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ANALISIS DEL EFECTO DE LAS MODIFICACIONES DE LA NORMA
NCH2369 EN EL DISENO Y DESEMPENO DE ESTRUCTURAS
INDUSTRIALES DE ACERO

La normativa chilena que regula el diseno sismico de estructuras industriales de acero es
la norma NCh2369.0f2003 “Diseno sismico de estructuras e instalaciones industriales”. Esta
norma refleja el estado del arte del diseno sismico en Chile, basada en la experiencia obtenida
del comportamiento de estructuras y equipos industriales durante los terremotos de 1960 en
Concepcion y 1985 en Valparaiso. Tras el terremoto de Maule el afio 2010, se han puesto a
revision algunas disposiciones de la normativa.

En el caso de estructuras industriales de acero, las disposiciones a modificar se centran en
el diseno de arriostramientos y columnas. En el caso de arriostramientos, se evaliia eliminar
la limitacion del esfuerzo sismico en diagonales comprimidas al 80 % de su capacidad, ademas
de cambios en el calculo de vigas y riostras en marcos arriostrados de tipo V o V-invertida.
En el caso de las columnas, se propone amplificar el esfuerzo sismico en el factor 0.7R; > 2.0
con el fin de asegurar la estabilidad del sistema gravitacional posterior al pandeo y fluencia
de arriostramientos y la plastificacion de los pernos de anclaje.

Para evaluar el efecto de estas modificaciones en el diseno y el desempeno, en este trabajo
se modelan tres estructuras industriales de acero, basadas en marcos arriostrados concéntrica-
mente, disendndolas paralelamente con la normativa vigente e incluyendo las modificaciones
propuestas. La evaluacion del desempeno se lleva a cabo de acuerdo a la metodologia indicada
en el estandar FEMA P695, incluyendo la no linealidad de arriostramientos, rotulas plasticas
y pernos de anclaje.

En el caso del diseno, los tamanos relativos de los arriostramientos se ven minimamen-
te afectados por las modificaciones propuestas, ya que para las estructuras analizadas, el
dimensionamiento estd controlado por los limites de esbeltez global y local, por sobre los
requerimientos de resistencia. En el caso de las columnas, las modificaciones propuestas im-
ponen un aumento de su seccion, lo que se traduce en un incremento de la masa sismica y
de las fuerzas de disefio, con variaciones del orden del 3% para ambas variables, ademas de
un aumento de rigidez del sistema.

La aplicacién de la metodologia del estdindar FEMA P695 entrega mejoras en el desempe-
no, dadas principalmente por la ductilidad del sistema, con incrementos del 45 %, 7% y 85 %
para cada una de las estructuras. La sobrerresistencia, por su parte, presenta variaciones del
3%, 5% y 18 %, respectivamente. Si bien ninguna de las estructuras fue capaz de alcanzar
el margen de seguridad minimo establecido por la metodologia, se aprecia que otorgando
una mayor sobrerresistencia o una mayor ductilidad a la estructura y al anclaje estructura -
fundacion es posible mejorar el desempeno del sistema.
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Capitulo 1: Introducciéon

1.1. Introduccién General

Actualmente no existen normas internacionales que regulen el disefio sismico de estruc-
turas industriales, por lo que la norma NCh2369.0f2003 “Diseno sismico de estructuras e
instalaciones industriales” refleja el estado del arte del diseno sismico de Chile, de acuerdo a
la préactica empleada por las empresas de ingenieria lideres del pais (INN| 2003b). Este do-
cumento se basa en la experiencia obtenida del comportamiento de las estructuras y equipos
industriales durante los sismos destructivos de 1960 en la zona de Concepcion y Talcahuano,
y de 1985 en la zona central del pais.

Esta norma se diferencia de su simil en edificios, la NCh433.0196 “Diseno sismico de
estructuras”, en conjunto con los decretos N° 60 y 61, principalmente por sus objetivos:
mientras para la norma de edificios estd la proteccion de la vida; para la de estructuras
industriales estan la proteccién de la vida y la continuidad de la operacion, debido a la
magnitud de las pérdidas econémicas que eventualmente pueden ocurrir tras una interrupcion
o suspension del proceso productivo debido a los danos producidos por el sismo a la estructura
o equipos. A pesar de esto, la norma NCh2369 especifica que debe complementarse con la
NCh433 en aquellos aspectos que no sean modificados por la primera (INN| |2003b, Art. 1.4.).

Los terremotos del Maule y de Coquimbo, el 27 de Febrero de 2010 y el 16 de Septiembre
de 2015 respectivamente, han entregado un gran ntimero de experiencias sobre el compor-
tamiento de estructuras industriales, por lo que algunas disposiciones han sido sometidas a
revision. En el caso particular de marcos arriostrados de acero, las principales modificaciones
radican en la eliminacion de la limitacion del esfuerzo sismico en diagonales comprimidas al
80% de su capacidad, ademéas de cambios en la determinacion del efecto sismico de vigas
en arriostramientos tipo V o V-invertida, asi como de las diagonales de este sistema (INN|
2003bl Art. 8.3.6. y 8.3.5.).

Con el fin de evaluar el efecto de dichas modificaciones, se analizan tres estructuras indus-
triales de acero, basadas en marcos arriostrados concéntricamente, y se estudia la incidencia
de estas disposiciones en el diseno y en el desempeno de dichas estructuras. El anélisis se
lleva a cabo en dos etapas: un anélisis lineal-elastico y analisis no lineales, tanto estaticos
como dindmicos. Para el analisis lineal-elastico, se estudia el efecto en los tamanos relativos
de los elementos; mientras que los analisis no lineales entregan informacion sobre el desempe-
no de la estructura ante sismos severos. Estos estudios permitiran validar las modificaciones
propuestas a la norma NCh2369.



1.2. Objetivos

1.2.1. Objetivo General

El presente trabajo tiene como objetivo estudiar el efecto de las modificaciones propuestas
a la norma NCh2369, en cuanto al diseno y desempernio de estructuras industriales de acero,
en particular de marcos arriostrados concéntricamente.

1.2.2. Objetivos Especificos

El trabajo propuesto posee tres objetivos especificos, desarrollados en el orden expuesto a
continuacion:

e Evaluar el efecto sobre los tamanos relativos de los elementos estructurales, disenandolos
con la norma NCh2369 vigente y bajo las modificaciones propuestas.

e [valuar cambios en el desempeno ante sismos de estructuras arriostradas concéntrica-
mente, disenadas con la norma NCh2369 vigente y bajo las modificaciones propuestas.

e Validar las modificaciones propuestas a la norma NCh2369.

Este trabajo contempla el anéalisis de tres estructuras industriales de acero, pertenecientes
a la mineria del cobre, descritas a continuacién:

1. Estructura soportante de Bateria de Hidrociclones (en adelante Estructura 1): Corres-
ponde a una estructura de cuatro niveles, arriostrada en sus ejes exteriores, la cual
soporta una bateria de ciclones en el segundo nivel mediante un ntcleo interior de
columnas gravitacionales. Su configuracion se aprecia en las Figuras y

2. FEstructura de Molino Vertical (en adelante Estructura 2): Corresponde a una estructura
arriostrada de 6 niveles y 24 [m| de altura, arriostrada en ambas direcciones principales.
Sirve a la operaciéon de un molino de bolas, dilatado a la estructura, y soporta una
bateria de hidrociclones en el quinto nivel, un cajon distribuidor en el cuarto nivel,
tolvas de alimentacion de bolas en el tercero y equipos como una gria pescante y un
puente gria. Su configuracion es irregular en masa y rigidez y su geometria se aprecia

en las Figuras[1.2] y

3. FEdificio de Chancador Secundario (en adelante Estructura 3): Corresponde a una es-
tructura de cuatro niveles y 11 [m| de altura, arriostrada en ambas direcciones principa-
les, arriostrada en ambas direcciones principales. Sirve a la operacion de un chancador,
dilatado a la estructura, y soporta equipos como un harnero, chutes de alimentacion y
descarga, v enfriadores. Esta estructura presenta irregularidad de masa y rigidez, tanto
en planta como en elevacion. Su configuracion se aprecia en las Figuras y
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Figura 1.1: Modelo Estructura soportante de Baterias de Ciclones.

(b) Vista posterior.

(a) Vista frontal.

Figura 1.2: Modelo Estructura de Molino Vertical.



(a) Vista frontal.

(b) Vista posterior.

Figura 1.3: Modelo Edificio de Chancador Secundario.
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Figura 1.4: Esquema de ubicacién de equipos presentes en la Estructura 1.



Figura 1.5: Esquema de ubicacion de equipos presentes en la Estructura 2.
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Figura 1.6: Esquema de ubicacion de equipos presentes en la Estructura 3.



1.3. Organizacion del Trabajo

El presente trabajo se organiza en 8 Capitulos, descritos a continuacion.

El Capitulo 2 presenta los principales antecedentes utilizados en el trabajo, ademas de
introducir la metodologia a seguir para la evaluacion del desempefio en las estructuras a
estudiar.

El Capitulo 3 expone los aspectos de la metodologia que son comunes a las tres estructuras
a estudiar, tales como: criterios de diseno, estados y combinaciones de carga, calibraciones de
modelos no lineales contra datos experimentales, descripcion de anélisis no lineales requeridos,
entre otros.

El Capitulo 4 detalla los resultados obtenidos del diseno lineal-eléstico y del anélisis de
desempeno de la Estructura 1, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.

El Capitulo 5 muestra los resultados obtenidos del diseno lineal-elastico y del andlisis de
desempeno de la Estructura 2, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.

El Capitulo 6 presenta los resultados obtenidos del diseno lineal-elastico y del anélisis de
desempeno de la Estructura 3, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.

El Capitulo 7 propone, a partir de la estructura que presente el mejor comportamiento,
una metodologia para la estimacion de las cargas de diseno y el posterior dimensionamiento
de pernos de anclaje.

El Capitulo 8 rescata los principales resultados y conclusiones de este trabajo.



Capitulo 2: Antecedentes

2.1. Antecedentes

Los estudios sobre el desempeno sismico de estructuras industriales de acero disenadas
bajo las disposiciones de la norma NCh2369 son limitados. Astica (2012), en su memoria de
titulo, “ Evaluacion de las disposiciones de diseno sismico para marcos arriostrados de edificios
industriales”, estudia el desempeino de un edificio de operaciéon de un chancador primario,
mediante analisis no lineales estaticos (pushover) y dinamicos (tiempo-historia), similares a
los que se desarrollan en la segunda parte de este trabajo. La estructura se basa en marcos
arriostrados concéntricamente, con configuraciones de riostras en X y V-invertida, una alta
irregularidad en masa y rigidez en planta y elevacion, alta sobrerresistencia y baja ductilidad.
La modelaciéon considera componentes no lineales para vigas, columnas y arriostramientos,
cuya seccion se discretizé segiin un modelo de fibras para incorporar la no linealidad del
material. Los modelos requieren calibrar una imperfeccion inicial para incorporar el efecto de
la excentricidad en la compresion, para inducir el pandeo flexural, obteniéndose que para que
este modo de falla controle la deformacién debe ser excesiva, superando cualquier tolerancia
constructiva.

Por otro lado, los andlisis no lineales dinamicos consideran la acciéon simultanea de so6lo
una componente horizontal de cada registro sismico y desprecian la componente vertical.
Tampoco incluye en la modelacion la plasticidad de los pernos de anclaje, por lo que la
participacion de estos en la disipacion de energia sismica no puede ser evaluada. El estudio
revela un comportamiento global fragil, con alta sobrerresistencia respecto a la demanda
esperada, por lo que la estructura estudiada puede encontrarse sobredimensionada.

Es importante recalcar que este ultimo punto no se debe exclusivamente a las disposiciones
de la norma NCh2369, sino también a decisiones de diseno del ingeniero encargado del anélisis
estructural, en bisqueda de una mayor simetria de la estructura o para simplificar los procesos
constructivos de la misma. Uno de estos cambios fue reducir el valor del factor de reduccion
R, de 5 a 3. Astica, al evaluar s6lo una estructura en su trabajo, no permite establecer de
forma clara esta relacion.

Por su parte, Urzaa (2015), en su tesis, “ Comparacion del desempenio de dos estructuras
industriales de acero disenadas sequn la practica nacional y disposiciones AISC”, analiza dos
estructuras industriales de acero tipicas del rubro minero bajo las disposiciones de la norma
NCh2369.0f2003 y la norteamericana AISC, evaluando en términos de desempeno, parame-
tros como el factor de reducciéon de la respuesta R, la sobrerresistencia 2, la ductilidad p y
la energia disipada. La modelaciéon se lleva a cabo mediante el uso de elementos fenomenolo-
gicos, definidos mediante una curva fuerza-deformaciéon envolvente y una ley de degradacion
histerética con el fin de incluir en el analisis la degradacion de rigidez y resistencia durante



los ciclos de carga y descarga a los que se somete la estructura; mientras que la metodologia
es similar a la que se desarrolla en este trabajo.

En el caso de la normativa chilena, al comparar los factores de reduccion de la respuesta,
los valores obtenidos segtin la metodologia son menores a los dados por la normativa chilena,
por lo que Urzia recomienda una revision de estos parametros para estructuras de acero.

Urzia, ademas, estudia el efecto de los pernos de anclaje en la disipacion de energia, obte-
niendo mejoras en el comportamiento estructural, reduciendo la demanda sobre los elementos
resistentes al ser el primer mecanismo de disipacion para sismos de baja energia.

2.2. Cambios Propuestos en la Normativa

El comité de norma, conformado por expertos en la materia, se ha reunido desde el ano
2014 para proponer modificaciones a la normativa oficializada el ano 2003. El documento que
contiene las modificaciones al Capitulo 8, relacionado a estructuras de acero, a la fecha de
elaboracion de este trabajo, se encuentra en su version previa a consulta publica.

En el caso de estructuras de acero basadas en marcos arriostrados concéntricos, tema
en el que se centra este trabajo, las principales modificaciones se enfocan en el diseno de
diagonales en traccion y compresion, en configuraciones X y V (o V-invertida), y de columnas
pertenecientes al sistema sismorresistente.

Entre estas modificaciones, la primera es eliminar el requisito de sobrerresistencia de dia-
gonales comprimidas. Segtn la normativa vigente, el factor de utilizaciéon debe ser menor o
igual que 80 % (INN, 2003bl, Art. 8.3.6.). Asi, la normativa propuesta permite disminuir el
tamano relativo de dichas diagonales, cuando en el diseno controlan las cargas sismicas.

Es muy comun en la practica nacional la bisqueda de regularidad en elevacién, escogiendo
los mismos perfiles en arriostramientos verticales, por lo que es posible que algunas diagonales
sean sobredimensionadas. Ademas, las limitaciones en dimensiones de las diagonales debido a
la incorporaciéon de pernos de conexién obligan a que, en algunas ocasiones, el perfil minimo
admisible para lograr una correcta union sea sobredimensionado con respecto a las solicita-
ciones. De este modo, la observacion del efecto de esta modificaciéon puede verse afectada en
las estructuras propuestas.

Otra modificacion propuesta es el calculo del efecto sismico en vigas que reciben arriostra-
mientos en V o V-invertida, mediante equilibrio y considerando que la diagonal comprimida
presenta su capacidad residual, mientras que la traccionada presenta su capacidad espera-
da. Ademas, la traccion en la diagonal debe determinarse amplificando los estados de carga
sismicos en 0.7R; > 2.0. Esta propuesta busca garantizar que la viga permanezca elastica a
todo evento, esperando que la plastificaciéon del marco se manifieste mediante el pandeo de
la diagonal comprimida y la fluencia de la diagonal traccionada.



Ademés, otra modificacion senala que la resistencia axial requerida de las columnas debe
determinarse amplificando los estados de carga sismicos en 0.7R > 2.0. Este requisito busca
proteger aquellas columnas sensibles a la accién sismica, con el objeto de preservar el sistema
resistente gravitacional durante posibles incursiones inelasticas de la estructura, en busqueda
de prevenir el colapso temprano de la estructura.

