd, respectivamente. La ubicacion de estas
estaciones se puede revisar en la Figura 28, donde se observa que la estacién SCT se ubica al centro
de la Zona de Concentracion de Dafio Estructural al igual que la estacién I1B22, mientras que la
estacion AU11 no registra ningun colapso cercano. Las Figuras 62, 63 y 64 muestran en azul la
respuesta de 1985 y en rojo la respuesta de 2017, habiendo acoplado un registro representativo de
1985 segun las consideraciones de la Seccion 3.7.
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Figura 62: Respuesta global del Modelo Prototipo para la estacion AU11, componente N9OE (Suelo 111 d). (a) 1985, (b) 2017.
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Figura 63: Respuesta global del Modelo prototipo para la estacion 1B22, componente N9OE (Suelo 111 a). (a) 1985, (b) 2017.
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Figura 64: Respuesta global del Modelo Prototipo para la estacion SCT, componente N9OE (Suelo I11b). (a) 1985, (b) 2017.

Tanto para 1985 como 2017 la respuesta global de la estacion AU1ll e IB22 muestra
desplazamientos de techo méximos de 4 centimetros y cortes basales maximos de 1000 kN,
mientras que la estacion SCT alcanza desplazamientos de techo de casi 8 centimetros y cortes
basales del orden de 1200 kN. Estos valores estan dentro de la capacidad de la estructura segun la
Figura 58, donde solo para la estacion SCT se alcanza el desplazamiento de techo asociado a la
capacidad maxima de la estructura. En esta misma estacion, la estructura muestra un
comportamiento no lineal caracterizada por ciclos en que la rigidez no es constante como las otras
estaciones, dando cuenta de un comportamiento no lineal evidente.

6.2 Ubicacion y Magnitud del Dafio Prototipo para la Estacion SCT

6.2.1 Vigas

La viga mas solicitada corresponde a un vano interior del segundo piso referenciado en la Figura
50. La formacidn de rotula plastica se espera en los extremos del elemento, por ende, se grafica la
deformacion de la fibra mas traccionada en cada borde del elemento en la Figura 65. Se considera
el registro de 1985 acoplado con el de 2017 de la estacién SCT, en la direccion N9OE que es la mas
demandante.
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Figura 65: Deformaciones unitarias de la viga mas solicitada, del segundo piso, en la fibra mas traccionada. (a) al inicio del
vano, (b) al final de vano.

Se observa un comportamiento lineal y elastico del acero que no alcanza la fluencia en ninguno de
los dos terremotos, por lo que no se espera dafio en el hormigon dado que las deformaciones se
mantienen controladas y menores a 2/1000 segun la Figura 65.

6.2.2 Albanileria

El elemento mas solicitado corresponde a un puntal del segundo piso referenciado en la Figura 50,
cuya respuesta en términos de carga-deformacion se muestra en la Figura 66. En azul se muestra
la respuesta de 1985 y en rojo la respuesta de 2017 para diferenciar los niveles deformacion que se
alcanza en cada uno de los terremotos. Se considera el registro de 1985 acoplado con el de 2017
de la estacion SCT en la direccion N9OE.
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Figura 66: Esfuerzo-deformacion del muro de albafileria méas solicitado.

La curva histerética evidencia un nivel maximo de deformaciones cercano a 1.8/1000 durante el
terremoto de 1985y 2017, lo que habria provocado cierto nivel de fisuracion del elemento asociado
a un dafio estructural menor. A este nivel de deformacion, el esfuerzo en el puntal alcanza el valor
de 1.8 MPay la respuesta se ubica en el rango no lineal dado que la rigidez de carga no es constante.
Una vez terminado el terremoto de 2017, el elemento queda con una deformacion residual cercana
al 0.7/1000, segun la Figura 66.

6.2.3 Columnas

Para la columna central del primer piso, que es la mas solicitada axialmente, se registran las
deformaciones de la fibra de acero en la altura, y se capta el momento en que se produce la maxima
deformacion en compresion durante el terremoto de 1985, y 2017 de manera independiente. La

gréfica de esta situacion se puede ver en la Figura 67, cuyo analisis es para la estacion SCT en la
direccion N9OE. La altura se mide en metros.
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Figura 67: Maxima deformacion unitaria de las fibras de acero. (a) 1985, (b) 2017.

La deformacion de la fibra mas comprimida es la misma en ambos terremotos tomando el valor de
0.011. Se propone estudiar el nivel de deformaciones para el recubrimiento de la columna, lo que
es mostrado en la Figura 68.
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Figura 68: Esfuerzo-deformacion de la fibra asociada al recubrimiento (2 cm del borde). Respuesta de 1985 en rojo y 2017 en
azul. Registro N9OE de la estacion SCT.

La Figura 68 muestra la curva de esfuerzo-deformacion para la fibra del hormigén ubicada a 2 cm
del borde y que representa el recubrimiento del elemento. Los valores de deformacién en 1985
alcanzan el valor de 0.012, es decir, exhibe niveles altos de dafio por compresion, que son comunes
luego de eventos sismicos de gran magnitud, pero que disminuyen rapidamente hacia el interior de
la columna, lo que seria caracterizado por pérdida de recubrimiento mayoritariamente.

68



6.2 Isocurvas del Indice de Dafio por Fatiga

Se evalla el comportamiento sismico del Modelo Prototipo en todas las estaciones que registraron
el terremoto de 2017 (tomando las consideraciones del terremoto de 1985 de la Seccion 3.7 para el
acople como registro previo), y se aplica el modelo de dafio acumulado por fatiga de la Seccién
5.7. Con los resultados de cada estacién sismica se puede hacer una interpolacion de los datos en
la superficie, para crear isocurvas que definen el nivel de dafio segun el indice de dafio. Este proceso
es denominado “Krigging” [41], y se hace a partir de una ponderacion de los datos conocidos segun
la distancia al punto interpolado.

6.2.1 Modelo Prototipo

La Figura 69 muestra las isocurvas del indice de dafio por fatiga (ID), que considera la direccion
de mayor demanda en cada estacion. La escala de colores indica el valor del indice de dafio que se
refleja en las isocurvas del mapa limitado por coordenadas geograficas. Los puntos rojos son los
12 edificios colapsados del Grupo Estudio definido en la seccion 3.5, cuya estructuracion, afio de
construccién y modo de falla concuerda a la del Modelo Prototipo segun todo lo estudiado. Se
consiguid la convergencia en todos los analisis dinamicos segun los parametros de analisis
definidos en la Seccion 5.5. Las estaciones con ID>1 son marcadas con su valor correspondiente.
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Figura 69: Isocurvas 1D Modelo Prototipo, (a) Terremoto 1985, (b) Terremoto 1985+2017.
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El terremoto de 1985 genera una acumulacion de dafio del 20% respecto al total para llegar a la
fractura del refuerzo (Figura 69 (a)). Esta acumulacion de dafio se concentra en la zona norte de la
ciudad, y representa basicamente la demanda de la estacion SCT en la direccion N9OE. En la zona
sur, la acumulacion de dafio de este terremoto es menor al 5%. Cuando se considera la accion
conjunta de los terremotos de 1985 y 2017 (Figura 69 (b)), 4 estaciones de 2017 alcanzan un ID>1
lo que significa que practicamente toda la acumulacion de dafio por fatiga se desarrolla en el
terremoto de 2017. En el lado norte de la ciudad, la Unica estacion que alcanza un ID>1 es SCT
(ID=1.01). Se observa que 10 de los 12 casos marcados en rojo quedan dentro de la isocurva
asociada a un 1D=0.5, por lo que se propone evaluar la sensibilidad del dafio ante variaciones de
pardmetros estructurales.