2.3. Recomendaciones en el Diseno

La institucion estadounidense National Earthquake Hazards Reduction Program (NEHRP),
en su documento “Seismic Design of Steel Special Concentrically Braced Frame Systems: A
Guide for Practicing Engineers” (NEHRP) [2013)), entrega recomendaciones sobre el disefio
y detallamiento de conexiones para marcos arriostrados concéntricamente. Explica que estos
sistemas sismorresistentes proveen elevados niveles de ductilidad en los arriostramientos con
el fin de alcanzar altos niveles de deformaciones y lograr de este modo que estos elementos
actien como fusibles ante grandes demandas sismicas.

La norma NCh2369 es consistente con las recomendaciones de disefio entregadas en el
documento estadounidense, entre las que se encuentran:

e La busqueda de una elevada ductilidad en los arriostramientos, de forma que estos
elementos sean los primeros en fallar ante un sismo severo y no las columnas, con el
fin de evitar una falla fragil de la estructura. Los cambios propuestos, al eliminar el
requisito de sobrerresistencia, permiten que los arriostramientos desarrollen de forma
mas anticipada su comportamiento no lineal.

e Las configuraciones de arriostramientos deben ser tales que deben ir de a pares, de
modo que cuando una resista la compresion, la otra sea solicitada a traccion (INN|
2003b, Art. 8.3.2.). Tanto el documento estadounidense como la norma chilena aceptan

el uso de arriostramientos en X, V y V-invertida, y prohiben configuraciones en forma
de K.

2.4. Metodologia

Tras llevar a cabo el diseno elastico, se caracteriza el desempeno de las estructuras a
modelar, mediante pardmetros sismicos como la sobrerresistencia €, la ductilidad pu, el factor
de reduccién R y el margen de colapso C'M R. Para ello, se utilizan como referencia las
disposiciones detalladas en el documento “Quantification of Building Seismic Performance
Factors” (FEMAP695, 2009) (llamado de aqui en adelante la Metodologia).



La Metodologia tiene como objetivo proponer una base para la determinacion de parame-
tros de desempeno de sistemas estructurales, los cuales, una vez implementados en el disefno
sismico, provean un nivel de seguridad al colapso durante un sismo severo, de forma similar a
los detallados en los c6digos y normas sismicas actuales. En particular, se siguen las disposi-
ciones del Apéndice F del documento, donde se entregan recomendaciones para la evaluacién
de estructuras individuales.

En las siguientes secciones se describe brevemente cada etapa de la Metodologia, propo-
niendo al lector la revision del documento para una descripcion més detallada y una guia en
su aplicacion.

2.4.1. Marco General

La Metodologia tiene como propésito cuantificar factores de desempenio sismicos, como
el factor de reducciéon de la respuesta R, la sobrerresistencia 2 y el factor de amplificacion
de la deflexién C4 de sistemas sismorresistentes. Para ello utiliza herramientas de andlisis
no lineal, incluyendo en el modelamiento la incertidumbre asociada a los criterios de diseno,
ensayo sobre los materiales, calidad de los materiales, simulacién computacional, entre otros.

La Metodologia requiere la utilizaciéon de registros sismicos y modelos no lineales repre-
sentativos para cada sistema sismorresistente, pues la seguridad al colapso se evaliia en base
a la respuesta asociada a registros preseleccionados. Por otro lado, la Metodologia requiere
que los modelos numeéricos a utilizar en la prediccion de la respuesta de la estructura ana-
lizada sean calibrados por medio de datos experimentales, con el fin de obtener una nocion
cuantitativa de la capacidad predictiva del modelo y su incertidumbre asociada.

Otra caracteristica de la Metodologia es que no impone requisitos minimos sobre los an-
tecedentes utilizados, sino que premia una menor incertidumbre en esta informaciéon. Asi, un
margen de seguridad menor se asocia directamente a informacién con menor incertidumbre.

2.4.2. Descripciéon del Proceso

La Figura [2.1] expone los pasos constitutivos de la Metodologia. El Capitulo 3 presenta el
detalle de los aspectos comunes a las tres estructuras a modelar, mientras que los capitulos
siguientes detallan los aspectos particulares a cada estructura. A continuacién se describen
brevemente los pasos de esta Metodologia.

2.4.2.1. Desarrollo Conceptual del Sistema

Esta etapa consiste en la definicion del sistema sismorresistente, asi como la caracterizacion
de los materiales, los mecanismos de disipacion de energia y el rango de aplicacion del modelo.
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2.4.2.2. Informacién Requerida del Sistema

Para esta etapa es necesario obtener informacion de caracter tanto experimental como ana-
litica, para lograr una predicciéon confiable de la respuesta del sistema estructural. Algunos
parametros necesarios son la calidad de los materiales, los estados de carga y sus combinacio-
nes, los criterios de diseno y datos experimentales para la calibraciéon de los modelos, entre
otros.

2.4.2.3. Desarrollo de Arquetipos

En esta etapa se identifica el rango probable de aplicaciones de un sistema estructural, en
funcion de su geometria y distribuciéon de carga, con el fin de definir posibles estructuraciones.
Para cada una, se debe establecer sus caracteristicas, ventajas y comportamientos esperados.

Cada arquetipo asume un valor de prueba del factor de reduccién R, el cual posteriormente
puede ser validado o rechazado.

Para este trabajo, no obstante, se analizan tres estructuras especificas, por lo que no es
necesario definir arquetipos.

2.4.2.4. Desarrollo de Modelos No Lineales

En esta etapa se define un nimero finito de arquetipos y modelos no lineales que re-
presentan el comportamiento del sistema propuesto. Dichos modelos son utilizados para la
evaluacion probabilistica de colapso, los cuales se calibran a partir de datos experimentales.
Ademas, se definen los modos de falla no simulados, en caso de no poder incorporar alguno
de forma directa.

2.4.2.5. Anaélisis No Lineales

En esta etapa se desarrollan los anélisis no lineales estaticos (pushover) y dinamicos
(tiempo-historia).

Los métodos no lineales estaticos tienen como objeto validar el comportamiento de los
modelos no lineales y obtener informacion estadistica de ductilidad y sobrerresistencia.

Los métodos no lineales dinamicos permiten establecer el margen de colapso C M R.

Esta informacién permite determinar el factor de reduccion de la respuesta y estimar la
energia sismica disipada por los elementos estructurales.
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2.4.2.6. Evaluaciéon del Desempeno

En esta etapa se evaltia probabilisticamente el desempeno de los sistemas analizados, me-
diante la determinacion de la incertidumbre total (que depende de la calidad de la informacion
en las etapas anteriores) y de la razon de margen de colapso, y se compara esta razon con un
valor minimo determinado en funcién de la incertidumbre total.

El criterio para establecer un valor del factor de reducciéon R es comparar el margen de
colapso CM R, con un valor determinado en funcién de la incetidumbre total. En caso de
no cumplirse, el sistema debe ser redefinido, ya sea ajustando los requisitos de diseno, el
comportamiento o estableciendo nuevos valores de prueba para el factor de reduccion R.

2.4.2.7. Documentacion

En esta etapa, se debe registrar la informaciéon obtenida para su posterior revision y
aprobacion.

l * Desarrollo Conceptual del Sistema
Informacion Requerida del Sistema
Desarrollo de Arquetipos
Desarrollo de Modelos No Lineales
No

Analisis No Lineal

Evaluacién del Desempefio

Margen de Colapso

OK?

W si

Documentacidn

Figura 2.1: Pasos constitutivos de la Metodologia.
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Capitulo 3: Aspectos Comunes de la
Metodologia

El presente capitulo aborda aquellos puntos de la Metodologia, explicada en el capitulo
anterior, comunes a las tres estructuras a estudiar. La determinaciéon de los parametros de
desempeno para cada estructura, obtenida a partir de la aplicacion de dicha Metodologia, se
detalla en los siguientes capitulos.

3.1. Desarrollo Conceptual del Sistema

La norma de diseno sismico de estructuras industriales NCh2369 tiene como objetivos
de desempeno la proteccion de la vida y la minimizaciéon del tiempo de paralizacion en la
operacion de la industria producto de un sismo severo.

Estos objetivos son logrados a partir de estructuraciones rigidas, robustas y redundantes,
tipicamente dotadas de arrostramientos concéntricos y anclaje dictil a la fundacion. Este
sistema sismorresistente ha mostrado un adecuado comportamiento en los tltimos terremotos
severos ocurridos en Chile.

La norma NCh2369 no establece restricciones sobre la regularidad en planta ni elevacion
a sus estructuras. Sin embargo, es comtn en la practica chilena proveer estructuras simples
y regulares, capaces de transmitir rapidamente las cargas desde la estructura a la fundacion.

Existen limitaciones en cuanto a la distribucién de fuerzas en los elementos resistentes,
como por ejemplo evitar que las diagonales de arriostramientos trabajen sélo en traccion;
ademas de establecer restricciones geométricas, como la compacidad local y esbeltez global
de los elementos estructurales.

Uno de los puntos débiles de la norma NCh2369 es la falta de respaldo tedrico de algunas de
sus disposiciones, pues la norma se confeccion6 reflejando el estado del arte del disefio sismico
en Chile. De este modo, aiin no se identifican de forma clara los parametros relevantes en el
correcto desempeno de las estructuras disenadas bajo dicha norma.

Las modificaciones propuestas tienen la finalidad de mejorar el desempeno exhibido, ase-
gurando que la no linealidad y eventual falla se manifieste en los arriostramientos antes que
en las columnas, pues son estos elementos los que deben resistir las cargas gravitacionales.
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3.2. Informaciéon Requerida del Sistema

3.2.1. Materiales

Para el modelamiento de las tres estructuras, se utilizard acero ASTM A36 para perfiles,
planchas, barras y pernos de anclaje.

Estos materiales cumplen los requisitos dispuestos en la seccion 8.2 de la norma NCh2369,
tanto en la version oficial como en la que ha sido propuesta por el comité de norma.

3.2.2. Estados de Carga

Los estados de carga para el disenio de las estructuras son consistentes con las disposiciones
de la norma “Diseno FEstructural - Cargas Permanentes y Cargas de Uso”, NCh1537.0f2009
(INN}, 2009).

Carga Permanente (D): Corresponde al peso propio de la estructura y de cualquier
otro elemento que esté permanentemente en ella, como lo son parrillas de piso, barandas,
escaleras, tuberias, equipos, etc.

Carga de Uso (L): Corresponde a la sobrecarga de operacion variable en el tiempo que
actta en la estructura.

Carga Sismica (E): Corresponde al efecto inercial inducido en la estructura por el
movimiento del suelo. En este trabajo se determina la demanda sismica mediante el método
modal espectral debido a la irregularidad geométrica y de masa de las estructuras.

El espectro de diseno a utilizar es el dado por la ecuacion (5-5) de la norma NCh2369.
Las tres estructuras se ubican en la Zona Sismica 2, con Suelo Tipo II.

27540 (T'\" {0.05\ %
S, = min [IC’mam,%<T> (Ogﬁ) ] (3.1)

14



donde:

1 = Factor de importancia, 1.2 para estructuras de Categoria C1 (Estructuras 2 y
3) v 1.0 para estructuras de Categoria C2 (Estructura 1) (INN| [2003bl Art.
4.3.2)

Ciaz = Coeficiente sismico maximo, 0.255 para R = 3 y Zona Sismica 2 (INN| 2003b,
Tabla 5.7)

Ag = Aceleracion efectiva maxima, 0.30g para Zona Sismica 2 (INN| 2003b, Tabla
5.2)

R = Factor de reduccion de la respuesta segtin los criterios de diseno de los proyectos
respectivos, 3 para las Estructuras 1, 2 y 3

T'.,n = Parametros del suelo considerado, 7" = 0.35[s] y n = 1.33 para Suelo Tipo II
(INN}, 2003b, Tabla 5.4)

T = Periodo de vibracion del suelo considerado [s]

1S = Razén de amortiguamiento, 0.03 (INN, 2003b, Tabla 5.5)

La Figura [3.1] muestra el espectro de diseno utilizado para el andlisis lineal-elastico de las
tres estructuras.

Espectros de Diseno Segun NCh2369

0.35

Z25=21=1.0,TS=I,R=3,£=0.03 (Estr. 1)
Z25=21=1.2,TS=Il,R=3,£=0.03 (Estr. 2 y 3)

0.3

0.25

0.2

S_1d]

0.15

0.1

0.05

1] 0.5 1 15 2 25 3
Periodo T [s]

Figura 3.1: Espectro de diseno para las tres estructuras, de acuerdo a la norma NCh2369.
El corte basal, sin embargo, no puede ser menor que:

A
Qmin = 0.25] =P (3.2)
g
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El sismo vertical se calcula de acuerdo al Art. 5.5.1 de la norma NCh2369:

2 A
E,=-—IP 3.3
- (33)

El peso sismico P de las estructuras se calcula de acuerdo a lo estipulado en la secciéon
de este trabajo (FEMAP695, 2009, Ecuacién (6-1)).

3.2.3. Combinaciones de Carga

Las combinaciones de carga no sismicas a considerar corresponden a las detalladas en
la seccion 9 de la norma NCh3171.0f2010 “Diseno estructural - Disposiciones generales y
combinaciones de carga” (INN, [2010)), mediante el método de cargas ultimas LRF D.

Para las combinaciones de carga sismicas, prevalecen las disposiciones indicadas en la
seccion 4.5 de la norma NCh2369. Puesto que las modificaciones a estudiar no incluyen
cambios en dicha seccién, las combinaciones de carga expuestas en este documento también
son validas para el analisis que considera las modificaciones propuestas.

En resumen, las combinaciones de carga a considerar en este trabajo corresponden a:

Combinaciones de Carga ASD Combinaciones de Carga LRFD

D+ 1L 1.2D + 1.6L
D+L+E,, +E, 12D+ L+1.1E,, + 1.1E,
D+E,, +E. 0.9D + 1.1E, , & 0.3E,

3.2.4. Criterios de Diseno

El dimensionamiento de las estructuras de acero es realizado mediante las disposiciones
de la norma NCh2369, tanto en su version oficial del ano 2003 como la que incluye las
modificaciones propuestas. La estimacion de la capacidad resistente de los elementos que
componen cada estructura es de acuerdo a las especificaciones del estandar “Specification for
Structural Steel Building”, AISC360-05 (AISC, 2005b).

La version oficial de la norma NCh2369 establece que debe utilizarse las normas “Load
and Resistance Factor Specifications for Structural Steel Buildings”, 1999, o “Structural Steel
Buildings, Allowable Stress Design”, 1989, de AISC. Se prefiere el uso del estandar AISC360-
05 pues corresponde a una actualizacion de dichas normas, ademas de pertenecer al mismo
paquete normativo senalado en la Metodologia.
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Por su parte, la version que incluye las modificaciones senala que el dimensionamiento
debe utilizarse con el estandar AISC360-05 mientras no sea oficializada la norma de dimen-
sionamiento y construccion de estructuras de acero NCh427 Parte 1.

En lo que respecta al dimensionamiento de miembros de estructuras industriales de acero,
las principales diferencias en los criterios de diseno entre la norma oficial y la version propuesta
estan dadas por:

e La version oficial limita el esfuerzo sismico de diagonales en compresion al 80 % de su
capacidad resistente. Este punto fue eliminado con el objetivo que las diagonales sean
los primeros elementos en incursionar en el rango inelastico y evitar un mecanismo de
colapso por falla fragil en las columnas.

e La version propuesta establece que la resistencia axial requerida de las columnas debe
determinarse amplificando los estados de carga sismicos por 0.7R; > 2.0. Este requisito
busca proteger aquellas columnas sensibles a la acciéon sismica, de modo de preservar el
sistema resistente gravitacional durante posibles incursiones inelésticas de la estructura,
con el fin de prevenir el colapso temprano.

e La version propuesta establece que las vigas que reciben arriostramientos tipo Chevron
deben calcularse mediante equilibrio de fuerzas, considerando que la diagonal compri-
mida presenta su capacidad residual, mientras que la traccionada presenta su capacidad
esperada, con el fin de garantizar que la viga se mantenga elastica en todo momento y
que la plastificacion del marco sea mediante el pandeo de la diagonal comprimida y la
fluencia de la diagonal traccionada. Ademas, la traccion en la diagonal debe determi-
narse amplificando los estados de carga sismicos en 0.7R; > 2.0. El factor R; se define
como:

( Qo
0.5R si < 0.5
Qmin
Ri={R 9 g 05< 9 -4 (3.4)
Qmin min
. Qo
R si >1
\ Qmin

donde )y corresponde al corte basal de la estructura y @),,;, corresponde al corte basal
minimo, dado por la ecuacion (3.2)).