6.2.2 Efecto de Carga Axial y Disminucion de Seccion Transversal Columnas

En primer lugar se aumenta la carga axial en un 5% y se corre el anélisis que arroja la Figura 70
(a). Por otro lado, se evalua el efecto de disminuir la seccion transversal de las columnas en un 5%,
esto es, cambiar la seccion de 50x50 cm a 47.5x47.5 cm en toda la altura de las columnas, lo que
entrega la distribucion de curvas de la Figura 70 (b). En estos analisis, los puntos en negro indican
las estaciones en que no se completo el andlisis dinamico debido a la falta de convergencia en uno
de los pasos, lo que habitualmente genera soluciones distintas a las reales y niveles de deformacién
gue no son consistentes con la realidad. Estos valores se excluyen del analisis.
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Figura 70: Isocurvas 1D Modelo Prototipo, (a) +5% carga axial, (b) -5% seccion transversal columnas.
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El promedio del ID sobre los edificios colapsados, para estos casos, aumenta a 0.56 y 0.48
respectivamente. Resulta interesante el nivel de amplificacion de las curvas, extendiendo la zona
de dafio hacia el lado norte de la ciudad. En estos casos, la mayoria de los edificios colapsados
quedan dentro de las isocurvas asociadas a un 1D=0.7. Cuando se analizan las estaciones mas
demandantes por si solas, se puede dar cuenta de que la estructura colapsa en 1985 debido al nivel
de deformaciones que se alcanza en la base de las columnas. Sin embargo, lo interesante es que
leves variaciones respecto al nivel de carga axial y seccion de columnas, genera fuertes impactos
en el desarrollo del dafio por fatiga.

6.2.3 Efecto del Aumento de Seccion Transversal y Cuantia Longitudinal en
Columnas

Se propone estudiar el efecto de aumentar la seccion transversal de todas las columnas en la altura,
pasando de una seccion de 50x50 cm a 60x60 cm para correr el primer analisis (Figura 71 (a)). Por
otro lado, se aumenta la cuantia longitudinal de las columnas de solo del primer piso, pasando de
1.2 a 2.0% para correr el segundo analisis (Figura 71 (b)).
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Figura 71: Isocurvas 1D Modelo Prototipo, (a) +20% seccion transversal columnas, (b) cuantia 2% columnas primer piso.

0

El promedio del ID para estos casos sobre los edificios colapsados es de 0.06 y 0.08,
respectivamente. En general, la zona norte de la ciudad no presenta acumulacion de dafio por fatiga,
y s6lo una estacién impone la fractura del refuerzo lo cual esté ligado al cambio de periodo de la
estructura. La distribucion y magnitud de las isocurvas es consistente con que los edificios
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mexicanos que tenian columnas mé&s robustas estuvieron exentos de dafio luego del terremoto de
2017.

6.2.4 Efecto de la Resistencia del Aceroy Hormigén

De igual manera se propone ver el impacto de aumentar la resistencia de los materiales, un 20%
para el esfuerzo de fluencia del acero f, (Figura 72 (a)), y un 20% para el esfuerzo en méaxima
compresion del hormigén fc (Figura 72 (b)).
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Figura 72: Isocurvas 1D Modelo Prototipo, (a) +20% fy del refuerzo de acero, (b) +20% f’c del hormigon en compresion.

Se observa que estas variaciones eliminan el dafio acumulado por fatiga en el lado norte de la
ciudad, sin embargo, el lado sur sigue con altos niveles de dafio acumulado que hacen llegar a la
fractura del refuerzo en varias estaciones. Estos efectos también estan relacionados con el cambio
de periodo de la estructura, y en el caso del aumento del esfuerzo de fluencia del acero, la
acumulacién de dafio es mayor debido a que una barra mas resistente necesita menos ciclos para
llegar a la fractura. EI promedio sobre los edificios colapsados es de 0.36 y 0.12 respectivamente.

6.2.5 Efecto del Detallamiento Especial

Finalmente se evalta Modelo Prototipo considerando detallamiento especial en las zonas de rétula
plastica, tanto en vigas como columnas. En este caso, se considera hormigon confinado en el nlcleo
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que genera una restriccion al pandeo del refuerzo de acero, por lo que se impone que la barra no
pierda resistencia a compresion. Esto hace que se restringa el factor L/D a un valor de 6. Este caso
representa aquellos edificios construidos entre los afios 70 y 80, que no sufrieron dafio en 2017 ni
1985, los cuales fueron disefiados con la normativa de 1976. Esta normativa exigia requerimientos
de detallamiento especial sobre este tipo de estructuras.
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Figura 73: Isocurvas Modelo Prototipo considerando detallamiento especial.

El promedio sobre los edificios colapsados es de 0.01 dando cuenta que de todos los parametros
estructurales, este es el caso que mejor resultados entrega frente al control de dafio acumulado por
fatiga. Tanto es asi que la estacion mas demandante tiene un 1D=0.06. Un analisis mas detallado
de la respuesta de este modelo muestra que si bien el nivel de deformaciones de la fibra de acero
es similar a la del modelo original, el contador de dafio con un factor L/D hace que este mismo
nivel de deformaciones no sea suficiente para acumular un dafio considerable por fatiga.



6.3 Isocurvas para Modelos de Dario de Sistemas SDOF

6.3.1 Demandas de Desplazamiento

Usando la misma metodologia de interpolacion de datos, se generan isocurvas que representan el
nivel de isodemanda de alguna variable en particular. Se comienza calculando las demandas de
desplazamiento, el&sticas e inelasticas, considerando solo el terremoto de 2017. La respuesta
inelastica se calcula fijando la resistencia del oscilador segun el espectro de disefio de 1966,
considerando una sobrerresistencia Q=1 y luego ©2=3. Segun la Figura 58 la capacidad de
deformacion de los edificios estudiados concuerda con un desplazamiento de techo del orden de
10 cm, por lo que si se considera una amplificacion de 1.3 para pasar de un sistema SDOF a un
sistema MDOF, la capacidad se ve alcanzada casi en los 8 cmy por eso el limite rojo en la escala
de dafio de las siguientes figuras.
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Figura 74: Demandas de desplazamiento del terremoto de 2017, (a) Sq, (b) Sdi 2=1, (c) Sdi Q=3.

Se observa que las demandas elasticas superan la capacidad de la estructura en el lado sur de la
ciudad. Respecto a las demandas inelasticas con =1, todos los edificios en estudio deberian haber
colapsado debido a las demandas de desplazamiento del terremoto de 2017. Para el caso 2=3 las
demandas de desplazamiento se concentran en la zona sur de la ciudad, mientras que en la zona
norte las demandas disminuyen su magnitud quedando dentro de la capacidad de la estructura.
Dado que este estudio compromete la accion del terremoto de 1985, se repite el andlisis pero
considerando el acople del registro de 1985 en cada estacidn sismica.

74



B=5%&T=1s

194" N

19.3°N

99.2" W

99.1" W

Sd [cm]
10

3=5%&T=1s saiem]
e 8
19.4°N )
L 6
bl Y

e 4
. 2

19.3°N o/
0

992" W 20.1° W

5=5%&T=1s

194N

193" N

99.2° W

99.1° W

Figura 75: Demandas de desplazamiento del terremoto de 1985+2017, (a) Sd, (b) Sdi Q=1, (c) Sdi Q=3.

En este caso las demandas elasticas son practicamente iguales. Las demandas de desplazamiento
inelasticas para Q=1 claramente superan la capacidad de la estructura, donde predomina la
demanda de 1985 por sobre la de 2017. En el caso de Q=3, las demandas de desplazamiento
guardan correlacion con la ubicacion de los edificios colapsados, donde en el sector sur controlan
las demandas de desplazamiento de 2017 y en el lado norte controlan las demandas de

desplazamiento de 1985.

6.3.2 Modelo de Dafio de Park y Ang (1985)

Se computa el indice de dafio (I¢pa) para un comportamiento ineléstico y una resistencia fijada
segun el espectro de disefio de 1966 con =1y Q=3. Los resultados se muestran en la Figura 76
(@) y (b), respectivamente.
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Figura 76: lara de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) =1, (b) Q=3.
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Lo que se observa es que para 9=3, el lgpa guarda una buena correlacion con los edificios
colapsados, no asi para Q=1 que revela valores mayores que 1 en practicamente toda el area
estudiada.