17



Por otro lado, para el analisis de la deriva de pisos, si los desplazamientos son calculados
a partir de solicitaciones sismicas reducidas por el factor R, es necesario calcular las defor-
maciones de acuerdo a la ecuacion (6-1) de la norma NCh2369. El limite de deformaciones
sismicas esta dado por el factor 0.015h, donde h corresponde a la altura del piso (INN} 2003b),
Art. 6.3).

d=do+ Ry -dq (3.5)
donde
d = Deformacion sismica
d9y — Deformacion debida a cargas de servicio no sismicas, igual a 0
R, = Factor dado por la ecuacion (3.4)
dq = Deformacion calculada con solicitaciones sismicas reducidas por el factor R

3.2.5. Calidad de los Criterios de Diseno

De acuerdo al Apéndice F de la Metodologia (FEMAP695, 2009, Seccion F.4.3), la calidad
de los criterios de diseno, para estructuras que cumplen los requerimientos de materiales y
detallamientos del estandar ASCE/SEI 7-05 (ASCE, [2005), es catalogada como Superior.

Dado que el desempeno exhibido por estructuras disenadas bajo la normativa chilena ha
sido satisfactorio y que las disposiciones de la norma NCh2369 y el estindar ASCE/SEI 7-05
son similares, se asigna la calidad Superior (A) a los criterios de disefio.

De acuerdo a la Metodologia, la incertidumbre asociada a la calidad de los criterios de
disenio es igual a fpr = 0.10 (FEMAP695, 2009, Tabla 3-1).

3.2.6. Datos Experimentales

La calibracion de modelos no lineales de arriostramientos y rotulas plasticas utilizados en
este trabajo es la misma que investigd Urzaa (2015)) en su tesis.

Para el caso de arriostramientos, la calibracién se obtiene a partir de los resultados expe-
rimentales de Black, Wenger y Popov (1980)), en los cuales se aplican historias de desplaza-
miento en forma cuasi estatica a arriostramientos individuales.

La calibracion de modelos no lineales de rétulas plasticas se logra a partir de los resulta-
dos experimentales obtenidos por Uriz y Mahin (2008), en los cuales se aplica una historia
de desplazamientos cuasi estatica a un marco plano de 2 niveles con arriostramientos tipo
Chevron.
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3.2.7. Calidad de los Datos Experimentales

Si bien los datos experimentales obtenidos de los ensayos de arriostramientos individuales
cubren la gama de secciones y esbelteces mas comunes utilizadas en el diseno, dichos ele-
mentos poseen dimensiones inferiores a las utilizadas normalmente en disenios de estructuras
industriales. Por tanto, las secciones mayores podrian presentar un comportamiento diferente
al exhibido por las secciones ensayadas.

Los ensayos que muestran el comportamiento de rétulas plasticas en vigas se obtienen del
estudio de sistemas de marcos de momento. Debido a que las rétulas plasticas de marcos
arriostrados tipo Chevron se forman a cada lado del gusset central que recibe los arriostra-
mientos, el comportamiento de éstas podria diferir a lo observado en los ensayos de conexiones
de momento viga-columna. La eleccion de este modelo fue debido a la ausencia de informacion
especifica para marcos arriostrados tipo Chevron.

Por otro lado, los ensayos realizados a un marco arriostrado completo no incluyen el efecto
de las cargas gravitacionales sobre vigas y columnas, por lo que el comportamiento puede
verse afectado.

Ademas, las historias de desplazamiento ciclico incremental utilizadas en las calibraciones
de los ensayos podrian no ser representativas de la demanda sismica real, por lo que la
capacidad predictiva de los modelos calibrados podria verse reducida en este trabajo.

Considerando lo anterior, la calidad de los datos experimentales a utilizar en este trabajo es
considerada Buena (B). De acuerdo a la Metodologia, la incertidumbre asociada a la calidad
de los datos experimentales es igual a Srp = 0.20 (FEMAP695, 2009, Tabla 3-2).

3.3. Desarrollo de Arquetipos

Este trabajo comprende el analisis de tres estructuras especificas del rubro minero y no a
simplificaciones de los sistemas sismorresistentes utilizados en ellas, por lo que no es necesario
elaborar un espacio de diseno de arquetipos. De este modo, la evaluacién del desempeno sélo
se limitard a dichas estructuras.

3.4. Desarrollo de Modelos No Lineales

3.4.1. Bases de Modelacion

Para el desarrollo de este trabajo se utilizan modelos no lineales tridimensionales que
concentran el comportamiento no lineal en arriostramientos verticales, rétulas plasticas y
pernos de anclaje. La posible incursion en el rango inelastico de otros elementos, como vigas
y columnas, se evalia por medio de modos de falla no simulados.
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Los modelos no lineales se desarrollan en el software SAP2000, en los que los arrios-
tramientos verticales, rotulas plasticas y pernos de anclaje se modelan mediante elementos
fenomenologicos del tipo Link. Estos elementos se definen a partir de una curva envolvente
fuerza-deformacion (también llamada “backbone”) y una ley de degradacion histerética, que
permite incorporar el efecto de la degradacion de resistencia y rigidez en los que incursiona
un elemento sometido a ciclos de carga y descarga.

Las uniones viga-columna de los marcos arriostrados se consideran como uniones de corte.
Cuando esta unién se produce en el eje fuerte de la columna, el tramo de viga que representa
la uni6on se considera como un segmento rigido.

3.4.2. Modelo No Lineal de Arriostramientos

Los arriostramientos verticales son modelados como elementos no lineales del tipo Link
Multilinear Plastic. Dichos elementos definen su respuesta mediante una curva envolvente
fuerza-deformacion y una ley histerética de degradacion de resistencia y rigidez.

El tramo en tracciéon de la envolvente se define a partir de las disposiciones del documen-
to “Prestandard and Commentary for the Seismic Rehabilitation of Buildings”, FEMA356
(FEMA356| 2000), donde la curva post plastificacion presenta degradacion de la resisten-
cia y posteriormente fractura. Dicha definicion es consistente con lo expuesto en el informe

“Seismic Rehabilitation of Ezisting Buildings”, ASCE/SEI 41-06 (ASCE, 2006)).

Para el tramo en compresion de la envolvente, sin embargo, no existe una buena corres-
pondencia entre la curva indicada por el documento FEMA356 y la descrita en los ensayos
utilizados, a excepcion de la resistencia residual (igual al 20 % de la capacidad a compresion).
Por lo tanto, para este trabajo es necesario definir y calibrar la envolvente a compresion.

Para ello se considera que la envolvente es lineal y elastica hasta alcanzar la carga critica de
pandeo, definida por la norma AISC360-05 (AISC| 2005b|, Seccion E3.). La transicion desde
la carga de pandeo hasta la carga residual se modela como un decaimiento exponencial, cuyo
orden se calibra a partir de los ensayos realizados por Black, Wenger y Popov (1980) a un
conjunto de arriostramientos de distintas esbelteces, compacidades y secciones. Urzta (2015))
realiz6 esta calibracion para perfiles H, TL, XI. y Cajon, obteniendo los exponentes que rigen
el decaimiento de la resistencia a compresién a medida que el elemento se pandea.

La longitud efectiva recomendada por el FEMA356 y el ASCE/SEI 41-06 es igual a 0.5
veces la distancia entre lineas de giro de gussets para el caso de arriostramientos que se cruzan
y unen en el punto medio. Para el caso de pandeo de arriostramientos individuales fuera y en
el plano, los valores recomendados son 0.8 y 1.0, respectivamente. Por otro lado, ensayos en
marcos arriostrados (Uriz y Mahin|, [2008) muestran que la rotacion de gussets post pandeo
de arriostramientos es baja y por tanto proveen una restriccion al pandeo fuera del plano no
despreciable.

20



Considerando lo anterior, para este trabajo se utiliza un factor de longitud efectiva igual
a 0.5 para arriostramientos que se cruzan y unen en su punto medio, e igual a 0.8 para
arriostramientos individuales que se pandean en o fuera del plano.

La Figura muestra la curva monoténica paramétrica fuerza-deformacion utilizada en
este trabajo para arriostramientos verticales.
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Figura 3.2: Esquema de la curva monotdnica paramétrica fuerza-deformaciéon para
arriostramientos verticales (Urzua, [2015).

Los parametros mostrados en la Figura [3.2] corresponden a:

P.(A) = Fuerza post pandeo, donde n se obtiene de la calibracion de los modelos no

lineales, n = 1.4 y 1.1 y 0.75 para secciones H, XL y Cajon, respectivamente
(Urzuaa, [2015)

P.(A) = min (pr, P, [%] ) (3.6)

P. = Fuerza residual, P, = 0.2P,
P. = Fuerza de pandeo ineléstico, P, = F, A,
F., = Tension de pandeo flexural para secciones compactas (AISC| 2005b|, Ecuaciones

(E3-2) y (E3-3))

FCT — |:O658Fy6/Fei| Fye Si KLG/T S 471\ / ES/Fye (37)

Fo = 0.877F, si KLo/r > 4.T1\/ E,/F,. (3.8)
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F, = Tension critica de pandeo elastico (AISC, [2005b, Ecuacion (E3-4))

T E,
F, = W (3.9)

Fye = Tension de fluencia esperada para el acero, Fy. = F, R, Fye = 322 y 372 MPa
para planchas de acero y perfiles laminados de calidad ASTM A36, respectiva-
mente

F, — Tension de fluencia especificada para el acero, F,, = 248 MPa para acero de
calidad ASTM A36

R, = Razon entre fluencia esperada y fluencia especificada, R, = 1.3 y 1.5 para
planchas de acero y perfiles laminados de calidad ASTM A36, respectivamente
(AISC, |2005a), Tabla I-6-1)

A, — Area bruta de la seccién transversal del arriostramiento

E = Modulo de elasticidad del acero, E; = 200000 MPa (AISC\ [2005b))

L, = Largo efectivo del arriostramiento

A, = Deformacion de pandeo, A, = P./Kq

A, = Deformacion de fluencia, A, = P,/ Ky

£, = Tension de rotura especificada para el acero, F,, = 400 MPa para acero de
calidad ASTM A36

Fle = Tension de rotura esperada para el acero, F,,, = F,R;, F,. = 480 MPa para
acero de calidad ASTM A36

R, = Razo6n entre la rotura esperada y rotura especificada, R; = 1.2 para planchas

de acero y perfiles laminados de calidad ASTM A36
K = Factor de longitud efectiva, K = 0.8 para arriostramientos individuales y 0.5

para arriostramientos que se cruzan y unen en su punto medio (FEMA356,
2000, Seccion 5.6.2.3.2)

K = Rigidez axial elastica del arriostramiento, Ky = E A,/ L.

Ko = Rigidez axial post fluencia del arriostramiento, Ky = (P, — P,)/(A, — A,)
P, = Fuerza esperada de fluencia, P, = F| A,

P, = Fuerza esperada de rotura, P, = F,.A,

La degradacion histerética de la resistencia y rigidez se incorpora en el modelo mediante
un modelo de pivote (Dowell et al., |1980)), opcion incluida en el software SAP2000 para
elementos tipo Link. Es importante notar que este modelo fue desarrollado para el anéalisis de
elementos de hormigén armado, pero de todos modos es utilizado debido a la amplia gama
de parametros que permiten definir la curva de histéresis.
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La Figura muestra un esquema de la curva de histéresis a utilizar en este trabajo.
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Figura 3.3: Curva de histéresis para el modelo de pivote (Dowell et al., [1980) (Urztay, 2015)).

Los parametros que controlan la curva histerética para el modelo de pivote son:

a; = Coeficiente que define el punto de pivote para descarga a cero desde el tramo
positivo de la curva monotoénica

as = Coeficiente que define el punto de pivote para descarga a cero desde el tramo
negativo de la curva monotoénica

B = Coeficiente que define el punto de pivote en un nuevo ciclo de carga desde cero
a carga positiva

Ba = Coeficiente que define el punto de pivote en un nuevo ciclo de carga desde cero

a carga negativa

Los parametros se calibran para definir una ley de histéresis que reproduzca el comporta-
miento de arriostramientos bajo cargas ciclicas. La calibraciéon de estos parametros es idéntica
a la obtenida por Urzua (2015). De este modo:

a1 = 100 Qg = 0.5 ﬁl =0.1 62 =1
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3.4.3. Modelo No Lineal de Roétula Plastica en Vigas de Marcos
Arriostrados Tipo Chevron

La plastificacién de vigas de marcos arriostrados tipo Chevron ocurre a ambos lados del
gusset central de conexion de los arriostramientos que llegan a la viga. Los requisitos de
disenio impuestos por la norma NCh2369 no son suficientes para evitar este tipo de falla, por
lo que es necesario incorporar este efecto en la modelacion de las estructuras.

Debido a la falta de informaciéon y ensayos asociados a la formacion de rotulas plésticas
en marcos arriostrados, se utilizan los resultados mostrados en el informe “Modelling and
Acceptance Criteria for Seismic Design and Analysis of Tall Buildings”, PEER/ATC-72-1
(ATC, 2010). Este documento estudia la formacion de rotulas plasticas en marcos rigidos. Por
tanto, para la modelacion de este fendémeno considera que la uniéon viga-columna es totalmente
rigida. El modelo de rotula pléastica se implementa en el software SAP2000 mediante el uso
de elementos tipo Link Multilinear Plastic, con una envolvente monotdnica segin el modelo
propuesto por Lignos y Krawlinker (ATC| 2010), idéntica a la utilizada por Urztia (2015).

El modelo considera un deterioro en la rigidez equivalente al 1% de la rigidez elastica de
la viga. Considerando que en las vigas de marcos arriostrados tipo Chevron, la deformaciéon
elastica ocurre en la viga, la curva envolvente presenta una rigidez elastica inicial 100 veces
mayor que la rigidez elastica al giro de la viga. Este valor se utiliza para evitar inestabilidades
numéricas que se presentan con rigideces muy altas (Urzual 2015). La Figura muestra la
curva envolvente utilizada en este trabajo.
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Figura 3.4: Curva envolvente monotonica paramétrica de la rotula plastica. (Urzaal, 2015).

donde los parametros de la curva fuerza-deformacion corresponden a:

M, = Momento plastico esperado en la viga, M, = ZF,
M. = Momento maximo en la viga, M, = 1.1M,
Z = Modulo plastico de la viga
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Tension de fluencia esperada para el acero, Fe = R, F}, F e = 322 MPa para
planchas de acero de calidad ASTM A36

Tension de fluencia especificada para el acero, F,, = 248 MPa para acero de
calidad ASTM A36

Rigidez de degradacion de resistencia, Kq = 0.01K)

Rigidez elastica al giro de la viga considerando apoyo simple y carga puntual
al centro, Ky = 4E,I/ L,

Rigidez eléstica al giro de la rotula plastica, K, = 100K,

Modulo de elasticidad del acero, Es = 200000 MPa (AISC, [2005b)

Momento de inercia de la viga

Largo libre de la viga en metros

Rotaciéon en momento maximo en radianes

—0.365 —0.14 0.34 —0.721 —0.23
0, = 0087 by L I Py
R T 2, d 0.533 345

(3.10)

Ancho del ala de la viga
Altura de la viga en metros
Altura del alma de la viga
Espesor del ala

Espesor del alma
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3.4.4. Modelo No Lineal de Anclaje Estructura - Fundacién

El anclaje de la estructura a las fundaciones esta dado por dos elementos principales: la
llave de corte y los pernos de anclaje. Las llaves de corte disenadas con la normativa NCh2369
han mostrado buen desempeno ante sismos severos, por lo que se considera que la transmisiéon
de corte a la fundacion se mantiene lineal eléstica.

En el caso de los pernos de anclaje, se ha exhibido plastificacion y, en algunos casos,
fractura posterior a eventos sismicos severos, por lo que estos elementos actiian como fusibles,
disipando mucha energia en el proceso de plastificacion. Por lo tanto, es necesario modelar
el comportamiento no lineal de estos elementos.

Los pernos de anclaje, parcialmente embebidos en el hormigon, estdn disenados para que
la falla se produzca en los pernos y no en la fundaciéon. La conexion de los pernos a las sillas
de anclaje adosadas a la columna no permite el trabajo a compresion de los pernos.