6.3.3 Modelo de Dafio de Rodriguez (2018)

Se computa el indice de dafio (lar), con H/T=15, para un comportamiento inelastico y una
resistencia fijada segun el espectro de disefio de 1966 con Q=1 y Q=3. Los resultados se muestran
en la Figura 77 (a) y (b), respectivamente.
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Figura 77: IdR (H/T=15) de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) Q=1, (b) Q=3.

En este caso para 2=1 la correlacion con los edificios colapsados es mejor que para 2=3, quedando
practicamente todos los puntos rojos dentro de la zona con Iqr=1. Se computa el indice de dafio
(1ar) con H/T=50, valor que representa edificios rigidos como lo son las estructuras en base a muros
de H.A en Chile que no presentaron dafio para el terremoto de 2010.
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Figura 78: IdR (H/T=50) de los terremotos superpuestos de 1985+2017, (a) Q=1, (b) Q=3.

En estos casos el I¢r disminuye notablemente su magnitud tanto para ©2=1 como para £2=3. No se
Ilegaria al colapso en ningln caso.

6.3.4 Velocidad Incremental Filtrada [11]

Se computa el FIV3 para un periodo T=1 segundo a partir de la metodologia descrita en la seccién
2.4.
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Figura 79: Isocurvas para FIV 3.
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El autor del estudio referenciado no indica que valores en m/s son los que generan el dafio en la
estructura , por ende, no se puede discutir si es que las curvas coinciden en términos de magnitud
con la ubicacion de los edificios estudiados, pero si la distribucion de estas curvas parece guardar
una buena correlacion.

6.3.5 Discusidn de Resultados y Conclusiones

El I¢r queda fuertemente controlado por el factor H/T, donde valores del orden de 50 m/s mostraron
magnitudes menores a 1 en todo el territorio estudiado. Por otro lado, el lspa mostré una alta
sensibilidad al factor de sobrerresistencia . Respecto a estos modelos SDOF se tienen 2
comentarios importantes. EI primero es que independiente de la magnitud, la distribucion espacial
de las isocurvas para los modelos de Park y Ang (1985) y Rodriguez (2018) que consideran la
accion conjunta del terremoto de 1985y 2017, tuvieron una correlacion similar a la de los modelos
de dafio basados en el desplazamiento maximo. Estos ultimos consideran solo la respuesta peak
durante un terremoto e ignoran la magnitud y participacion de los demas ciclos en el desarrollo del
dafo, lo cual puede subestimar la capacidad de una estructura que incursiona ciclicamente en el
rango plastico. Los resultados no son tan evidentes como para concluir si la razon de colapso fue
efectivamente la acumulacion de dafio, y probablemente fue consecuencia de las dos componentes.
El segundo comentario y quizas el mas importante tiene que ver con la interpretacion del valor del
ldr € lapa . EStos modelos son incapaces de establecer donde, en que elementos y bajo qué modo de
falla se esta llegando al colapso de la estructura. Finalmente, el modelo de dafio FIV3 mostré una
alta correlacion con los edificios colapsados y podria ser efectivamente una mejor herramienta que
el Sq 0 Sqi para evaluar el potencial de colapso de marcos de momento.
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7 Conclusiones

Luego del Terremoto de Puebla-Morelos de 2017 se reportaron una serie de edificios en Ciudad de
México con dafio en las columnas del primer piso, en las que fue comdn observar pandeo en las
barras longitudinales, rotura del hormigén en compresion y fractura de estribos. También se
reportaron 44 edificios colapsados donde la mayoria corresponde a edificios construidos antes de
1985, en base a marcos flexibles y primer piso blando. En particular, 12/44 casos, entre 5y 7
niveles de altura, presentaron un mecanismo de colapso asociado a la falla de las columnas del
primer piso, los cuales componen el Grupo Estudio (Tabla 3) que conforma el caso estudio de la
presente investigacion. La hipotesis es que el dafio mencionado es consecuencia de la acumulacién
de dafio entre el terremoto de 1985y 2017, y no sélo de la demanda de desplazamiento del Gltimo
evento sismico como se suele pensar. En general, las demandas de desplazamiento elasticas e
inelasticas registradas en diferentes lugares mostraron ser mayores en 1985 y sugieren que los
edificios estudiados debiesen haberse dafiado en 1985 antes que 2017 (Q=1).

Los modelos de dafio acumulado revisados en la literatura se enfocan en estudiar la respuesta de
un sistema simplificado SDOF, lo cual tiene una serie de limitaciones. Comenzando por ser una
aproximacion a lo que puede ser una estructura completa, estos modelos no son capaces de
relacionar la ley constitutiva de un determinado material, ni tampoco la capacidad real que tiene
un elemento de incurrir ciclicamente en el rango plastico. Esto significa que no determinan la
ubicacion del dafio en la estructura ni asocian modos de falla locales como podria ser el
descascaramiento del hormigon o el pandeo del refuerzo longitudinal en columnas. La presente
investigacion propone una nueva forma de medir el dafio acumulado, la cual se enfoca en medir
las deformaciones unitarias del refuerzo de acero y calcular el dafio asociado a cada semiciclo
mediante la curva de capacidad de las barras. De esta manera, se ha propuesto un indice de Dafio
que si es consistente con la capacidad del material, donde el valor de 1 indica la fractura del refuerzo
debido a un dafio acumulado por fatiga.

Con las consideraciones de la Seccion 5 que detalla la construccion del Modelo Prototipo, el cual
busca ser representativo de las estructuras pertenecientes al Grupo Estudio, se midi6 el indice de
Dafio en todas las estaciones que registraron el terremoto de 2017, a las que se le acoplé un registro
de 1985 representativo de cada tipo de suelo. La interpolacion de datos permitio generar isocurvas
de indice de Dafio que se contrastaron con la ubicacion de los 12 casos de colapsos estudiados. El
analisis de los valores maximos y minimos del indice de Dafio hace ver que, en general, estos
toman valores muy altos (> 1) o muy bajos (<0.1) dando cuenta del caracter fragil de la fractura
por fatiga. La tendencia es la misma al cambiar los parametros estructurales, donde en general, el
incremento de la seccion transversal de las columnas en 20% o el aumento de la cuantia al orden
del 2%, tuvo efectos favorables en el desempefio sismico del Modelo Prototipo que se traduce en
una menor acumulacién de dafio por fatiga. Los efectos son similares cuando se aumenta la
resistencia del hormigon o del acero de refuerzo. Por el contrario, se demostrd que un leve aumento
(5%) en la carga axial o disminucion de la seccion transversal de las columnas (5%), puede
intensificar de gran manera la acumulacién de dafio por fatiga.
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Figura 80: (a) Capacidad ciclica para L/D=6y 24, (b) desarrollo del dafio acumulado en Modelo Prototipo para registros SCT
N9OE.

Luego de haber corrido varios casos para evaluar la sensibilidad del indice de Dafio ante la
variacion de pardmetros estructurales, se concluyd que la variable con mayor impacto para
controlar el dafio acumulado por fatiga durante un terremoto es el factor L/D, donde L es la longitud
de restriccién al pandeo y D es el diametro de la barra. Cuando el factor L/D toma valores del orden
de 6, esto es, la cuarta parte de lo observado en Ciudad de México, los niveles de deformacion
registrados en las columnas del primer piso del Modelo Prototipo no son suficientes para generar
dafio acumulado por fatiga (ver Figura 80 (a)). Esto ocurre porque la capacidad de la barra se ve
aumentada de tal forma que se necesitarian deformaciones mayores a 1.5% para generar algun nivel
de dafio considerable (ver Figura 80 (b)). Lo interesante es que a ese nivel de deformaciones, el
hormigon pierde sustancialmente su resistencia y la falla se desarrolla no por una acumulacién de
dafio sino por una falla fragil a lo largo del elemento. Esta es la explicacion del porqué los edificios
de los afios 70-80 disefiados con la normativa de 1976, la cual tenia requerimientos de detallamiento
especial en zonas de roétula plastica, no sufrieron dafio luego del terremoto de 2017 a pesar de haber
sufrido anteriormente el terremoto de 1985. Se concluye que el detallamiento especial en zonas de
rétula plastica es un factor mas que suficiente para evitar la acumulacion de dafio por fatiga durante
terremotos.
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9 Anexos

El trabajo incluye una inspeccidon visual de todos los edificios colapsados en Ciudad de México
luego del terremoto de Puebla-Morelos en 2017. El detalle de estos edificios permite generar
estadisticas de los sistemas estructurales, nimero de pisos y periodos estimados. Los detalles se
muestran en la Tabla 11.

Tabla 11: Detalle de los 44 edificios colapsados en Ciudad de México luego del terremoto del Puebla Morelos en 2017.

Coordenadas Geogréaficas | Observaciones
(Latitud [°], Longitud [°]) del Dafio

1]19.402328, -99.161378 Colapso total.

Colapso parcial.
Derrumbe de la
planta baja del
edificio.
Colapso total.
Derrumbe del
cuerpo sur del
edificio.
Colapso parcial.
Planta baja se
4119.338111, -99.142403 mantiene intacta.
Derrumbe de los
pisos superiores.

2119.398972, -99.158926

3119.364211, -99.143208

5119.387713, -99.163744 Colapso total.

6119.387395, -99.163420 Colapso total.

Colapso parcial.
Derrumbe de la
planta baja del
edificio.

7119.364923, -99.151864

8119.422722, -99.139864 Colapso total.

&




19.360486, -99.140239

Colapso parcial.
Derrumbe de la
planta baja del
edificio.

10

19.415888, -99.167957

Colapso total.
Derrumbe del
cuerpo sur del
edificio.

11

19.413225, -99.164795

Colapso total.

12

19.416220, -99.168406

Colapso parcial.
Planta baja se
mantiene intacta.
Derrumbe de los
pisos superiores.

13

19.398652, -99.168763

Colapso parcial.
Derrumbe de la
planta baja y del
Gltimo piso del
edificio.

14

19.412797, -99.171023

Colapso total.

15

19.304120, -99.123869

Colapso total.

16

19.493407, -99.122896

Colapso parcial.
Dario severo en
muros del
edificio.
Derrumbe de la
fachada.

17

19.387315, -99.155927

Colapso parcial.
Derrumbe de
columnas
perimetrales del
edificio.

18

19.387896, -99.146329

Colapso total.

19

19.421131, -99.169239

Colapso parcial.
Planta baja se
mantiene intacta.
Derrumbe de los
pisos superiores.




20

19.304490, -99.123053

Colapso total.

21

19.342969, -99.141291

Colapso total.

22

19.366829, -99.156967

Colapso total.

23

19.416805, -99.134198

Colapso Parcial.
Derrumbe de las
columnas del
quinto piso del
edificio.

24

19.373297, -99.137329

Colapso total.

25

19.414590, -99.169249

Colapso parcial.
Derrumbe de las
columnas del
sexto piso del
edificio.

26

19.499721, -99.082807

Colapso total.

27

19.320774, -99.097426

Colapso parcial.
Derrumbe de la
planta baja del
edificio.

28

19.412650, -99.155277

Colapso parcial.
Derrumbe de los
muros del
segundo piso del
edificio.

29

19.438731, -99.141267

Colapso parcial.
Derrumbe del
muro esquina del
edificio. Se
observa
presencia de
dafo previo.

30

19.442497, -99.142979

Colapso Parcial.
Derrumbe del
muro perimetral
del segundo
piso.




31

19.448746, -99.142005

Colapso Parcial.
Derrumbe de la
cupula de la
parroquia.

32

19.449386, -99.159929

Colapso Parcial.
Derrumbe del
muro perimetral
del edificio. Se
observa dafio
previo en la
estructura.

33

19.296948, -99.130505

Colapso Parcial.

34

19.329586, -99.125014

Colapso Parcial.
Derrumbe de los
primeros dos
pisos del
edificio.

35

19.285473, -99.136514

Colapso Parcial.
Derrumbe de
puentes entre
edificios. Dafio
Severo en muros
con grietas
diagonales.

36

19.351922, -99.159878

Colapso Parcial.
Derrumbe de
muro perimetral
del segundo
piso.

37

19.316251, -99.126570

Colapso Parcial.
Derrumbe del

segundo Y tercer
piso del edificio.

38

19.253463, -99.056452

Colapso Parcial.
Derrumbe local
de capilla'y
estructura
metélica.

39

19.253432, -99.057968

Colapso Parcial.
Derrumbe de
muros de relleno
de la fachada.

40

19.348172, -99.146496

Colapso total.




Colapso Parcial.
Dafo severo en
41119.348359, -99.145242 los muros con 1970 5 0.51
grietas

diagonales.

Colapso Parcial.
42|19.367567, -99.152837 Derrumbe de la 1970 5 051
planta baja del

edificio.

Colapso Parcial.
Dafio severo en

43119.426846, -99.164492 los muros con 1970 11 1.12
grietas
diagonales.
Colapso Parcial. Sin

44(19.417533, -99.159176 2 0.15

Derrumbe local. informacioén

El periodo de los edificios colapsados varia entre 0.07 segundos, para las viviendas en base a muros
de un piso, y 1.12 segundos, para el edificio de 11 niveles.

Se realiz6 una comparacion espectral de las demandas elasticas de desplazamiento, considerando
la direccion mas demandante en cada caso, para todas las estaciones de 2017 mostradas en la Figura
28, donde se hizo una agrupacion respecto al tipo de suelo segun la zonificacion sismica de la
Figura 17. Para cada tipo de suelo, se analizaron dos grupos debido a que la cantidad de estaciones
no permite agrupar las curvas en un solo gréafico, salvo los registros en roca en que participan 4
estaciones sismicas. En la Figura 82 (a), donde se muestran las curvas para los Suelos 111B, las
lineas negras representan las demandas de desplazamiento de la estacion SCT en ambas
direcciones. La unica estacion que registré una demanda de desplazamiento lineal mayor que 10
centimetros fue la estacion GR27 perteneciente al Suelo I1.
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En la revision de los parametros estructurales del Edificio Estudio Génova#70, se tomaron los datos
de enfierradura de vigas y columnas a partir de los planos estructurales facilitados por el Profesor
Julian Carrillo [27]. A continuacion, se muestra el detalle de las columnas que componen dicho
edificio.

Tabla 12: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas de la planta baja.

Seccidn p long Acol
Columna [cm] b [cm] |h[cm]|Armado| [-] Estribos [m2]
1-A 25 x 55 25 55 4 ¢ 3/4" [0.0083 | 1/4" 30 |0.1375

1-B 40 x 40 40 |40 |4 ¢3/4" [0.0071 | 1/4"30 |0.16
1-C 40 x 40 40 |40 [4¢3/4" [0.0071 | 1/4"30 |0.16
1-D  |25x55 25 |55 |4 ¢3/4" |0.0083 ¢ 1/4"30 |0.1375
2-A |25x60 25 (60 |4 ¢3/4" |0.0076 ¢ 1/4"30 |0.15
2-B 45 x 45 45 |45  [4¢1" [0.0100 | 3/8"30 [0.2025
2-C  |45x45 45 |45  [4¢1" [0.0100 |¢ 3/8"30 [0.2025

2-D 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 | 1/4" 30 |0.15
3-A 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 |¢ 1/4" 30 |0.15
3-B 45 x 45 45 45 491" ]0.0100 |¢ 3/8"30 |0.2025
3-C 25X 65 25 65 491" ]0.0125 |¢ 3/8" 30 |0.1625
3-D 25x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 | 1/4" 30 |0.15
4-A 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 | 1/4" 30 |0.15
4-B 45 x 45 45 45 491" ]0.0100 |¢ 3/8"30 |0.2025
4-C 25X 65 25 65 491" ]0.0125 |¢ 3/8" 30 |0.1625
4-D 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 | 1/4" 30 |0.15
5-A 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 |¢ 1/4" 30 |0.15

5-B 45 x 45 45 45 491" ]0.0100 |¢ 3/8"30 |0.2025
5-C 45 x 45 45 45 491" ]0.0100 |¢ 3/8"30 |0.2025
5-D 25 x 60 25 60 4 ¢ 3/4" 10.0076 | 1/4" 30 |0.15
6-A 25 % 55 25 55 4 ¢ 3/4" |0.0083 | 1/4" 30 |0.1375
6-B 40 x 40 40 40 4 ¢ 3/4" 10.0071 | 1/4" 30 |0.16
6-C 40 x 40 40 40 4 ¢ 3/4" 10.0071 | 1/4" 30 |0.16