La Figura muestra un esquema del funcionamiento del anclaje de la estructura a la
fundacion. Debido a que el modelo de las columnas contempla solo la accion de traccion y
compresion en la base, es decir, rotulado en la base, la modelaciéon del anclaje estructura -
fundacion se basa en el uso en paralelo de dos elementos no lineales. El primero representa
los pernos de anclaje, que trabaja solo en traccion, y se modela como un elemento tipo Link
Multilinear Plastic. El segundo representa el pedestal, que trabaja s6lo en compresion, y se
modela como un elemento tipo Gap.

Ped, Gap Link, K,

PA, MLP Link

IS Sy WS

(a) Esquema de anclaje. (b) Modelacién en SAP2000.

Figura 3.5: Esquema de anclaje estructura-fundacion y modelo no lineal (Urzaal 2015).
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La curva envolvente asociada a los pernos de anclaje se muestra en la Figura Urzua
(2015) define empiricamente este comportamiento, a partir de la fluencia y rotura del elemen-
to, con tensiones y deformaciones iguales a las especificadas por la norma ASTM, equivalente
al 20 % de la distancia entre el tope del pedestal y el tope de la silla de anclaje.
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Figura 3.6: Curva envolvente para pernos de anclaje (Urzta, [2015).

donde los parametros de la curva fuerza - deformacion corresponden a:

P, = Fuerza esperada de fluencia en pernos de anclaje, P, = F A,

F,. = Tension de fluencia esperada para el acero, F. = R, F),, Fye = 372 [MPa| para
barras de acero calidad ASTM A36

F, = Tension de fluencia especificada para el acero, F, = 248 |[MPa] para acero
calidad ASTM A36

R, = Razon entre fluencia esperada y fluencia especificada, 2, = 1.5 para barras de
acero de calidad ASTM A36 (AISC| 2005a, Tabla I-6-1)

A, = Area bruta de la seccion total de pernos de anclaje

E; = Modulo de elasticidad del acero, E; = 200000 [MPa|

K. = Rigidez axial de las columnas de la estructura

K, = Rigidez axial de los pernos de anclaje, K, = E;As/L

K, = Rigidez axial del pedestal, K, = 10K,

L = Largo libre de pernos de anclaje entre topes de silla y del pedestal

Ay = Deformacion de fluencia, Ay = P,/ K,

La ley histerética utilizada por Urzia (2015) considera que los pernos de anclaje son
sometidos sblo a traccién en cada ciclo de carga, por lo que se utiliza un modelo cinemético
sin degradacion de rigidez ni resistencia, el cual esta implementado por defecto en el software
SAP2000 para elementos tipo Link. La Figura muestra un esquema de esta ley histerética.
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Figura 3.7: Ley de degradacion cinematica para los pernos de anclaje (Urzuaa, [2015).

3.4.5. Modos de Falla No Simulados

Este trabajo concentra el comportamiento no lineal de las estructuras en pernos de anclaje,
arriostramientos y en la formacion de rotulas plasticas en vigas, debido a su capacidad de
disipacion de energia sismica. En estos elementos se modelan explicitamente los modos de
falla dominantes, como pandeo flexural en arriostramientos. Los modos de falla fragiles, como
la fractura de la seccidon neta de arriostramientos o falla de conexiones, son prevenidos por
los criterios de diseno de la norma NCh2369.

La fractura por fatiga de bajo ciclaje en arriostramientos, como se explico en la seccion
anterior, no es considerada de forma explicita, pero si se considera su efecto al limitar la
deformacion ultima del arriostramiento como 15A,. Este limite es mucho menor que la de-
formacion de rotura esperada para un elemento en traccion monoténica (igual a 0.2L.), de
acuerdo a las disposiciones de los estandares FEMA356 y ASCE/SEI 41-06.

Por su parte, la fractura en columnas, precursora del colapso fragil de la estructura, tam-
poco es considerada de forma explicita, debido a la complejidad del andlisis para establecer
la zona de formacion de rétulas plasticas y su comportamiento bajo flexocompresion biaxial.
Urzta (2015) recomienda, a partir de los resultados obtenidos por Newell y Uang (2006) y
Uriz y Mahin (2008)), establecer de forma conservadora una deriva lateral méaxima del 5%
como modo de colapso fragil de la estructura.

Ademas, la interaccion de esfuerzos axiales, flexurales y de corte es registrada en cada
elemento. De forma conservadora, se considera que en cualquier eje, una relacion deman-
da/capacidad mayor a uno en cualquier columna es representativa de inestabilidad lateral y
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eventual colapso fragil de la estructura. La resistencia en columnas se evaliia considerando
las propiedades esperadas y el 100 % del largo libre en compresion. En general, se espera que
en columnas controle el modo de falla no simulado asociado a la primera fluencia por sobre
el de deriva lateral asociado a fractura.

La Tabla resume la modelacién para cada tipo de elemento resistente.

Tabla 3.1: Modelacion de los modos de falla criticos en estructuras a estudiar.

Estados de Modelacion
Explicitamente | Modo de Falla | Prevenido por
Modelado No Simulado CD’s
Arriostramientos Verticales

Pandeo Flexural v
Fatiga de Bajo Ciclaje v
Pandeo Local v
Fractura del Area Neta v

’ Vigas, Columnas y Arriostramientos de Piso

Pandeo Global y Local
Pandeo Lateral Torsional
Interaccion P-M, V-T
Fractura Columna

Modo de Falla

SENANEN

Conexiones

Falla Conexiones \ v

3.4.6. Calidad de los Modelos Analiticos

Los modelos analiticos de arriostramientos y rotulas plasticas son capaces de reproducir
de manera razonable el comportamiento global cuyo modo de falla dominante no sea la
fractura o el pandeo local de un arriostramiento. El pandeo local es restringido en los criterios
de disefio, al limitar la relacion ancho-espesor de las secciones (INN| 2003b, Tabla 8.1).
La fractura producto de la fatiga de bajo ciclaje se considera indirectamente en la curva
envolvente monotonica de cada arriostramiento, al limitar la deformacion a 15A,,. La fractura
en columnas se controla de forma indirecta a través de la deriva lateral, conservadoramente
igual al 5 %.

Considerando lo anterior, la calidad en la modelacion es considerada Buena (B). De acuer-
do ala Metodologia, la incertidumbre asociada a los modelos analiticos es igual a Sy pr, = 0.20
(FEMAP695, 2009, Tabla 5-3).
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3.5. Analisis No Lineales

3.5.1. Procedimientos de Analisis No Lineal

La determinaciéon de los parametros de desempeno requieren el desarrollo de analisis no
lineales del tipo estatico (pushover) y dinamico (tiempo-historia). Los analisis no lineales
estaticos permiten obtener informacién estadistica sobre la sobrerresistencia del sistema (2,
la ductilidad pr y sobre el factor de reduccion de la respuesta R; mientras que los analisis no
lineales dindAmicos permiten la evaluacion de la capacidad media de colapso Sor, la razén de
margen de colapso C'M R, la distribucién de energia entre arriostramientos y validar el factor
de reduccion de la respuesta R.

Las cargas gravitacionales y masas sismicas deben ser representativas de la estructura
representada. De acuerdo a esto, la Metodologia (FEMAP695, 2009, Ecuacion (6-1)) establece
una combinacion de carga para la realizacion de los anélisis no lineales, mostrada en la
ecuacion (3.11)):

1.05D + 0.25L (3.11)

donde D corresponde al peso propio de la estructura, ademas del peso de los equipos y
contenido de éstos, y L representa la sobrecarga de la estructura.

3.5.2. Analisis No Lineal Estatico (Pushover)

Al estudiar estructuras en tres dimensiones, es necesario realizar analisis no lineales esta-
ticos en cada una de las direcciones principales de la estructura modelada. En estos casos,
los valores de sobrerresistencia €2 y desplazamiento de techo 9, corresponden al promedio de
los obtenidos por los analisis en cada direccion.

El desarrollo de los anélisis estaticos se lleva a cabo a partir de analisis tiempo-historia,
conocidos como Fast Nonlinear Analysis (FNA), donde la carga se aplica lentamente consi-
derando una alta razén de amortiguamiento critico (igual a 0.999). Este enfoque se prefiere
por sobre los analisis no lineales estaticos tradicionales por la alta eficiencia computacional
que ofrece; y por no presentar problemas de convergencia asociados a la multiplicidad de
soluciones, inducidos por no linealidades abruptas, como pandeo de arriostramientos (CSI,
2011).

Los anélisis no lineales estaticos se realizan en dos etapas. Primero, se aplican lentamente
las cargas gravitacionales, de acuerdo a la combinacion de carga dada por la ecuacion (3.11);
luego se aplican lentamente cargas laterales en cada nivel de la estructura, controlando la
deformacion de techo de ésta.
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La distribucion de la carga lateral sobre cada nivel, de acuerdo a la Metodologia, debe ser
proporcional a la forma modal fundamental y a la masa de dicho nivel, como se expone en
la ecuacion ((3.12)).

donde m, representa la masa en el nivel z y ¢, corresponde al valor de la forma modal
fundamental en el nivel x.

Se obtiene como resultado una curva pushover, en la que se grafica el corte basal en funcién
del desplazamiento de techo, como se expone en la Figura[3.8 V},,. corresponde al corte basal
maximo, mientras que 9, se refiere al desplazamiento de techo cuando el corte basal se degrada
un 20 % (es decir, 0.8V},,4.) 0 se gatilla un modo de falla no simulado (MFNS).

Vbasal

Vinax
|
0.8Vinax : i

o Vaurns)

VI

Btecho
-

|

Oy.eff Bu

Figura 3.8: Curva pushover no lineal estatica (idealizada).

La sobrerresistencia () se define como la razoén entre el corte basal maximo V,,,, vy el corte
basal de diseno V.

(3.13)

La ductilidad para una estructura de periodo 7', pr, se define como la razoén entre el
desplazamiento de techo ultimo d,, y el desplazamiento de fluencia efectivo 0y cyy:

Ou
y.eff
El desplazamiento de fluencia efectivo 6, ¢y estd dado por la expresion:
Vmax g
of f = | T? 3.15
Oyers = Co 774 [47r2} ( )

donde W representa el peso de la estructura.
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El coeficiente Cj se basa en la ecuacion (C3-4) de ASCE/SEI 41-06 (ASCE, [2006)):

Zi\/:l My ¢1 X

C’0 - ¢1 r
s N 2
Zm:l mm(ﬁl,m

(3.16)

donde N representa el nimero de niveles de la estructura y « el nivel del piso. ¢;, corres-
ponde a la forma modal fundamental a nivel del techo.

3.5.2.1. Estimacion del Factor de Reduccién de la Respuesta R

Con los resultados de los andlisis pushover es posible obtener una aproximacion del Factor
de Reduccion de la Respuesta R, a partir de lo indicado en el estandar “Structural Response
Modification Factors”, ATC-19 (ATC| 1995).

R=QR, (3.17)

El factor R, corresponde al Factor de Ductilidad, el cual se basa en lo dictaminado por
Newmark y Hall (1982)), el cual depende del periodo predominante del suelo 7}, y del periodo
fundamental de la estructura 7"

1si T <171,
R,=<\2u—1si T>1T, (3.18)
pwsi T >1T,

El Factor de Ductilidad R, representa la reduccion de fuerza sismica que presenta un
sistema con sobrerresistencia unitaria. Este parametro serd utilizado como referencia para
compararlo con la reduccion de fuerza obtenida de los analisis dindmicos no lineales, pues
los Factores de Reduccion R obtenidos de estos anélisis representan la condicién de colapso
incipiente o, en otras palabras, de sobrerresistencia unitaria.

3.5.3. Analisis No Lineal Dindmico ( Tiempo-Historia)

El analisis no lineal dindmico de estructuras se lleva a cabo mediante la combinaciéon de
cargas mostrada en la ecuacion y el conjunto de registros sismicos mostrado en la Tabla
3.2} Estos andlisis permiten obtener parametros de desempeno como la Capacidad Mediana
de Colapso Ser, la Razéon de Margen de Colapso C'M R, la distribucién de energia entre
arriostramientos y el factor de reducciéon de la respuesta R para cada una de las estructuras
y bajo cada una de las normativas.

Los registros sismicos utilizados en los andlisis tiempo-historia son los mismos que los
seleccionados por Urzua (2015), con el fin de mantener continuidad con su estudio.

32



3.5.3.1. Registros Sismicos

Los analisis {iempo-historia a utilizar en este trabajo corresponden a sismos severos regis-
trados en el territorio chileno, contenidos en bases de datos chilenas |www.terremotos.ing
.uchile.cl| y de Estados Unidos |[www.strongmotioncenter.org|.

Los registros utilizados han sido previamente procesados con el fin de corregir posibles
problemas de linea base y contenido de frecuencias segin los procedimientos estandar. De
cada sismo se extrae el par de estaciones cuyas aceleraciones son mayores a 0.2¢g y se estima
su Intensidad de Arias (Arias, 1970) y el Potencial Destructivo (Araya y Saragoni, |1985)), con
el objetivo de correlacionar estos parametros y la cercania al colapso que tiene cada uno de
estos eventos.

La Tabla detalla el conjunto de registros sismicos utilizados en este trabajo para los
analisis no lineales dinamicos, ademas de su respectiva Intensidad de Arias y Potencial Des-
tructivo. Ademas, la Figura[3.9|establece una comparacion de las intensidades instrumentales
normalizadas.

Tabla 3.2: Registros sismicos utilizados en los anélisis tiempo-historia. (Urzta, 2015)).

Reg. Dur. At PGA IA PD

Epicentro Fecha Magnitud  Estaciones Nro Comp. [s] [s] [g] [m/s] [m-s]
1 EW 79.3  0.005 0.53 9.70 0.042

Melipilla 2 NS 79.3  0.005 0.69 8.97 0.043

3 \% 79.3 0.005 0.26 1.87 0.002

Valparaiso ~ 03-03-1985 7.8 Ms 4 L 100.0  0.005 0.72 19.94  0.252
San Isidro 5 T 100.0  0.005 0.71  20.81  0.288

6 \ 100.0  0.005 0.40 4.92 0.014

7 L 80.0  0.005 0.27 2.12 0.009

Punitaqui ~ 14-10-1997 6.8 Ms Illapel 8 T 80.0  0.005  0.35 2.65  0.013
9 \ 80.0  0.005 0.18 0.64 0.002

10 L 63.3  0.005 0.27 1.41 0.012

Cementerio 11 T 63.3  0.005 031  1.67  0.011

12 A% 63.3  0.005 0.18 0.64 0.002

Sur de Pert  23-06-2001 8.4 Mw 13 L 76.2 0.005 0.34 1.39 0.019
Costanera 14 T 762 0.005 027  1.26  0.015

15 \ 76.2  0.005 0.08 0.21 0.001

16 EW 218.0  0.005 0.41 2.59 0.014

Mejillones 17 NS 218.0 0.005 042 298  0.018

18 A% 218.0  0.005 0.34 2.63 0.012

Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw 19 L 70.9 0.005 0.50 7.29 0.029
Tocopilla 20 T 70.9  0.005 0.59 8.67 0.023

21 \% 70.9 0.005 0.57 5.25 0.010

22 EW 180.0  0.010 0.70 17.50 0.134

Angol 23 NS 180.0  0.010 0.94 19.90  0.145

24 \% 180.0  0.010 0.29 4.25 0.015

Maule 27-02-2010 8.8 Mw 25 L 143.3  0.005 0.54 19.69  0.435
Constitucion 26 T 1433 0.005 0.63  26.05 0.655

27 \% 143.3  0.005 0.35 3.74 0.025

28 EW 282.0 0.010 0.24 1.62 0.012

Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza 29 NS 282.0 0.010 0.36 2.43 0.011
30 \% 282.0 0.010 0.16 0.90 0.003

33


www.terremotos.ing.uchile.cl
www.terremotos.ing.uchile.cl
www.strongmotioncenter.org

1 T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T T
- PGA/PGA
max
s LG, |
2 |:| PDIPD__
N
©
£06 i
(@]
=
g
» 0.4 i
E
i
&
0.2 .

12345678 9101112131415161718192021222324252627282930
Numero del Registro

Figura 3.9: Comparacion de intensidades instrumentales normalizadas.