‘B-D ‘25x55 ‘25 ‘55 ‘4([)3/4" 0.0083 ‘(p1/4" 30 ‘0.1375 ‘
Tabla 13: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del primer piso.
Seccién p long.
Columna [cm] b [cm] | h[cm]|Ac [cm2]|Armado| [-] Estribos
1-A 20X40 20 40 800 403/4" 10.0143 |p1/4"@20
1-B 35X35 35 35 1225 495/8" |0.0065 |[@1/4"@30
1-C 35X35 35 35 1225 495/8" |0.0065 |[@1/4"@30
1-D 20X40 20 40 800 403/4" 10.0143 |@1/4"@20
2-A 20X45 20 45 900 403/4" 10.0127 |@1/4"@20
2-B 35X35 35 35 1225 493/4" 10.0093 |p1/4"@30
2-C 35X35 35 35 1225 493/4" 10.0093 |p1/4"@30
2-D 20X45 20 45 900 4¢3/4" 10.0127 |@1/4"@20
3-A 20X45 45 45 2025 4¢03/4" 10.0056 |o@l1/4"@20
3-B 35X35 35 35 1225 4¢03/4" 10.0093 |@1/4"@30
3-C 20X55 20 55 1100 4¢03/4" 10.0104 | 03/8"@30
3-D 20X45 20 45 900 4¢03/4" 10.0127 |@1/4"@20
4-A 20X45 20 45 900 4¢03/4" 10.0127 |@1/4"@20
4-B 35X35 35 35 1225 4¢03/4" 10.0093 |@1/4"@30
4-C 20X55 20 55 1100 4¢03/4" 10.0104 | 93/8"@30
4-D 20X45 20 45 900 403/4" 10.0127 |p1/4"@20
5-A 20X45 20 45 900 403/4" 10.0127 |p1/4"@20
5-B 35X35 35 35 1225 403/4" 10.0093 |p1/4"@30
5-C 35X35 35 35 1225 403/4" 10.0093 |p1/4"@30
5-D 20X45 20 45 900 403/4" 10.0127 |p1/4"@20
6-A 20X40 20 40 800 403/4" 10.0143 |p1/4"@20
6-B 35X35 35 35 1225 495/8" |0.0065 |[p1/4"@30
6-C 35X35 35 35 1225 405/8" |0.0065 |[@1/4"@30
6-D 20X40 20 40 800 403/4" 10.0143 |p1/4"@20




Tabla 14: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del segundo piso.

Seccion p long.
Columna [cm] b [cm]|h[cm]|Armado| [-] | Estribos | Acol [m2]
1-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" |0.0099 | 1/4" 20 [0.08
1-B 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
1-C 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
1-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" [0.0099 | 1/4" 20 | 0.08
2-A 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
2-B 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 |0.1225
2-C 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 [0.1225
2-D 20 X 40 20 40 4 ¢ 3/4" |0.0143 | 1/4" 20 [ 0.08
3-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 3/4" [0.0143 | ¢ 1/4" 20 [0.08
3-B 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 [0.1225
3-C 20 x50 20 50 4¢3/4" 10.0114 |0 1/4"30 (0.1
3-D 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
4-A 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
4-B 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 |0.1225
4-C 20 x50 20 50 4¢3/4" 10.0114 |0 1/4"30 (0.1
4-D 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
5-A 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
5-B 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 |0.1225
5-C 35x35 35 35 4 ¢ 3/4" 10.0093 | 1/4" 30 |0.1225
5-D 20 x 40 20 40 4 ¢3/4" 10.0143 | 1/4" 20 | 0.08
6-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08
6-B 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" |0.0088 | 1/4" 25 |0.09
6-C 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
6-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08




Tabla 15: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del tercer piso.

Seccion p long.
Columna [cm] b [cm]|h[cm]|Armado| [-] | Estribos | Acol [m2]
1-A 20 x 35 20 35 4 ¢ 5/8" |0.0113 | ¢ 1/4" 20 [0.07
1-B 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
1-C 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
1-D 20x 35 20 35 4 ¢ 5/8" [0.0113 | 1/4" 20 |0.07
2-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" [0.0099 | 1/4" 20 | 0.08
2-B 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 [0.09
2-C 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
2-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" [0.0099 | 1/4" 20 | 0.08
3-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" |0.0099 | 1/4" 20 [0.08
3-B 30 x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | ¢ 1/4" 25 [0.09
3-C 20 x 45 20 45 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
3-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08
4-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" [0.0099 | 1/4" 20 | 0.08
4-B 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
4-C 20 x 45 20 45 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
4-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08
5-A 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08
5-B 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
5-C 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
5-D 20 x 40 20 40 4 ¢ 5/8" 10.0099 | 1/4" 20 | 0.08
6-A 20x 35 20 35 4 ¢ 5/8" 10.0113 | 1/4" 20 | 0.07
6-B 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
6-C 30x 30 30 30 4 ¢ 5/8" 10.0088 | 1/4" 25 |0.09
6-D 20x 35 20 35 4 ¢ 5/8" [0.0113 | 1/4" 20 | 0.07
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Tabla 16: Detalle de seccion y refuerzos de las columnas del cuarto piso.

Seccion p long.
Columna [cm] b [cm] | h[cm]|Ac[cm2]|Armado| [-] Estribos
1-A 20X35 20 35 700 4¢5/8" [0.0113 | p1/4"@20
1-B 25X25 25 25 625 4¢01/2" [0.0081 |@1/4"@25
1-C 25X25 25 25 625 4¢1/2" [0.0081 |ol/4"@25
1-D 20X35 20 35 700 405/8" |0.0113 |@1/4"@20
2-A 20X35 20 35 700 405/8" |0.0113 |@1/4"@20
2-B 25X25 25 25 625 4¢1/2" [0.0081 |o1/4"@20
2-C 25X25 25 25 625 401/2" 10.0081 |@1/4"@20
2-D 20X35 20 35 700 4¢5/8" [0.0113 | p1/4"@20
3-A 20X35 20 35 700 4¢5/8" [0.0113 | p1/4"@20
3-B 25X25 25 25 625 4¢1/2" [0.0081 |o1/4"@20
3-C 20X40 20 40 800 401/2" |0.0063 |01/4"@20
3-D 20X35 20 35 700 405/8" 10.0113 |p1/4"@20
4-A 20X35 20 35 700 405/8" 10.0113 |p1/4"@20
4-B 25X25 25 25 625 491/2" 10.0081 |@1/4"@20
4-C 20X40 20 40 800 491/2" |0.0063 |p1/4"@20
4-D 20X35 20 35 700 405/8" 10.0113 |p1/4"@20
5-A 20X35 20 35 700 405/8" 10.0113 |p1/4"@20
5-B 25X25 25 25 625 401/2" 10.0081 |@1/4"@20
5-C 25X25 25 25 625 401/2" |0.0081 |@1/4"@20
5-D 20X35 20 35 700 405/8" 10.0113 |p1/4"@20
6-A 20X35 20 35 700 405/8" |0.0113 |p1/4"@20
6-B 25X25 25 25 625 4p1/2" |0.0081 |@1/4"@25
6-C 25X25 25 25 625 401/2" |0.0081 |@1/4"@25
6-D 20X35 20 35 700 405/8" |0.0113 |p1/4"@20
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Los resultados asociados al calculo del indice de Dafio por fatiga (ID) en cada estacion sismica son
mostrados en las Tablas 17-24. También se especifica sobre qué tipo de suelo se emplaza cada
estacion.

Tabla 17: 1D Modelo Prototipo.