3.5.3.2. Estimacién de la Razén del Margen de Colapso CMR

La Razon del Margen de Colapso C'M R se define como la razon entre la Intensidad Media
de Colapso Scr v la Intensidad del Méaximo Sismo Considerado Syr.

CMR = 2T (3.19)
SMT

De acuerdo a la Metodologia, la Intensidad Media de Colapso se obtiene escalando el
valor de la aceleracion espectral mediana, para el periodo fundamental en cada direccion de
analisis, por un factor de escalamiento que produzca el colapso estructural en al menos el
50 % de los registros utilizados en los anélisis tiempo-historia.

La Intensidad del Maximo Sismo Considerado Sy, se define como aquella aceleracion
espectral al nivel del Maximo Sismo Considerado MCFE para un periodo igual al periodo
fundamental de la estructura analizada.

Debido a que la norma NCh2369 no define un espectro al nivel de MCFE, se utiliza en
este trabajo como referencia la norma NCh2745 (INN} 2003a, 8.4). En este documento, se
define el MCFE como la sismicidad del territorio nacional con una intensidad que presenta
una probabilidad de excedencia del 10 % en 100 anos.
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La Figura |3.10| expone el espectro para el M CE, considerando un amortiguamiento igual
al 5 %.

My Za, V)T

M, ZA MyZapD/T?

|
|
|
' T

Ta Tb Tc Td

Figura 3.10: Espectro de pseudo-aceleracion MCE para un amortiguamiento del 5%,
de acuerdo a la norma NCh2745.

donde:

My, = Factor de amplificacion para el sismo MCE;, igual a 1.2 (INN} [2003a,
Tabla 3)

Z = Factor de amplificacién segiin zona sismica, igual a 1.0 para zona
sismica 2 (INN] 2003al, Tabla 5)

A = Aceleracion maxima del suelo, 0.41¢g para suelo tipo II (INN| 2003a,
Art. C8.4.1.)

s A = Aceleracion maxima, 1100 [cm/s?] para suelo tipo IT (INN| [2003al
Tabla 6)

ayV, apD = ayV =94 [em/s] y apD = 30 [em] para suelo tipo 1T (INN} 2003al
Tabla 6)

T,, Ty, T., Ty = Periodos caracteristicos del espectro, T, = 0.03, T;, = 0.20, T, = 0.54,

Ty = 2.00 [s] para suelo tipo II (INN} 2003a, Tabla 6)

A modo de comparacion del espectro definido con los registros sismicos a utilizar en este
trabajo, la Figura muestra el espectro MCE con los espectros elasticos del conjunto
de registros para los percentiles del 50 %, 75 % y 85 %, todos ellos bajo un amortiguamiento
efectivo del 5 %.
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Figura 3.11: Espectros de aceleracién del conjunto de registros utilizados para percentiles del
50%, 75 % y 85% y el Maximo Sismo Considerado M CE para un amortiguamiento efectivo del
5%.

La Metodologia establece que la Intensidad Media de Colapso §CT obtenida a partir de
analisis en tres dimensiones son en promedio un 20 % menores que la resultante de andlisis
en dos dimensiones. Por tanto, este valor debe incrementarse en un 20 % para una correcta
estimacion de la Razon de Margen de Colapso CM R (FEMAP695, 2009, Seccion 6.4.5).

Ademas, la Metodologia requiere que el C'M R calculado sea ajustado en funcion de la duc-
tilidad del sistema (FEMAP695, 2009, Seccién 7.2). Dicha correccion se debe a la diferencias
en la forma espectral que exhiben los registros en el catalogo estadounidense, producto de los
diferentes mecanismos de falla que originen los sismos. Para los registros utilizados en este
trabajo, en cambio, no es necesaria esta correcciéon debido a que todos los sismos tienen el
mismo mecanismo de falla, dado por la subduccion entre las placas de Nazca y Sudamericana,
a excepcion del terremoto de Punitaqui 1997, del tipo intraplaca.

3.5.3.3. Incertidumbre Registro a Registro

La incertidumbre registro a registro se debe a la variabilidad en la respuesta de una misma
estructura ante distintos eventos sismicos. Este fenémeno se produce por variaciones en el
contenido de frecuencias y caracteristicas dinamicas de los distintos registros (FEMAPG95,
2009, Seccién 7.3.1).
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De acuerdo a la Metodologia, la incertidumbre registro a registro Srrg se calcula como:

De la ecuacion ([3.20) se obtiene que para estructuras con ductilidad pr > 3, la incerti-
dumbre registro a registro es igual a Srrr = 0.40. De este modo, en este trabajo se utiliza
este valor para evaluar la incertidumbre total asociada a las estructuras en estudio.

3.5.3.4. Incertidumbre Total

La incertidumbre total estimada para las estructuras en estudio esta dada por:

Pror = \/@m + Bbr + B1p + Birpr = 0.50 (3.21)
donde:
Bror = Incertidumbre total al colapso del sistema
Brrr = Incertidumbre registro a registro, 0.40 (Seccion [3.5.3.3))
Bpr = Incertidumbre en los criterios de disefio, 0.10 (Seccion [3.2.5)
Brp — Incertidumbre en los ensayos utilizados en calibraciones, 0.20 (Seccion [3.2.7)
Bupr, = Incertidumbre en la modelacion, 0.20 (Seccion |3.4.6))

3.5.3.5. Limite de la Razén de Margen de Colapso CMR

Para la evaluacion del desempeno de estructuras, la Metodologia impone una probabilidad
maxima de colapso de un 10 %, por lo que para dicho documento, se establece que para la
incertidumbre total de Sror = 0.50, la Razén de Margen de Colapso es igual a CM Ryyy =
1.90 (FEMAP695, 2009, Apéndice F y Tabla 7-3).

3.5.3.6. Estimacioén del Factor de Reduccién de la Respuesta R

Para estimar la Intensidad Mediana de Colapso §CT se realizan andlisis tiempo-historia
donde los registros se amplifican gradualmente hasta alcanzar el colapso estructural en al
menos el 50% de éstos. Los registros escalados a nivel incipiente de colapso son utilizados
como base para la estimacién del Factor de Reduccion de la Respuesta R y la distribuciéon
de energia sismica, pues representan de forma conservadora el estado tltimo de resistencia
estructural.

El Factor de Reduccion de la Respuesta R se estima, para cada estructura y direccion de
analisis, mediante la razon entre el corte basal obtenido de un analisis tiempo-historia elastico
y el corte basal obtenido de un anélisis tiempo-historia no lineal a nivel de colapso. Esta razon
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es independiente de la sobrerresistencia del sistema, por lo que este valor se compara con el
factor R, obtenido de los andlisis no lineales elasticos.

3.5.3.7. Estimacion de la Energia Sismica Disipada

La energia sismica disipada por pernos de anclaje, arriostramientos y rotulas plasticas a
nivel de colapso se determina mediante el trabajo mecanico acumulado en el tiempo por cada
elemento.

Si p(t) y 6(t) corresponden a las cargas axial/momento y deformacion/rotacion en el
instante ¢, el trabajo mecanico para ese tiempo esta dado por:

W(t) = 5 (p(t) +p(t = 1)) (5(t) = o(t — 1)) (3.22)

N —

Asi, el trabajo acumulado hasta el tiempo ty esta dado por:
to
W(te) =Y W(t) (3.23)
t

3.5.4. Disipaciéon de Energia por Amortiguamiento Viscoso

Debido a que los modelos no lineales fueron calibrados para representar adecuadamente
la respuesta histerética de sus componentes, la mayor parte de la energia disipada se modela
de forma directa en cada elemento. Por tanto, el amortiguamiento viscoso asumido en los
analisis no lineales es menor al tipicamente utilizado en los andlisis dindmicos lineales.

En los modelos no lineales de este trabajo, el amortiguamiento viscoso es utilizado para
representar la disipacion que ocurre en el deslizamiento de conexiones, plastificaciones locales
menores o0 dano en elementos no estructurales, entre otros. Considerando lo anterior, se utiliza
una razon de amortiguamiento critico del 1% soélo en los modos con mayor participacion
modal, verificando que a nivel de colapso, la mayor parte de la disipacién de energia es
producto de la disipacion histerética y en menor medida al amortiguamiento viscoso. De
acuerdo a Urzta (2015)), es considerado aceptable que entre un 20 % y un 30 % de la energia
total sea disipada por amortiguamiento viscoso.
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3.5.5. Software de Analisis No Lineal

El método de integracion paso a paso para el anélisis no lineal dindmico sobre estruc-
turas tridimensionales complejas es computacionalmente muy costoso. El uso de modelos
fenomenologicos del tipo Link por sobre los modelos de elementos finitos permiten reducir la
demanda computacional, sin embargo es necesaria la aplicaciéon de un enfoque distinto para
el desarrollo de estos andlisis en tiempos razonables.

Este trabajo considera el enfoque implementado en el software SAP2000 llamado “ Fast
Nonlinear Analysis (FNA)”, el cual corresponde a una extension del método desarrollado
por E. Wilson para sistemas de naturaleza fundamentalmente elastica y con no linealidades
concentradas en elementos tipo Link (CSI, 2011). En este método, la no linealidad de la
estructura se separa de la parte elastica, permitiendo la resolucion modal de la parte elastica
a partir de vectores de RITZ, para resolver luego la parte no lineal de forma iterativa. Este
método es altamente eficiente para la resolucion de problemas complejos y sus resultados no
son tan dependientes del paso de tiempo escogido, a diferencia del método de integracion
directa.
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Capitulo 4: Diseno y Evaluacion del
Desempeno de la Estructura 1

El presente capitulo se centra en el diseno y la evaluacion del desempeno de la Estructura
1, de acuerdo a las disposiciones de la normativa vigente y propuesta. El disenio se lleva a
cabo considerando un comportamiento lineal-elastico, con el fin de comparar el efecto en los
tamanos relativos de los componentes estructurales. Por su parte, la evaluaciéon del desempeno
se logra mediante la aplicacién de la Metodologia, a partir de analisis no lineales.

4.1. Andlisis segtn la normativa vigente

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 1, mediante la aplicaciéon de la normativa vigente. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los dos niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma
NCh2369.

El Anexo muestra la distribucion de los componentes no lineales para la Estructura
1.

4.1.1. Diseno Lineal Elastico

4.1.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 1 para el
andlisis lineal-elastico se presentan en la Tabla 4.1] Por otra parte, la Tabla muestra las
cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura. El Anexo muestra el detalle de la
distribucién de cargas aplicadas en la estructura.

Tabla 4.1: Cargas permanentes v de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m] | Carga [Pa]
Peso propio grating - 490.50
Peso propio escaleras 931.95 -
Peso propio barandas 245.25 -
Sobrecarga de piso - 7848.00
Sobrecarga de escaleras 4905.00 -
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Tabla 4.2: Cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicion Comp. | Carga [kN]
Dsw Peso propio Fz 283.7
Dplat Peso escaleras, grating Fz 124.3
Dhr Peso barandas Fz 47.3
Deq Peso equipos Fz 624.7
Dpp Peso piping Fz 99.4

D Carga muerta operacional Fz 1222.0
D=1.15Dsw-Dplat+Dhr+Deq-+Dpp

L Sobrecarga de uso de plataformas Fz 1654.0

Ws Peso sismico Fz 1636.1
Ws=1.15Dsw+Dplat-+Dhr+Deq+Dpp+0.25L

Sx Corte basal analisis modal espectral en direccién X, Modo 2 Fx 481.0
(70 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.283 [s] con 85 % Part. Modal)

Sy Corte basal analisis modal espectral en direccién Y, Modo 1 Fy 439.8
(70 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.292 [s] con 76 % Part. Modal)

4.1.1.2. Verificacion de Esbelteces

Las Tablas[4.3]y .4l muestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compacidad
local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los
requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El célculo de las compacidades a flexién se realiz6 suponiendo que las columnas estan
sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.

Tabla 4.3: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil Af | Arc | Ap,s | Ar,g | Comp | Flex | Ay Are | Ap,7 | Ar,y | Comp | Flex
COL HN20x39.9 10.0 | 15.5 | 10.8 | 31.5 C C 30.0 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR 200x200x5 35.0 | 39.8 | 31.8 | 39.8 C NC 35.0 | 39.8 31.8 39.8 C NC
ARR 150x150x5 25.0 | 39.8 | 31.8 | 39.8 C C 25.0 | 39.8 31.8 39.8 C C
ARR L.8x9.63 7.5 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA IN25x32.6 7.5 14.0 | 10.8 | 28.3 C C 46.0 | 149.9 | 106.8 | 149.9 C C
VIGA IN25x46.6 8.3 14.0 | 10.8 | 28.4 C C 45.2 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN35x71.3 5.6 13.5 | 10.8 | 274 C C 52.3 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA | TIE350x200x10x18 | 5.6 154 | 10.8 | 31.1 C C 314 | 1499 | 774 | 149.9 C C
VIGA C20x15.4 10.0 | 11.9 8.5 11.9 C NC 28.3 | 88.9 50.8 88.9 C C

Tabla 4.4: Limites de esbeltez global de los elementos que componen la estructura.

Tipo Perfil KL/rmax | KL/Tiim
COL HN20x39.9 67.6 133.8
ARR 200x200x5 55.1 133.8
ARR 150x150%x5 45.0 133.8
ARR L8x9.63 110.7 133.8
VIGA IN25x32.6 117.3 133.8
VIGA IN25x46.6 32.7 133.8
VIGA IN35x71.3 88.5 133.8
VIGA | TE350x200x10x18 35.3 133.8
VIGA C20x15.4 102.5 133.8
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4.1.1.3. Verificacion de Deriva de Piso

La Tabla muestra la verificacion de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN, 2003b, Art. 6.1).

Tabla 4.5: Verificacion de derivas de piso, de acuerdo a la deformacién eléstica.

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | Ayeai/H | A/Hjiy, | Cumple?
DX01 5.9 3465 0.002 0.015 v
DX02 10.8 3420 0.003 0.015 v
X DX03 5.4 2500 0.002 0.015 v
DX04 15.2 2470 0.006 0.015 v
DYO01 4.9 3465 0.001 0.015 v
DY02 8.6 3420 0.003 0.015 v
v DY03 4.6 2500 0.002 0.015 v
DY04 11.3 2470 0.005 0.015 v

4.1.1.4. Verificacion de Resistencia

Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné
el factor de utilizaciéon de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizaciéon obtenidos tras el diseno. El Anexo muestra el
detalle de los factores de utilizacion obtenidos en cada planta y en cada eje.

Del diseno se obtiene que la columna mas solicitada posee un factor de utilizaciéon de 0.75,
mientras que el arriostramiento més solicitado posee un factor de utilizacion igual a 0.75.

0.9

08

Figura 4.1: Factores de utilizacién obtenidos para la Estructura 1 segtun la normativa vigente.
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4.1.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. La solucion consiste en 4 pernos gbl%” de calidad ASTM A36, ademas

de una silla de anclaje. El largo libre de los pernos es igual a 43 [cm].

De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigén del pedestal. La Tabla[4.6{expone la envolvente de fuerzas

de las combinaciones LREFD para los nodos de anclaje.
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Figura 4.2: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 1.

Tabla 4.6: Envolvente de fuerzas (LRFD)

para los anclajes de

columnas sismorresistentes.

F1 F2 F3
Nodo | Combinacién | Tipo | [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max 1.1 177.7 | 536.7
Al U.ENV Min -1.1 -145.7 | -402.5
A2 U.ENV Max 1.1 145.8 587.3
A2 U.ENV Min -1.1 -176.9 | -388.1
A3 U.ENV Max 208.0 0.3 663.1
A3 U.ENV Min -166.7 -0.3 -456.2
A4 U.ENV Max 199.7 0.3 617.1
A4 U.ENV Min | -163.6 -0.3 -449.2
A5 U.ENV Max | 166.0 0.4 638.8
A5 U.ENV Min | -206.0 -0.4 | -470.9
A6 U.ENV Max 163.6 0.4 620.4
A6 U.ENV Min | -200.5 -0.4 | -449.0
AT U.ENV Max 0.3 203.7 | 706.8
A7 U.ENV Min -0.3 -143.9 | -404.1
A8 U.ENV Max 0.3 143.9 698.5
A8 U.ENV Min -0.3 -204.7 | -405.2
MAX 208.0 | 203.7 | 706.8
MIN -206.0 | -204.7 | -470.9
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La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360 (AISC, 2005b, Ecuacion (J3-1)), por lo que la relacion demanda/capacidad
es igual a:

Ty
oT. 0.82 (4.1)
donde:
T, = Traccion ultima en el anclaje, T, = 470.9 [kN]
¢T, = Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,,;Apa
0] = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Numero de pernos en cada anclaje, n =4
Aps = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Aps = 2565.2 [mm?]

F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 |[MPa] para acero
calidad ASTM A36

4.1.1.6. Analisis Pushover para Estimar el Comportamiento de los Pernos de
Anclaje

Previo al anélisis de la estructura, se verifica que el modelo permita estudiar el desarrollo
de resistencia y la estabilidad de sistemas gravitacionales posteriores al pandeo de arrios-
tramientos. La Figura muestra el resultado obtenido de un andlisis pushover sobre la
estructura. De la Figura, se observa que la estructura se mantiene lineal y elastica, mientras
que toda la disipacion de energia esta dada por la fluencia, y posterior ruptura, de los pernos
de anclaje.

Pushover X, Estructura 1, NCh2369 Vigente, PA ¢» 1 1/8

ushover Y, Estructura 1, NCh2369 Vigente, PA ¢ 1 1/8
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Figura 4.3: Curva Pushover para estimar el comportamiento de los pernos de anclaje ¢ = 13

dispuestos segun disefio.
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En la practica chilena, es comin que los edificios industriales de acero tengan un compor-
tamiento similar: la seleccion de pernos de anclaje que fluyen y eventualmente se fracturan
antes que la estructura alcance un comportamiento ineléastico.

Las nuevas disposiciones de la norma NCh2369 tienen como objeto proteger el sistema
gravitacional de una estructura mediante la disipacion de energia a través de la fluencia y el
pandeo de arriostramientos y fluencia de pernos de anclaje. Debido a que, a partir del anélisis
pushover anterior, la fractura de pernos es previa al pandeo y la fluencia de arriostramientos,
es necesario aumentar el didmetro de los pernos de anclaje, con el fin de permitir el estudio
del efecto de las nuevas disposiciones en el desempeno de esta estructura.

1
2

El nuevo diametro de pernos es igual a ¢ = 15 . La nueva relacion demanda/capacidad

es entonces igual a:

T
=0.46 4.2
T, 42
donde:
T, = Traccion ultima en el anclaje, T,, = 470.9 |kN]
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢T,, = ¢F,;Apa
0] = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Numero de pernos en cada anclaje, n =4
Aps = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 4560.4 [mm?]
F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero

calidad ASTM A36
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4.1.2. Analisis no Lineal Estatico

4.1.2.1. Analisis Pushover

La Figura muestra los resultados de los andlisis no lineales estaticos realizados en
cada una de las direcciones principales de la estructura. Es importante mencionar que el
punto de control considerado en los analisis pushover corresponde al penultimo nivel de la
estructura, pues el nivel superior tiene una estructuraciéon basada en marcos de momento,
més flexibles que los marcos arriostrados. El considerar el dltimo nivel por lo tanto, tendria
como consecuencia valores de ductilidad mayores y no representativos de la estructuracion
del resto del edificio.

Considerando la direccion X, al aumentar el desplazamiento de techo se observa que la
estructura permanece lineal hasta llegar a una primera desviaciéon del comportamiento lineal
del corte basal, asociado a la fluencia de los pernos de anclaje. Posterior a esta degradacion
del corte basal, se gatilla un modo de falla no simulado, en el que se alcanza la resistencia
esperada a compresion en las columnas. En este estado se alcanza un corte basal de 2650
[kN], equivalente a 1.6 veces el peso sismico, y una deriva del 0.75 % para las direcciones +X
y -X.

En cuanto a la direccion Y, se tiene que la estructura permanece lineal hasta que se gatilla
un modo de falla no simulado, asociado al limite de resistencia esperada a compresion en las
columnas, no disipando energia en el proceso. En este estado se alcanza un corte basal de

2270 [kN], equivalente a 1.4 veces el peso sismico, y una deriva del 0.34 % para las direcciones
+Y y-Y.

Pushover X, Estructura 1, NCh2369 Vigente Pushover Y, Estructura 1, NCh2369 Vigente
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Figura 4.4: Analisis pushover realizado para la estructura.
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Para la determinacion de los pardmetros de desempeno pr, 2y R, se considera el andlisis
pushover hasta que se gatilla un modo de falla no simulado, de acuerdo a las especificaciones
de la Metodologia. La Tabla muestra los resultados obtenidos de dichos analisis. Si se
considera el factor de reducciéon asociado a la ductilidad R, se observa que en promedio es
menor que el valor de diseno. Ademas, en la direccién Y tiene un valor muy cercano a 1.0
debido a su casi nula incursion en el rango inelastico. Por otro lado, la estructura posee una
ductilidad muy baja, dada exclusivamente por la fluencia de los pernos de anclaje.

Tabla 4.7: Factores de desemperio resultantes del anéalisis pushover.

Caso Vo =14V Co Vimaz %% T Oy.cff
[kN] [kN] | [kN] [s] [mm]
PO +X 673.4 0.83 2670 1638.3 0.283 26.9
PO -X 673.4 0.83 2670 1638.3 0.283 26.9
PO +Y 615.7 0.88 2270 1638.3 0.292 25.7
PO -Y 615.7 0.88 2270 1638.3 0.292 25.7
Caso Ou 7% Q R, R =QR, | Rgiseno
[mm]
PO +X 71.9 2.7 4.0 2.1 8.3 3
PO -X 71.9 2.7 4.0 2.1 8.3 3
PO +Y 31.8 1.2 3.7 1.2 4.5 3
PO -Y 31.8 1.2 3.7 1.2 4.5 3
Promedio 51.8 2.0 3.8 1.6 6.4 3

4.1.3. Analisis no Lineal Dinadmico

4.1.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla 4.8 muestra el andlisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los anélisis se realizan considerando simultaneamente las tres direcciones registradas en cada
estacion. El analisis comienza con un escalamiento inicial de 0.5, el cual se incrementa hasta
llegar al colapso incipiente en el 50 % de los registros con un factor de escalamiento SF = 0.8.
Los terremotos que controlan el colapso incipiente son los de Valparaiso 1985 (estaciones
Melipilla y San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y
Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son aquellos a considerar para
el estudio de las respuestas maximas asi como la distribucién de energia de los componentes
no lineales presentes en la estructura.

La Tabla expone el calculo de la Razén del Margen de Colapso CM R para cada
direccion de analisis. Debido a la simetria de la estructura, en ambas direcciones se obtienen
razones C'M R similares. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 0.72,
un 60 % menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.
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Tabla 4.8: Resultados obtenidos del analisis no lineal dinamico.

Factor de escalamiento SF 0.5 0.6 0.7 0.8
Epicentro Fecha Magnitud Estacion Registros X/Y/Z Colapso Colapso Colapso Colapso
. EW/NS/V* NO ST S1 S1
Melipilla NS/EW/V SI SI SI SI
Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms . L/T/V* SI SI SI SI
San Isidro T/L/V SI SI SI SI
L/T/V NO NO NO NO
Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO NO NO
) . L/T/V NO NO NO NO
Cementerio T/L/V NO NO NO NO
Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO NO NO
Costanera T/L/V NO NO NO NO
.. EW/NS/V NO NO NO NO
Mejillones NS/EW/V NO NO NO NO
Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw . L/T/V* NO NO NO ST
Tocopilla T/L/V NO NO SI SI
EW/NS/V* SI SI SI SI
Angol NS/EW/V SI SI SI SI
Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* SI SI SI SI
Constitucion T/L/V SI SI ST ST
EW/NS/V NO NO NO NO
Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO NO NO
% de Colapsos 40 % 40 % 45 % 50 %

Tabla 4.9: Determinacion del margen de colapso CM R.

Direccion X Y
Periodo fundamental T}, 0.283 | 0.292
Factor de escalamiento SF 0.8 0.8
Factor tridimensionalidad SF3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasgg o 1.038 | 0.981
SCT = SF - Sasgo 0.830 | 0.785
Intensidad MCE SMT 1.347 | 1.347
CMR = SF3p - SCT/SMT 0.74 0.70
CMRyg 9 1.9 1.9
Cumple? NO NO
CMR/CMRig9 0.39 0.37

4.1.3.2. Disipacién y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado segtin la normativa vigente, para un nivel de colapso incipiente. Por

su parte, la Figura [4.5| exhibe de forma gréafica las respuestas maximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que los arriostramientos en traccion no alcanzan la fluencia para ninguno de los
eventos analizados, de los cuales en promedio, alrededor del 50 % presentan una razon tension
méaxima,/tension de fluencia T'/T), en el rango 0.50-0.75, y un 45 % en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, se observa que en promedio el 95% ex-
hibe deformaciones menores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar la
deformacion por pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 30 % de los arriostra-
mientos presentan razones compresion maxima,/tension de pandeo P/ P, en el rango 0.50-0.75,
mientras que el 70 % restante se ubica en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, se observa que del orden del 50 % de
los pernos de anclaje alcanza la fluencia, sin alcanzar la ruptura. Ademas, se observa que el

90 % de los pernos presenta razones de tensién maxima/tension de fluencia 7'/7), en el rango
0.75-1.00.
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Tabla 4.10: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Traccion T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 0-¢ey €y - Eu
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 5% %5 % 100 % 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 12% 88 % 100 % 0%
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 25 % 69 % 6% 100% 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 88 % 12% 100 % 0%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 12% 88 % 100 % 0%
Arriost. en Compresion P/P. ec = 0c/Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 | 0 - 1.5%0 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 50% 50% 100% 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100% 75% 25 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 0% 4% 56 % 100% 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 62 % 38% 100 % 0%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100% 100 % 0%
Pernos de anclaje T/T, et = 0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 0-¢ey Ey - Euy
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100% 38% 62%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100% 0% 100 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 0% 50% 50% 100% 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100% 100% 0%
Constitucién 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100 %
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Figura 4.5: Respuestas maximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla[4.11] El factor de reduccion R se obtiene comparando el corte basal maximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reduccion de la respuesta R = 1.4, un poco mas bajo
que el obtenido de analisis pushover (R, = 1.6), pero consistente con el analisis previo.

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la mayor parte de la disipacion se logra debido al amortiguamiento de la
estructura, que no alcanza la plastificacion de sus elementos antes de llegar al colapso in-
cipiente. Cuando dicha plastificacion se alcanza, se observa que la disipacion de energia se

produce mayoritariamente en los pernos de anclaje y posteriormente en los arriostramientos
en compresion.

Las Figuras [1.6] y [4.7] muestran la distribucion de energia en funcion del tiempo para los
terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 4.11: Determinacion del factor de reducciéon R y distribuciéon de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Ao 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Tocopilla Angol Constitucion
Direccion Reg. X/Y/7 EW/NS/V L/T/V L/T/V | EW/NS/V L/T/V
Escala 0.6 0.5 0.8 0.5 0.5
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 1 5 2 2 2
FU méximo Columnas 1.02 1.01/1.02/1.07/ | 1.08/1.09 | 1.01/1.02 1.05/1.10

1.11/1.18
Corte Basal, Direccién X [kN]
Modelo lineal 2380 2087 2249 2148 4807
Modelo no lineal 2313 2063 1754 2071 2107
Factor de Reduccion R 1.03 1.01 1.28 1.04 2.28
Corte Basal, Direccién Y [kN]
Modelo lineal 2563 2365 2658 3869 4807
Modelo no lineal 1936 2328 2336 2004 2398
Factor de Reduccion R 1.32 1.02 1.14 1.93 2.00
Energia Acumulada

Pernos de anclaje [ %] 0.9% 30.3% 0.1% 0.0% 42.5%
Arriostramientos [ %] 0.2% 20.7% 0.1% 0.0% 0.3%
Amortiguamiento [ %] 94.0% 47.6 % 89.8% 97.6 % 54.8%
Cinética + Potencial [ %] 4.9% 14% 10.0% 2.4 % 2.4 %
Total [ %] 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 %

Total [kJ] 196.60 621.03 184.23 333.08 528.61
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Figura 4.6: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Valparaiso 1985.
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Figura 4.7: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Maule 2010.
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4.2. Analisis segiin la normativa propuesta

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 1, mediante la aplicacién de la normativa propuesta. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los dos niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma
NCh2369.

El Anexo muestra la distribucion de los componentes no lineales para la Estructura

4.2.1. Diseno Lineal Elastico

4.2.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 1 para el
analisis lineal-elastico se presentan en la Tabla 4.12, Por otra parte, la Tabla muestra
las cargas de disenio totales aplicadas sobre la estructura. El Anexo muestra el detalle de
la distribucion de cargas aplicadas en la estructura.

Tabla 4.12: Cargas permanentes y de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m] | Carga [Pa]
Peso propio grating - 490.50
Peso propio escaleras 931.95 -
Peso propio barandas 245.25 -
Sobrecarga de piso - 7848.00
Sobrecarga de escaleras 4905.00 -

Tabla 4.13: Cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicion Comp. | Carga |[kN]
Dsw Peso propio Fz 312.6
Dplat Peso escaleras, grating Fz 124.3
Dhr Peso barandas Fz 47.3
Deq Peso equipos Fz 624.7
Dpp Peso piping Fz 99.4

D Carga muerta operacional Fz 1255.2
D=1.15Dsw+Dplat+Dhr+Deq+Dpp

L Sobrecarga de uso de plataformas Fz 1654.0

Ws Peso sismico Fz 1669.3
Ws=1.15Dsw+Dplat-+Dhr+Deq+Dpp+0.25L

Sx Corte basal anélisis modal espectral en direcciéon X, Modo 2 Fx 500.5
(70 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.268 [s] con 87 % Part. Modal)

Sy Corte basal analisis modal espectral en direccién Y, Modo 1 Fy 476.7
(70 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.275 [s] con 82 % Part. Modal)
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4.2.1.2.

Verificacion de Esbelteces

Las Tablas y muestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compa-
cidad local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los
requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El calculo de las compacidades a flexion se realiz6 suponiendo que las columnas estan
sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.

Tabla 4.14: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil A [ Are [ Ap,f | Arz | Comp [ Flex | Aw Are | Ap,f | Ar,f | Comp | Flex
COL HN25x57.7 10.4 | 14.7 | 10.8 | 29.7 C C 37.7 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR 200x200x5 35.0 | 39.8 31.8 39.8 C NC 35.0 39.8 31.8 39.8 C NC
ARR 150x150x5 25.0 | 39.8 31.8 39.8 C C 25.0 39.8 31.8 39.8 C C
ARR L.8x9.63 7.5 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA IN25x32.6 7.5 14.0 10.8 28.3 C C 46.0 | 149.9 | 106.8 | 149.9 C C
VIGA IN25x46.6 8.3 14.0 10.8 28.4 C C 45.2 | 149.9 77.4 149.9 C C
VIGA IN35x71.3 5.6 13.5 10.8 27.4 C C 52.3 | 149.9 77.4 149.9 C C
VIGA | TE350x200x10x18 5.6 15.4 10.8 31.1 C C 31.4 | 1499 77.4 149.9 C C
VIGA C20x15.4 10.0 | 11.9 8.5 11.9 C NC 28.3 | 88.9 50.8 88.9 C C

4.2.1.3.

Tabla 4.15: Limites de esbeltez global de los elementos que componen la estructura.

Tipo Perfil KL/rmaz | KL/Tlim
COL HN25x57.7 53.2 133.8
ARR 200x200x5 55.1 133.8
ARR 150x150x5 45.0 133.8
ARR L8x9.63 110.7 133.8
VIGA IN25x32.6 117.3 133.8
VIGA IN25x46.6 32.7 133.8
VIGA IN35x71.3 88.5 133.8
VIGA | 1E350x200x10x18 35.3 133.8
VIGA C20x15.4 102.5 133.8

Verificacion de Deriva de Piso

La Tabla muestra la verificacion de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN, 2003b, Art. 6.1).
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Tabla 4.16: Verificacién de derivas de piso, de acuerdo a la deformacion elastica.