Numeracion| Estacion Suelo N90OE NOOE
1 AEQ2 Iid 0.06 0.06
2 ALO1 b 0.62 0.02
3 AO24 I 0.23 0.18
4 APG68 Ilc 0.03 0.03
5 AU11 Iid 0.02 0.01
6 AU46 I 0.03 0.05
7 BA49 Illc 0.06 0.04
8 BL45 b 0.43 0.01
9 BO39 Ilc 0.02 0.01
10 CA59 Illc 0.01 0.01
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Iid 0.01 0.01
13 CE32 Iid 0.02 0.01
14 CH84 Ia 2.01 0.52
15 CI05 b 0.67 0.04
16 CJo3 b 0.67 0.02
17 CJo4 b 0.64 0.02
18 co47 | 0.01 0.03
19 CO56 b 0.46 0.04
20 CP28 Iid 0.01 0.01
21 Cu80 lic 1.29 1.27
22 DM12 Iid 0.02 0.03
23 DR16 | 0.01 0.03
24 DX37 | 0.16 0.49
25 EO30 | 0.01 0.03
26 ES57 | 0.02 0.04
27 GAG62 b 0.38 0.01
28 GC38 | 0.06 0.16
29 GR27 | 0.02 0.04
30 HJ72 lic 0.01 0.01
31 1B22 Ia 1.18 0.80
32 JA43 lic 0.01 0.01
33 JC54 Ia 0.74 0.51
34 LI33 Ila 0.03 0.06
35 LI58 b 0.45 0.01
36 LV17 Ila 0.14 0.37
37 MES2 | 0.02 0.03
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38 MI15 llla 0.79 1.45
39 MT50 | 0.00 0.00
40 MY19 llic 0.08 0.14
41 NZ20 Iid 0.10 0.43
42 NZ31 Iid 0.21 0.07
43 PD42 Iid 0.01 0.01
44 PE10 b 0.51 0.01
45 RI76 llic 0.01 0.00
46 RM48 b 0.32 0.01
47 SI153 Ila 0.68 0.73
48 SP51 I1b 0.48 0.01
49 TH35 Iid 0.25 1.19
50 TLO8 I1b 0.42 0.01
51 TL55 I1b 0.46 0.01
52 UC44 lla 0.03 0.07
53 VG09 I1b 0.45 0.03
54 VM29 lic 0.02 0.01
55 X036 Ilc 7.82 0.06
56 XP06 lic 0.02 0.01
57 CCCL b 0.42 0.01
58 CUPS | 0.00 0.00
59 SCT b 1.01 0.01
60 TACY | 0.00 0.00
61 BJVM | 0.01 0.03
62 COVM | 0.15 0.14
63 CTVM Ila 0.02 0.06
64 ICVM Ilic 0.01 0.01
65 THVM. | 0.01 0.03
66 VRVM Ilic 0.01 0.02
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 I 0.01 0.01
69 MPVM I 0.00 0.01
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC I 0.01 0.02
72 PCJR b 0.22 0.00
Tabla 18: ID Modelo Prototipo +5% carga axial.

Numeraciéon| Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AEQ2 Iid 0.06 0.06
2 ALO1 I1b 1.57 0.03
3 AO024 | 0.23 0.18
4 APG8 lic 0.03 0.03
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5 AU11 Iid 0.02 0.01
6 AU46 I 0.04 0.07
7 BA49 Illc 0.06 0.05
8 BL45 I1b 1.72 0.02
9 BO39 Illc 0.02 0.01
10 CA59 Illc 0.01 0.02
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Iid 0.01 0.01
13 CE32 Iid 0.02 0.01
14 CH84 Ia 2.05 0.85
15 Cl05 b 1.81 0.06
16 CJ03 I1b 1.84 0.02
17 CJ0o4 b 1.83 0.02
18 CO47 I 0.02 0.05
19 CO56 b 1.96 0.05
20 CP28 Iid 0.01 0.01
21 Cu80 Illc 0.68 0.41
22 DM12 Iid 0.02 0.06
23 DR16 I 0.02 0.05
24 DX37 I 0.20 0.51
25 EO30 I 0.02 0.05
26 ES57 I 0.03 0.06
27 GA62 b 1.45 0.02
28 GC38 | 1.18 1.00
29 GR27 | 0.03 0.07
30 HJ72 Ilc 0.02 0.01
31 IB22 Ia 1.01 0.92
32 JA43 Illc 0.01 0.01
33 JC54 Ila 0.14 0.52
34 LI133 Ila 0.03 0.09
35 L158 b 1.87 0.02
36 LV17 Ila 0.13 0.54
37 MES52 I 0.03 0.06
38 MI15 Ia 0.96 0.97
39 MT50 I 0.00 0.00
40 MY19 Illc 0.08 0.14
41 NZ20 Iid 0.13 0.60
42 NZ31 lid 0.30 0.11
43 PD42 lid 0.02 0.01
44 PE10 I1b 1.85 0.02
45 RI76 Illc 0.01 0.01
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46 RM48 b 141 0.01
47 SI53 Ila 0.68 0.84
48 SP51 b 1.76 0.02
49 TH35 Iid 0.35 8.95
50 TLO8 b 1.58 0.01
51 TL55 b 1.36 0.02
52 uC44 Ila 0.09 0.26
53 VG09 b 1.78 0.04
54 VM29 Illc 0.02 0.02
55 X036 Illc 1.30 0.10
56 XP06 lllc 0.02 0.01
57 CCCL b 1.37 0.02
58 CUP5 I 0.00 0.00
59 SCT I1b 2.32 0.01
60 TACY I 0.00 0.00
61 BJVM I 0.02 0.05
62 COVM I 0.14 0.15
63 CTVM Ia 0.04 0.13
64 ICVM Illc 0.02 0.01
65 THVM. I 0.02 0.05
66 VRVM Illc 0.01 0.03
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 | 0.01 0.01
69 MPVM | 0.00 0.01
70 TLVM | 0.00 0.00
71 LEAC | 0.02 0.05
72 PCJR b 1.10 0.01

Tabla 19: ID Modelo Prototipo -5% seccion transversal en columnas.

Numeracion | Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AEQ2 Id 0.10 0.08
2 ALO1 I11b 1.53 0.04
3 AO24 I 0.29 0.26
4 AP68 Ilc 0.03 0.04
5 AU11 Id 0.02 0.01
6 AU46 I 0.05 0.11
7 BA49 Ic 0.08 0.06
8 BL45 I1b 1.63 0.02
9 BO39 Illc 0.02 0.01
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10 CA59 Illc 0.02 0.03
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Iid 0.02 0.01
13 CE32 Iid 0.02 0.01
14 CH84 Ila 10.67 0.78
15 Cl05 b 1.76 0.07
16 CJ03 b 1.79 0.02
17 CJ0o4 b 1.77 0.02
18 CO47 I 0.02 0.08
19 CO56 b 1.82 0.08
20 CP28 Iid 0.02 0.01
21 Cu80 Illc 3.86 3.96
22 DM12 Iid 0.02 0.08
23 DR16 I 0.02 0.08
24 DX37 I 0.27 0.60
25 EO30 I 0.02 0.08
26 ES57 I 0.04 0.10
27 GAG2 b 1.43 0.02
28 GC38 I 0.97 0.92
29 GR27 I 0.04 0.10
30 HJ72 Illc 0.02 0.02
31 IB22 Ia 0.82 0.94
32 JA43 Ilc 0.01 0.01
33 JC54 Ia 0.72 0.71
34 LI133 Ia 0.04 0.13
35 L158 b 4.80 0.02
36 LV17 Ia 0.18 0.58
37 ME52 I 0.03 0.08
38 MI15 Ila 1.00 7.40
39 MT50 I 0.00 0.00
40 MY19 Illc 0.12 0.19
41 NZ20 Iid 0.18 0.57
42 NZ31 Iid 0.33 0.16
43 PD42 Iid 0.02 0.01
44 PE10 b 1.76 0.02
45 RI76 Illc 0.02 0.01
46 RM48 b 1.38 0.01
47 SI53 Ia 0.69 0.90
48 SP51 I1b 1.69 0.02
49 TH35 Id 0.56 5.96
50 TLO8 I1b 1.52 0.01
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51 TL55 b 1.34 0.02
52 ucC44 Ila 0.13 0.33
53 VG09 b 1.69 0.04
54 VM29 Illc 0.02 0.02
55 X036 Illc 2.46 0.16
56 XP06 Illc 0.03 0.02
o7 CCCL b 1.34 0.02
58 CUP5 I 0.00 0.00
59 SCT b 4.30 0.01
60 TACY I 0.00 0.00
61 BJVM I 0.02 0.08
62 COVM I 0.20 0.25
63 CTVM Ia 0.05 0.20
64 ICVM Illc 0.03 0.01
65 THVM. I 0.02 0.08
66 VRVM Ilc 0.01 0.04
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 I 0.01 0.01
69 MPVM I 0.01 0.01
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC I 0.02 0.07
72 PCJR b 1.09 0.01

Tabla 20: ID Modelo Prototipo +20% seccién transversal columnas.