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | A/H | A/Hjimym | Cumple?
DXO01 6.2 3465 0.002 0.015 v
DX02 9.3 3420 0.003 0.015 v
X DX03 4.7 2500 0.002 0.015 v
DX04 12.3 2470 0.005 0.015 v
DYO01 5.4 3465 0.002 0.015 v
DY02 7.7 3420 0.002 0.015 v
v DYO03 4.0 2500 0.002 0.015 v
DY04 10.6 2470 0.004 0.015 v

4.2.1.4. Verificacion de Resistencia

De acuerdo a la normativa propuesta, el sistema gravitacional debe ser capaz de resistir las
solicitaciones posteriores al pandeo y fluencia de arriostramientos, por lo que las solicitaciones
sismicas se amplifican por el factor 0.7R; > 2.0. La Figura muestra este resultado, en el
que la columna maés solicitada posee un factor de utilizacion de 0.64.
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Figura 4.8: Factores de utilizacion obtenidos para las columnas, amplificando
las solicitaciones sismicas por 0.7R; > 2.0.
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Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné
el factor de utilizaciéon de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizaciéon obtenidos tras el diseno. El Anexo muestra el
detalle de los factores de utilizaciéon obtenidos en cada planta y en cada eje.

0.9

0.8

Figura 4.9: Factores de utilizacion obtenidos para la Estructura 1 segin la normativa propuesta.
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4.2.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. La solucion consiste en 4 pernos gbl%” de calidad ASTM A36, ademas
de una silla de anclaje. El largo libre de los pernos es igual a 43 [cm].

De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigéon del pedestal. La Tabla [4.17] expone la envolvente de
fuerzas de las combinaciones LRFD para los nodos de anclaje.
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Figura 4.10: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 1.

Tabla 4.17: Envolvente de fuerzas (LRFD) para los anclajes de columnas sismorresistentes.

F1 F2 F3
Nodo | Combinaciéon | Tipo [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max 1.4 186.1 575.3
Al U.ENV Min -1.5 -161.4 | -437.0
A2 U.ENV Max 1.5 161.3 626.4
A2 U.ENV Min -1.5 -185.3 | -422.3
A3 U.ENV Max 209.0 0.6 683.5
A3 U.ENV Min | -175.4 -0.6 -472.5
A4 U.ENV Max 201.5 0.6 638.0
A4 U.ENV Min | -172.0 -0.6 -465.1
A5 U.ENV Max 174.8 0.7 660.2
Ab U.ENV Min | -207.3 -0.7 -487.3
A6 U.ENV Max 171.8 0.7 640.4
A6 U.ENV Min -202.1 -0.7 -464.9
AT U.ENV Max 0.4 206.6 742.9
A7 U.ENV Min -0.5 -159.0 | -434.1
A8 U.ENV Max 0.5 159.0 733.8
A8 U.ENV Min -0.5 -207.5 | -435.3
MAX 209.0 206.6 742.9
MIN -207.3 | -207.5 | -487.3
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La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360 (AISC, 2005b, Ecuacion (J3-1)), por lo que la relacion demanda/capacidad
es igual a:

Ty
oT. 0.84 (4.3)
donde:
T, = Traccion ultima en el anclaje, T, = 487.3 [kN]
¢T, = Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,,;Apa
0] = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Numero de pernos en cada anclaje, n =4
Aps = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Aps = 2565.2 [mm?]

F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 |[MPa] para acero
calidad ASTM A36

4.2.1.6. Analisis Pushover para Estimar el Comportamiento de los Pernos de
Anclaje

Previo al anélisis de la estructura, se verifica que el modelo permita estudiar el desarrollo
de resistencia y la estabilidad de sistemas gravitacionales posteriores al pandeo de arrios-
tramientos. La Figura muestra el resultado obtenido de un andlisis pushover sobre la
estructura. De la Figura, se observa que la estructura se mantiene lineal y elastica, mientras
que toda la disipacion de energia esta dada por la fluencia, y posterior ruptura, de los pernos
de anclaje.
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Figura 4.11: Curva Pushover para estimar el comportamiento de los pernos de anclaje ¢ = 1g

dispuestos segun disefio.
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En la practica chilena, es comin que los edificios industriales de acero tengan un compor-
tamiento similar: la seleccion de pernos de anclaje que fluyen y eventualmente se fracturan
antes que la estructura alcance un comportamiento ineléastico.

Las disposiciones propuestas de la norma NCh2369 tienen como objeto proteger el sistema
gravitacional de una estructura estableciendo una jerarquia de falla, mediante la disipacion
de energia a través de la fluencia y el pandeo de arriostramientos y la fluencia de pernos de
anclaje, antes de alcanzar la falla de columnas. Debido a que, a partir del andlisis pushover
anterior, la fractura de pernos es previa al pandeo y la fluencia de arriostramientos, es ne-
cesario aumentar el didmetro de los pernos de anclaje, con el fin de permitir el estudio del
efecto de las nuevas disposiciones en el desempeno de esta estructura.

El nuevo diametro de pernos es igual a ¢ = 1%”. La nueva relacion demanda/capacidad
es entonces igual a:
T,
“ = (.47 4.4
T, 4
donde:
T, = Traccion ultima en el anclaje, T, = 487.3 [kN]
¢T, — Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,,;Apa
) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Numero de pernos en cada anclaje, n =4
Apsa = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Aps = 4560.4 [mm?]

F, = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 |[MPa] para acero
calidad ASTM A36

4.2.2. Andalisis no Lineal Estatico

4.2.2.1. Analisis Pushover

La Figura muestra los resultados de los analisis no lineales estaticos realizados en
cada una de las direcciones principales de la estructura. Debido a la estructuracion casi
simétrica del proyecto, se tiene el mismo comportamiento en ambas direcciones. Es impor-
tante mencionar que el punto de control considerado en los andlisis pushover corresponde
al penultimo nivel de la estructura, pues el nivel superior tiene una estructuracion basada
en marcos de momento, mas flexibles que los marcos arriostrados. Por tanto, considerar el
ultimo nivel tendria como consecuencia valores de ductilidad mayores y no representativos
de la estructuracion del resto del edificio.
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Al aumentar el desplazamiento de techo en cualquiera de las direcciones principales, se
observa que la estructura permanece lineal hasta llegar a una primera desviacion del com-
portamiento lineal del corte basal, asociado al pandeo de los arriostramientos en compresiéon
del primer nivel de la estructura y a la fluencia de los pernos de anclaje. Posteriormente los
arriostramientos en compresion del primer nivel alcanzan su carga residual, lo que provoca
un nuevo decaimiento en el corte basal, equivalente a un 46 % en la direccion X y a un 39 %
en la direccion Y. Finalmente, se gatilla un modo de falla no simulado, en el que se alcanza
la resistencia esperada a flexocompresion en las columnas.

Para las direcciones +X y -X, en el estado tltimo se alcanza un corte basal de 2100 [kN],
equivalente a 1.26 veces el peso sismico, y una deriva del 0.8 %.

En el caso de las direcciones +Y y -Y, en este estado tltimo se alcanza un corte basal
de 2150 y 2100 [kN], lo que equivale respectivamente a 1.29 y 1.26 veces el peso sismico, y
derivas del 0.99 % y del 0.79 %, respectivamente.

Para la determinacion de los parametros de desempeno ur, 'y R, se considera el anélisis
pushover hasta la zona en que el corte basal decae al 80 % de su valor méximo, de acuerdo
a las especificaciones de la Metodologia. En la Figura [4.12] dichos puntos se denotan con
un circulo. La Tabla muestra los resultados obtenidos de dichos anélisis. Si se considera
el factor de reduccion asociado a la ductilidad R,,, se observa que es menor que el valor de
disenio. Esto tiene como consecuencia un aumento de la resistencia y una menor capacidad
de disipacion de energia, con respecto a lo esperado tras la aplicaciéon de la normativa.
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Figura 4.12: Analisis pushover realizado para la estructura.
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Tabla 4.18: Factores de desempeno resultantes del analisis pushover.

Caso Vo = 1.4V Co Vimaz W T Oy cff
[kN] [kN] | [kN] [s] [mm]
PO +X 700.7 0.86 2669 1612.1 0.268 25.3
PO -X 700.7 0.86 2659 1612.1 0.268 25.2
PO +Y 667.4 0.95 2694 1612.1 0.275 29.8
PO -Y 667.4 0.95 2661 1612.1 0.275 29.5
Caso % 7% Q R, R =QR, | Rgiseno
[mm]
PO +X 75.5 3.0 3.8 2.2 8.5 3
PO -X 75.0 3.0 3.8 2.2 8.4 3
PO +Y 93.3 3.1 4.0 2.3 9.3 3
PO -Y 74.4 2.5 4.0 2.0 8.0 3
Promedio 79.5 2.9 3.9 2.2 8.5 3

4.2.3. Analisis no Lineal Dinamico
4.2.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla muestra el analisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los anélisis se realizan considerando simultaneamente las tres direcciones registradas en cada
estacion. El analisis comienza con un escalamiento inicial de 1.0, el cual se incrementa hasta
llegar al colapso incipiente en el 50 % de los registros con un factor de escalamiento SF = 1.3.
Los terremotos que controlan el colapso incipiente son los de Valparaiso 1985 (estaciones
Melipilla y San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y
Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son aquellos a considerar para

el estudio de las respuestas maximas asi como la distribuciéon de energia de los componentes
no lineales presentes en la estructura.

La Tabla [4.20] expone el célculo de la Razon del Margen de Colapso C'M R para cada
direccion de anélisis. Debido a la simetria de la estructura, en ambas direcciones se obtienen
razones C'M R similares. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 1.17,

un 38 % menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.

Tabla 4.19: Resultados obtenidos del anélisis no lineal dindmico.

Factor de escalamiento SF 1.0 1.1 1.2 1.3
Epicentro Fecha Magnitud Estacion Registros X/Y/Z Colapso Colapso Colapso Colapso
L. EW/NS/V* ST ST ST ST
Melipilla NS/EW/V SI ST St St
Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms i L/T/V* SI SI SI ST
San Isidro T/L/V SI ST SI SI
T/T/V NO NO NO NO
Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO NO NO
- L/T/V NO NO NO NO
Cementerio T/L/V NO NO NO NO
Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO NO NO
Costanera T/L/V NO NO NO NO
- EW/NS/V NO NO NO NO
Mejillones NS/EW/V NO NO NO NO
Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw X L/T/V* NO NO NO SI
Tocopilla T/L/V SI ST SI SI
EW/NS/V* NO ST ST ST
Angol NS/EW/V NO NO SI SI
Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* SI SI SI SI
Constitucion T/L/V sI SI SI SI
EW/NS/V NO NO NO NO
Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO NO NO
% de Colapsos 35% 40 % 45 % 50 %
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Tabla 4.20: Determinacion del margen de colapso CMR.

Direccion X Y
Periodo fundamental T), 0.268 | 0.275
Factor de escalamiento SF 1.3 1.3
Factor tridimensionalidad SFs3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasg o 1.009 | 1.013
SCT = SF - Sazgo 1.312 | 1.317
Intensidad MCE SMT 1.347 | 1.347
CMR = SF3p -SCT/SMT 1.17 1.17
CMRyo 1.9 1.9
Cumple? NO NO
CMR/CMRyo 0.62 | 0.62

4.2.3.2. Disipaciéon y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado seglin la normativa propuesta, para un nivel de colapso incipiente. Por
su parte, la Figura [4.13] exhibe de forma grafica las respuestas maximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que la mayoria de los arriostramientos en traccion no alcanzan la fluencia,
donde alrededor del 2.5 % presenta algtin grado de plastificaciéon por fluencia. Por otro lado,
alrededor de 15% de los arriostramientos presentan una razoén tension maxima,/tension de
fluencia T'/T,, en el rango 0.50-0.75, y un 85 % en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, se observa que en promedio el 35 %
exhibe deformaciones mayores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar
la deformacion por pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 97.5% presenta una
razon compresion méaxima/tension de pandeo P/P,. en el rango 0.75-1.00, mientras que el
2.5 % restante se ubica en el rango 0.50-0.75.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, la totalidad de los pernos se plastifica,
pero sin alcanzar la ruptura. Se observa de este modo que la plastificacion de los pernos de
anclaje es uno de los primeros mecanismos en movilizar la no linealidad en la estructura.
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Tabla 4.21: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Traccion T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢ey €y - Eu
Melipilla 1985 (EW /NS/V) 0% 0% 12% 88% 100 % 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 94 % 6 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 0% 25% 75 % 94 % 6 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 25 % 75 % 100 % 0%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 100 % 0%
Arriost. en Compresion P/P. ec = 0c/Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 | 0-1.5%0 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100 % 5% 25%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 62 % 38%
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 0% 12% 88 % 69 % 31 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100 % 88 % 12%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 31% 69 %
Pernos de anclaje T/T, et = 0¢/Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢ey Ey - Euy
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100 %
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 100 %
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Figura 4.13: Respuestas méaximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla El factor de reducciéon R se obtiene comparando el corte basal maximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reduccion de la respuesta R = 2.25 , del orden del valor
obtenido de analisis pushover (R, = 2.2).

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la disipacion esta dada principalmente por la accion de los pernos de anclaje
y del amortiguamiento, donde cada una disipa en promedio el 40 % de la energia ingresada al
sistema. Por su parte, los arriostramientos disipan en promedio el 19 % de la energia y el 1 %
restante estd asociado a las componentes cinética y potencial intrinsecas de la estructura.

Las Figuras y muestran la distribuciéon de energia en funcién del tiempo para
los terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 4.22: Determinacién del factor de reducciéon R y distribucién de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Ano 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Tocopilla Angol Constitucion
Direccién Reg. X/Y/Z EW/NS/V L/T/V L/T/V | EW/NS/V L/T/V
Escala 1.0 1.0 1.3 1.1 1.0
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 6 5 1 1 8
FU méximo Columnas 1.06/1.06/1.09/ 1.06/1.11/1.14/ 1.01 1.02 1.07/1.15/1.36/1.37/

1.18/1.18/1.27 1.17/1.20 1.43/1.54/1.56/1.60
Corte Basal, Direccion X [kN]
Modelo lineal 3987 4296 3612 3551 7684
Modelo no lineal 2619 2530 1938 2632 2303
Factor de Reduccion R 1.52 1.70 1.86 1.35 3.34
Corte Basal, Direccion Y [kN]
Modelo lineal 4636 6410 3878 9278 6587
Modelo no lineal 2086 2226 2592 2513 2683
Factor de Reduccién R 2.22 2.88 1.50 3.69 2.46
Energia Acumulada

Pernos de anclaje [ %] 38.4% 39.3% 43.8% 51.4% 25.0%
Arriostramientos [ %] 24.3% 19.6 % 8.0% 2.2% 41.7%
Amortiguamiento | %] 35.9% 39.7% 44.6 % 45.5% 32.7%
Cinética + Potencial [ %] 1.4% 1.4% 3.6% 0.9% 0.6 %
Total | %) 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0%

Total [kJ] 732.81 1138.00 470.24 817.73 1972.10
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Figura 4.14: Distribucién de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Valparaiso 1985.
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Figura 4.15: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Maule 2010.
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4.3. Comparacion de resultados segiin ambas normativas

Esta seccion resume los resultados obtenidos y ademas presenta una comparativa entre
las normativas NCh2369 vigente y considerando las modificaciones propuestas, en cuanto al
diseno realizado y al desempeno obtenido para la Estructura 1.

4.3.1. Comparaciéon en el diseno

La aplicaciéon de las normativas vigente y propuesta entregé como resultado dos disenos
similares, con arriostramientos de las mismas dimensiones, debido a los requisitos de compa-
cidad y esbeltez presentes en ambos documentos.

La principal diferencia entre ambos disenos esta dada por las dimensiones de las columnas.
Debido a las disposiciones propuestas, es necesario aumentar la resistencia de éstas para
asegurar estabilidad global posterior al pandeo y fluencia de arriostramientos. La Tabla [4.23
compara ambos disenios desde el punto de vista geométrico y de comportamiento sismico.

El diseno segin la normativa propuesta, en comparacion al dado por la normativa vigente,
presenta un peso sismico 1.02 veces mayor y periodos fundamentales del orden del 5 % menor,
debido al aumento en las dimensiones de las columnas y, por ende, de la rigidez del sistema.
Ademés, se observa que la estructura, al presentar un mayor peso sismico, también presenta
cortes basales de disefio mayores, en un orden del 4% y del 8% en cada direccion principal.