Numeracion | Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AEQ2 Id 0.03 0.03
2 ALO1 I1b 0.04 0.01
3 AO24 I 0.06 0.05
4 AP68 Illc 0.02 0.02
5 AU11 Id 0.01 0.00
6 AU46 I 0.02 0.02
7 BA49 Illc 0.02 0.00
8 BL45 I11b 0.02 0.01
9 BO39 Illc 0.00 0.00
10 CA59 Ilc 0.00 0.00
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Id 0.00 0.00
13 CE32 Id 0.01 0.01
14 CH84 Ila 1.20 0.02
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15 Cl05 b 0.02 0.02
16 CJ03 b 0.02 0.01
17 CJ0o4 b 0.02 0.01
18 CO47 I 0.00 0.00
19 CO56 b 0.01 0.02
20 CP28 Iid 0.01 0.00
21 Cu8o Illc 0.29 0.51
22 DM12 Iid 0.01 0.01
23 DR16 I 0.00 0.01
24 DX37 I 0.06 0.17
25 EO30 I 0.00 0.00
26 ES57 I 0.01 0.01
27 GAG2 b 0.01 0.01
28 GC38 I 0.01 0.02
29 GR27 I 0.02 0.01
30 HJ72 Illc 0.00 0.01
31 IB22 Ia 0.02 0.01
32 JA43 Illc 0.00 0.00
33 JC54 Ia 0.31 0.28
34 LI133 Ia 0.01 0.02
35 L158 I1b 0.01 0.01
36 LV17 Ia 0.02 0.02
37 ME52 | 0.01 0.01
38 MI15 Ia 0.13 0.86
39 MT50 | 0.00 0.00
40 MY19 Ilc 0.03 0.03
41 NZ20 Iid 0.02 0.07
42 NZ31 Iid 0.01 0.02
43 PD42 Iid 0.01 0.00
44 PE10 b 0.02 0.01
45 RI76 Illc 0.00 0.00
46 RM48 b 0.01 0.00
47 SI53 Ila 0.06 0.02
48 SP51 b 0.01 0.01
49 TH35 Iid 0.05 0.13
50 TLO8 b 0.01 0.00
51 TL55 b 0.01 0.01
52 UC44 Ia 0.01 0.01
53 VGO09 I1b 0.02 0.01
54 VM29 Illc 0.01 0.01
55 X036 Illc 0.46 0.02
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56 XP06 Illc 0.01 0.01
57 CCCL b 0.01 0.00
58 CUP5 I 0.00 0.00
59 SCT b 0.02 0.00
60 TACY I 0.00 0.00
61 BJVM I 0.00 0.01
62 COVM I 0.06 0.05
63 CTVM Ila 0.00 0.01
64 ICVM Illc 0.01 0.00
65 THVM. I 0.00 0.00
66 VRVM Illc 0.00 0.00
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 I 0.00 0.00
69 MPVM I 0.00 0.00
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC I 0.00 0.00
72 PCJR b 0.01 0.00

Tabla 21: ID Modelo Prototipo con cuantia longitudinal 2% en columnas del primer piso.

Numeracion | Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AEQ2 Id 0.03 0.03
2 ALO1 b 0.07 0.01
3 AO24 I 0.09 0.06
4 AP68 Illc 0.02 0.02
5 AU11 Id 0.01 0.01
6 AU46 I 0.02 0.03
7 BA49 Illc 0.03 0.02
8 BL45 I1b 0.03 0.01
9 BO39 Illc 0.01 0.00
10 CA59 Illc 0.01 0.01
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Id 0.01 0.00
13 CE32 Id 0.01 0.01
14 CH84 Ia 0.96 0.06
15 CI05 I11b 0.04 0.02
16 CJo3 I11b 0.03 0.01
17 CJo4 I11b 0.03 0.01
18 CO47 I 0.01 0.01
19 CO56 I1b 0.03 0.02
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20 CP28 Iid 0.01 0.00
21 Cu80 Illc 0.56 0.57
22 DM12 Iid 0.01 0.01
23 DR16 I 0.01 0.01
24 DX37 | 0.06 0.23
25 EO30 I 0.01 0.01
26 ES57 I 0.01 0.02
27 GAG2 b 0.02 0.01
28 GC38 I 0.02 0.04
29 GR27 I 0.02 0.02
30 HJ72 Illc 0.01 0.01
31 1B22 Ia 0.12 0.05
32 JA43 Illc 0.01 0.00
33 JC54 Ia 0.39 0.30
34 LI133 Ia 0.02 0.03
35 L158 I1b 0.03 0.01
36 LV17 Ia 0.05 0.04
37 MES52 I 0.01 0.01
38 MI15 Ia 0.34 0.80
39 MT50 I 0.00 0.00
40 MY19 Illc 0.04 0.04
41 NZ20 Iid 0.03 0.16
42 NZ31 Iid 0.04 0.03
43 PD42 Iid 0.01 0.01
44 PE10 b 0.03 0.01
45 RI76 Ilc 0.01 0.00
46 RM48 b 0.02 0.00
47 S153 Ila 0.25 0.20
48 SP51 b 0.02 0.01
49 TH35 Iid 0.06 0.53
50 TLO8 b 0.03 0.01
51 TL55 b 0.03 0.01
52 UC44 Ila 0.02 0.03
53 VGO09 b 0.03 0.02
54 VM29 Illc 0.01 0.01
55 X036 Illc 0.40 0.03
56 XP06 Illc 0.01 0.01
57 CCCL I1b 0.02 0.01
58 CUP5 I 0.00 0.00
59 SCT I1b 0.03 0.01
60 TACY I 0.00 0.00
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61 BJVM I 0.01 0.01
62 COVM I 0.06 0.05
63 CTVM Ila 0.01 0.02
64 ICVM Illc 0.01 0.00
65 THVM. I 0.01 0.01
66 VRVM Illc 0.01 0.01
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 I 0.00 0.00
69 MPVM I 0.00 0.01
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC | 0.00 0.01
72 PCJR b 0.01 0.00

Tabla 22: ID Modelo Prototipo +20% esfuerzo de fluencia del acero.

Numeracion | Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AE02 Iid 0.11 0.10
2 ALO1 I1b 0.55 0.04
3 AO24 I 0.37 0.28
4 AP68 Illc 0.06 0.05
5 AU11 Id 0.03 0.02
6 AU46 I 0.06 0.09
7 BA49 Illc 0.10 0.08
8 BL45 b 0.22 0.03
9 BO39 Illc 0.04 0.01
10 CA59 Illc 0.03 0.02
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Id 0.02 0.01
13 CE32 Id 0.03 0.02
14 CH84 Ila 3.90 0.80
15 CI05 I1b 0.29 0.07
16 CJ03 I1b 0.31 0.03
17 CJo4 I11b 0.29 0.03
18 CO47 I 0.02 0.05
19 CO56 I11b 0.22 0.08
20 CP28 Id 0.03 0.01
21 Cu80 Ic 2.40 2.29
22 DM12 Id 0.03 0.05
23 DR16 I 0.02 0.04
24 DX37 I 0.23 0.86
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25 EO30 I 0.02 0.04
26 ES57 I 0.04 0.07
27 GAG2 b 0.20 0.03
28 GC38 I 0.10 0.20
29 GR27 I 0.05 0.07
30 HJ72 Illc 0.03 0.03
31 1B22 Ila 2.04 1.20
32 JA43 Illc 0.02 0.01
33 JC54 Illa 1.40 0.96
34 L133 Ia 0.05 0.11
35 L158 b 0.21 0.02
36 LV17 HIE! 0.22 0.51
37 MES52 I 0.04 0.05
38 MI15 Ia 1.34 2.74
39 MT50 I 0.00 0.00
40 MY19 Illc 0.13 0.21
41 NZ20 Iid 0.14 0.64
42 NZ31 Iid 0.34 0.12
43 PD42 Iid 0.03 0.02
44 PE10 I1b 0.24 0.02
45 RI76 Illc 0.02 0.01
46 RM48 b 0.16 0.01
47 SI53 Ia 1.17 1.16
48 SP51 b 0.21 0.03
49 TH35 Iid 0.30 2.03
50 TLO8 b 0.21 0.02
o1 TL55 b 0.25 0.02
52 UC44 Ila 0.06 0.11
53 VG09 b 0.21 0.05
54 VM29 Illc 0.03 0.03
55 X036 Illc 141 0.10
56 XPO06 Illc 0.04 0.02
57 CCCL I1b 0.21 0.02
58 CUPS5 I 0.00 0.00
59 SCT b 0.29 0.02
60 TACY I 0.00 0.00
61 BJVM I 0.02 0.05
62 COVM I 0.26 0.20
63 CTVM Ia 0.04 0.10
64 ICVM Illc 0.03 0.01
65 THVM. I 0.02 0.04




66 VRVM lllc 0.02 0.04
67 TP13 | 0.00 0.00
68 PA34 I 0.01 0.01
69 MPVM | 0.01 0.02
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC | 0.02 0.04
72 PCJR b 0.11 0.01
Tabla 23: 1D Modelo Prototipo +20 f'c.

Numeracién| Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AE02 Iid 0.04 0.04
2 ALO1 b 0.09 0.01
3 AO24 I 0.11 0.10
4 AP68 llc 0.02 0.03
5 AU11 Iid 0.01 0.01
6 AU46 I 0.03 0.03
7 BA49 Illc 0.04 0.01
8 BL45 I1b 0.04 0.01
9 BO39 Illc 0.01 0.00
10 CA59 Ilc 0.01 0.00
11 CE18 I 0.00 0.00
12 CE23 Id 0.01 0.00
13 CE32 Id 0.01 0.01
14 CH84 Ia 1.67 0.06
15 CI05 I11b 0.05 0.03
16 CJ03 I1b 0.05 0.01
17 CJ04 I1b 0.04 0.01
18 CO47 I 0.00 0.01
19 CO56 I1b 0.04 0.03
20 CP28 Id 0.01 0.00
21 CuU80 Illc 1.06 1.04
22 DM12 Id 0.01 0.01
23 DR16 I 0.01 0.01
24 DX37 I 0.09 0.36
25 EO30 I 0.00 0.01
26 ES57 I 0.02 0.02
27 GAG62 I11b 0.04 0.01
28 GC38 I 0.01 0.04
29 GR27 I 0.02 0.02
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30 HJ72 Ilc 0.01 0.01
31 1B22 Ia 0.12 0.05
32 JA43 llc 0.01 0.00
33 JC54 E 0.56 0.46
34 LI33 Ia 0.02 0.03
35 LI58 b 0.04 0.01
36 LV17 Ia 0.05 0.04
37 ME52 | 0.01 0.01
38 MI15 Ia 0.52 1.29
39 MT50 | 0.00 0.00
40 MY19 Ilc 0.05 0.06
41 NZ20 Ind 0.04 0.24
42 NZz31 I"nd 0.05 0.03
43 PD42 Ind 0.01 0.01
44 PE10 b 0.04 0.01
45 RI76 Ilc 0.01 0.00
46 RM48 b 0.03 0.00
47 SI53 Ia 0.21 0.09
48 SP51 b 0.03 0.01
49 TH35 Id 0.08 0.95
50 TLOS b 0.04 0.01
51 TL55 b 0.04 0.01
52 Uc44 Ia 0.01 0.03
53 VG09 b 0.04 0.02
54 VM?29 Ilc 0.01 0.01
55 X036 Ilc 0.68 0.03
56 XP06 Ilc 0.01 0.01
57 CCCL b 0.03 0.01
58 CUP5 | 0.00 0.00
59 SCT b 0.05 0.01
60 TACY | 0.00 0.00
61 BIVM | 0.01 0.01
62 COVM | 0.08 0.08
63 CTVM Ia 0.01 0.02
64 ICVM Ilc 0.01 0.00
65 THVM. | 0.00 0.01
66 VRVM Ilc 0.00 0.01
67 TP13 | 0.00 0.00
68 PA34 | 0.00 0.00
69 MPVM | 0.00 0.01
70 TLVM | 0.00 0.00
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71 LEAC | 0.00 0.01

72 PCJR b 0.02 0.00

Tabla 24: 1D Modelo Prototipo con detallamiento especial.

Numeracion | Estacion Suelo N9OE NOOE
1 AEO02 Iid 0.00 0.00
2 ALO1 b 0.01 0.00
3 AO024 I 0.01 0.01
4 AP68 llc 0.00 0.00
5 AU11 Iid 0.00 0.00
6 AU46 I 0.00 0.00
7 BA49 llc 0.00 0.00
8 BL45 b 0.01 0.00
9 BO39 Ilc 0.00 0.00
10 CA59 Ilc 0.00 0.00
11 CE18 | 0.00 0.00
12 CE23 Iid 0.00 0.00
13 CE32 Iid 0.00 0.00
14 CH84 lla 0.09 0.02
15 Cl05 b 0.01 0.00
16 CJo3 b 0.01 0.00
17 CJo4 b 0.01 0.00
18 CO47 I 0.00 0.00
19 CO56 b 0.01 0.00
20 CP28 Iid 0.00 0.00
21 Cuso lic 0.06 0.06
22 DM12 Iid 0.00 0.00
23 DR16 | 0.00 0.00
24 DX37 | 0.01 0.02
25 EQ30 | 0.00 0.00
26 ES57 | 0.00 0.00
27 GAG62 b 0.01 0.00
28 GC38 I 0.00 0.01
29 GR27 I 0.00 0.00
30 HJ72 lic 0.00 0.00
31 1B22 Ia 0.05 0.03
32 JA43 lic 0.00 0.00
33 JC54 lla 0.03 0.02
34 L133 lla 0.00 0.00
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35 L158 I1b 0.01 0.00
36 LV17 Ia 0.01 0.01
37 ME52 I 0.00 0.00
38 MI15 Ia 0.03 0.06
39 MT50 I 0.00 0.00
40 MY19 Illc 0.00 0.00
41 NZ20 Iid 0.00 0.01
42 NZ31 Iid 0.01 0.00
43 PD42 Iid 0.00 0.00
44 PE10 b 0.01 0.00
45 RI76 Illc 0.00 0.00
46 RM48 I1b 0.00 0.00
47 SI53 Ia 0.03 0.03
48 SP51 b 0.01 0.00
49 TH35 Iid 0.01 0.05
50 TLO8 I1b 0.01 0.00
51 TL55 b 0.01 0.00
52 uC44 Ila 0.00 0.00
53 VG09 I1b 0.01 0.00
54 VM29 Illc 0.00 0.00
55 X036 Illc 0.04 0.00
56 XP06 Ilc 0.00 0.00
57 CCCL b 0.01 0.00
58 CUPS | 0.00 0.00
59 SCT b 0.01 0.00
60 TACY | 0.00 0.00
61 BJVM | 0.00 0.00
62 COVM I 0.01 0.01
63 CTVM Ila 0.00 0.00
64 ICVM Illc 0.00 0.00
65 THVM. I 0.00 0.00
66 VRVM Illc 0.00 0.00
67 TP13 I 0.00 0.00
68 PA34 I 0.00 0.00
69 MPVM I 0.00 0.00
70 TLVM I 0.00 0.00
71 LEAC I 0.00 0.00
72 PCJR I1b 0.00 0.00
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