El analisis de las Figuras 4.1y de la[4.§] a la [4.9] muestra que los factores de utilizacion en
arriostramientos y vigas se mantienen en la misma razoén para ambos disenos, mientras que
los de las columnas disminuye debido al aumento de resistencia de éstas.

Desde el punto de vista de la deriva de piso, al comparar las Tablas [4.5] y [£.16] se observan
deformaciones levemente menores en el disenio segtin la normativa propuesta. Dado que ambas
disposiciones presentan los mismos limites de deriva, la normativa propuesta permite mejorar
dichos resultados.

Tabla 4.23: Comparacion del diseno entre ambas normativas.

Normativa Razoén
Disefio Vigente Propuesta | Propuesta/Vigente
Pernos de anclaje 491 1/2" 441 1/2” -
Columnas HN20x39.9 | HN25x57.7 -
Izq [cm?] 3900 9080 2.33
Iy [cm? 1330 3130 2.35
Peso sismico [kN] 1636.1 1669.3 1.02
Ty [5] 0.283 0.268 0.95
T, [s] 0.292 0.275 0.94
Corte basal X [kN] 481.0 500.5 1.04
Corte basal Y [kN] 439.8 476.7 1.08
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4.3.2. Comparacion en el desempeno

La aplicacion de las normativas vigente y propuesta entregd como resultado dos estructuras
similares en el diseno, pero con comportamientos diferentes al evaluar su desempeno. La
Tabla compara los parametros de desempeno de ambas estructuras, de acuerdo a la
Metodologia, a partir de lo obtenido en los analisis no lineales estaticos y dinamicos.

De los analisis no lineales estaticos, al comparar las Figuras y [4.12] se observa que
ambas estructuras son de comportamiento fragil, en las que el corte basal maximo es similar
para ambos disenos, por lo que la diferencia en el desempeno esta en la ductilidad del sistema.
De la Tabla se observa que la maxima capacidad de deformacion ¢, es cerca de un 50 %
mayor en el diseno bajo la normativa propuesta. En consecuencia, la ductilidad también
aumenta, siendo un 45 % mayor.

Con respencto a la sobrerresistencia €2, se observa que la diferencia es del orden del 3 %),
por lo que no se obtienen grandes cambios para este parametro de desempeno. Esto se debe
a que el cambio en el diseno s6lo provee mayor resistencia en las columnas, lo que se traduce
en mayor ductilidad al sistema, pero los componentes que disipan energia (arriostramientos
y pernos de anclaje), al ser iguales en ambos disenos, conllevan a que el corte basal maximo
sea similar. Por otro lado, dado que el corte basal de disefio presenta variaciones del 4 % y del
8 % en cada direccion, tiene como consecuencia que la sobrerresistencia se mantenga dentro
del mismo rango.

En cuanto al factor de ductilidad R,,, se presentan variaciones del 40 %. Se destaca que el
disefio bajo la normativa vigente presenta una incursion inelastica minima, dada tnicamente
por la plastificacion de los pernos de anclaje. En el disefio segtin la normativa propuesta,
en cambio, se observa pandeo en arriostramientos del nivel inferior, proporcionando mayor
capacidad de disipacién de energfa. Por lo tanto, el factor de ductilidad R, es mayor.

En cuanto a la determinaciéon del margen de colapso C'M R, ninguna de las estructuras
cumple con el objetivo de desempenio propuesto por la Metodologia. Se observa que la es-
tructura segun la normativa vigente estd aproximadamente un 60 % por debajo del limite
propuesto por las disposiciones del FEMA P695. En cambio, el disefio segin la normativa
propuesta esta aproximadamente un 40 % por debajo de dicho limite. Las disposiciones pro-
puestas mejoran el desempeno de esta estructura, pero no son capaces de cumplir con estos
requerimientos.
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Con respecto a los analisis no lineales dinamicos, al nivel de colapso incipiente, se obtuvo
un factor de reduccion R un 60 % mas alto en el diseno segtn la normativa propuesta. Para
determinar si existe una buena correlacion entre los andlisis, se comparan los factores R y
R,, para cada diseno, obteniendo variaciones del 12% y del 2% en cada uno de los disenios.
Estos valores se encuentran dentro del orden esperado de variacion.

Tabla 4.24: Comparacion en el desempeno entre ambas normativas.

Normativa Razén
Parametro Vigente | Propuesta | Propuesta/Vigente

Sy [mm] 51.8 795 1.53

ur 2 2.9 1.45

Q 3.8 3.9 1.03

R, 1.6 2.2 1.38

R=QR, 6.4 8.5 1.33

Raiseno 3 3 1.00

CMR/CMR; o 0.38 0.62 1.63

Rrg 1.4 2.25 1.61
Rru /R, 0.88 1.02 -
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Capitulo 5: Diseno y Evaluacion del
Desempeno de la Estructura 2

El presente capitulo se centra en el diseno y la evaluacion del desempeno de la Estructura
2, de acuerdo a las disposiciones de la normativa vigente y propuesta. El diseno se lleva a
cabo considerando un comportamiento lineal-elastico, con el fin de comparar el efecto en los
tamanos relativos de los componentes estructurales. Por su parte, la evaluaciéon del desempeno
se logra mediante la aplicacién de la Metodologia, a partir de analisis no lineales.

5.1. Analisis segiin la normativa vigente

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 2, mediante la aplicaciéon de la normativa vigente. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los tres niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma
NCh2369.

El Anexo muestra la distribucién de los componentes no lineales para la Estructura
2.

5.1.1. Diseno Lineal Elastico

5.1.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 2 para el
andlisis lineal-elastico se presentan en la Tabla [5.1] Por otra parte, la Tabla muestra las
cargas de disefio totales aplicadas sobre la estructura. El Anexo [B.I] muestra el detalle de la
distribucién de cargas aplicadas en la estructura.
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Tabla 5.1: Cargas permanentes v de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m]

Peso propio plataforma Nivel +5.175 490.50

Peso propio plataformas Nivel +10.845 902.52

Peso propio plataformas Nivel +14.970 657.27

Peso propio plataformas Nivel +16.870 9074.25
Peso propio piping Nivel +5.175 9810.00
Peso propio piping Nivel +14.970 13243.50
Sobrecarga de piso Nivel +5.175 4905.00
Sobrecarga de piso Nivel +10.845 9025.20
Sobrecarga de piso Nivel +14.970 6572.70

Tabla 5.2: Cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicién Comp. | Carga [kN]
Dsw Peso propio Fz 2022.1
Dplatf Peso plataformas Fz 1494.5
Dpiping | Peso piping Fz 1378.8
Deql Peso equipo hidrociclén Fz 676.7
Deq2 Peso equipo cajon Fz 1350.2
Deq3 Peso equipo tolva Fz 235.9
Deq4 Peso equipo puentegrta Fz 48.6
Deqgb Peso equipo monorriel Fz 6.2
D Carga muerta operacional Fz 7516.3
D=1.15Dsw+Dplat+Dpiping+Deql+Deq2+Deq3+Deq4+Deqb
Lplatf Sobrecarga de uso de plataformas Fz 2480.4
Leq4 Sobrecarga de uso de equipo puentegria Fz 196.1
Leqb Sobrecarga de uso de equipo monorriel Fz 99.1
L Sobrecarga de uso Fz 2775.6
L=Lplatf+Leq4+Leq5
Ws Peso sismico Fz 8136.4
Ws=1.15Dsw+Dplat+Dpiping+Deql+Deq2+Deq3+Deq4+Deq5+0.25L
Sx Corte basal analisis modal espectral en direcciéon X, Modo 5 Fx 2177.5
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.449 [s] con 82 % Part. Modal)
Sy Corte basal analisis modal espectral en direccién Y, Modo 2 Fy 1731.6
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.677 [s] con 56 % Part. Modal)

5.1.1.2. Verificacion de Esbelteces

Las Tablas[5.3]y p-4lmuestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compacidad
local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los

requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El calculo de las compacidades a flexiéon se realiz6 suponiendo que las columnas estan

sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.
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Tabla 5.3: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil Ar Are | Ap,f | Ar,y | Compr | Flex | Ay Ar,c Ap, f Ar,f Comp | Flex
COL | OE600x600x40x18 | 7.5 | 15.7 | 10.8 | 3L.8 C C 28.9 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
COL HN40x190.0 8.0 | 15.6 | 10.8 | 3L.7 C C 202 | 149.9 | 77.8 | 149.9 C C
ARR HN40x160.0 10.0 | 15.5 | 10.8 | 3L.5 C C 30.0 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR XTL.40x93.3 10.0 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L10x17.8 5.8 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR XL20x35.7 5.8 | 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA | 1E600x300x28x16 | 5.4 | 15.1 | 10.8 | 30.5 C C 34.0 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN20x30.6 75 | 14.8 | 10.8 | 30.1 C C 36.0 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN25x37.1 6.3 | 14.7 | 10.8 | 29.7 C C 377 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN30x56.8 71 | 14.0 | 10.8 | 284 C C 45.3 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN40x67.7 6.3 | 13.0 | 10.8 | 26.3 C C 61.3 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN40x87.8 6.9 | 13.0 | 10.8 | 26.4 C C 60.7 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN50x123.0 75 | 13.2 | 10.8 | 26.8 C C 57.5 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN60x166.0 5.4 | 12.7 | 10.8 | 25.7 9] C 68.0 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN60x184.0 47 | 127 | 108 | 258 C C 67.0 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN70x194.0 6.3 | 12.1 | 10.8 | 24.6 C C 805 | 149.9 | 774 | 149.9 C NC
Tabla 5.4: Limites de esheltez global de los elementos que componen la estructura.
Tipo Perfil KL/rmax | KL/Tiim
COL | HE600x600x40x18 32.3 133.8
COL TN40x190.0 52.4 133.8
ARR IN40x160.0 70.6 133.8
ARR XL40x93.3 117.2 133.8
ARR L10x17.8 75.4 133.8
ARR XL.20x35.7 72.0 133.8
VIGA | IE600x300x28x16 92.4 133.8
VIGA IN20x30.6 52.7 133.8
VIGA IN25x37.1 108.4 133.8
VIGA IN30x56.8 111.6 133.8
VIGA IN40x67.7 80.3 133.8
VIGA IN40x87.8 84.9 133.8
VIGA IN50x123.0 72.6 133.8
VIGA IN60x166.0 71.3 133.8
VIGA IN60x184.0 70.2 133.8
VIGA IN70x194.0 61.2 133.8
5.1.1.3. Verificacién de Deriva de Piso

La Tabla muestra la verificacion de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN, 2003b, Art. 6.1).
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Tabla 5.5: Verificacién de derivas de piso, de acuerdo a la deformacion elastica.

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | Ayeai/H | A/Hiy, | Cumple?
DX01 11.4 5175 0.002 0.015 v
DX02 19.5 5670 0.003 0.015 v
DX03 2.9 4125 0.001 0.015 v
DX04 3.8 1900 0.002 0.015 v
X DXO05 3.6 5030 0.001 0.015 v
DX06 3.2 2000 0.002 0.015 v
DYO01 9.4 5175 0.002 0.015 v
DY02 14.2 5670 0.003 0.015 v
DY03 12.1 4125 0.003 0.015 v
DY04 10.5 1900 0.006 0.015 v
Y DYO05 16.6 5030 0.003 0.015 v
DY06 4.4 2000 0.002 0.015 v

5.1.1.4. Verificacion de Resistencia

Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné
el factor de utilizacion de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizacion obtenidos tras el diseno. El Anexo [B.2.1] muestra el
detalle de los factores de utilizaciéon obtenidos en cada planta y en cada eje.

Del diseno se obtiene que la columna mas solicitada posee un factor de utilizacion de 0.68,
mientras que el arriostramiento méas solicitado posee un factor de utilizacion igual a 0.63.

0.9

08

oy

A

Figura 5.1: Factores de utilizacion obtenidos para la Estructura 2 segin la normativa vigente.
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5.1.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. Para el caso de las columnas HE600x600x40x18, la solucién consiste
en 6 pernos q§2i” de calidad ASTM A36, ademéas de una silla de anclaje. El largo libre de
los pernos es igual a 38 [cm|. En cambio, para las columnas HN40x190.0, la solucion consiste
en 4 pernos ¢2” de calidad ASTM A36, ademas de una silla de anclaje. El largo libre de los
pernos es igual a 38 [cm].

De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigon del pedestal. La Tabla[5.6]expone la envolvente de fuerzas
de las combinaciones LRFD para los nodos de anclaje.
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Figura 5.2: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 2.
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Tabla 5.6: Envolvente de fuerzas (LRFD) para los anclajes de columnas sismorresistentes.

F1 F2 F3
Nodo | Combinaciéon | Tipo Columna [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max | HE600x600x40x18 39.7 488.6 6850.9
Al U.ENV Min HE600x600x40x18 | -21.7 | -733.3 | -2395.0
A2 U.ENV Max | HE600x600x40x18 3.8 754.8 6433.8
A2 U.ENV Min HE600x600x40x18 | -23.1 | -484.7 | -2763.7
A3 U.ENV Max HN40x190.0 644.5 509.5 3196.3
A3 U.ENV Min HN40x190.0 -546.2 | -410.9 | -1033.5
A4 U.ENV Max HN40x190.0 602.0 5.7 2837.0
A4 U.ENV Min HN40x190.0 -635.2 -6.1 -1535.8
Ab U.ENV Max HN40x190.0 604.1 5.6 2560.2
A5 U.ENV Min HN40x190.0 -745.5 -6.2 -1441.8
A6 U.ENV Max HN40x190.0 572.0 397.7 3394.5
A6 U.ENV Min HN40x190.0 -532.3 | -582.6 | -932.9
MAX HE600x600x40x18 39.7 754.8 6850.9
MIN -23.1 | -733.3 | -2763.7
MAX HN40x190.0 644.5 509.5 3394.5
MIN -745.5 | -582.6 | -1535.8

La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360 (AISC| 2005b, Ecuacion (J3-1)), por lo que la relacion demanda/capacidad
para el caso de la columna HE600x600x40x18 (HN40x190.0) es igual a:

T,
“ = 0.80 (0.84 5.1
=080 (080 5.1
donde:
T. = Traccion ultima en el anclaje, T,, = 2763.7 |kN] (7, = 1535.8 |[kN])
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,,;Apa
) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Namero de pernos en cada anclaje, n = 6 (n = 4)
Apa = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 15391.2 [mm?] (Apy =
8107.3 [mm?])
F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero

calidad ASTM A36

5.1.2. Analisis no Lineal Estatico

5.1.2.1. Analisis Pushover

La Figura [5.3] muestra los resultados de los analisis no lineales estaticos realizados en cada
una de las direcciones principales de la estructura. Es importante mencionar que el punto de
control considerado en los analisis pushover corresponde al peniltimo nivel de la estructura,
pues el nivel superior tiene una estructuraciéon basada en marcos de momento, més flexibles
que los marcos arriostrados. Por tanto, considerar el altimo nivel tendria como consecuencia
valores de ductilidad mayores y no representativos de la estructuracion del resto del edificio.
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Al aumentar el desplazamiento en la direccion +X, el se observa que el corte basal mantiene
un comportamiento lineal hasta llegar a una primera desviacion del comportamiento lineal
del corte basal, asociado a la fluencia de pernos de anclaje, y posteriormente al pandeo
y fluencia de arriostramientos, en el que las riostras en compresion no alcanzan su carga
residual. Este proceso se repite una vez al seguir aumentando el desplazamiento de techo.
Finalmente, se gatilla un modo de falla no simulado, en el que se alcanza la resistencia
esperada a flexocompresion en las columnas. En este estado se alcanza un corte basal de
7090 [kN], equivalente a 0.9 veces el peso sismico, y una deriva del 0.42 %.

En el caso de la direccion -X, al aumentar el desplazamiento de techo, se observa que la
estructura permanece lineal hasta una primera desviacion del comportamiento, asociado a la
fluencia de pernos de anclaje. Posteriormente, se observa un decaimiento brusco asociado a
la fractura de dichos pernos de anclaje, gatillaindose un modo de falla. En el estado donde
se inicia la fractura se alcanza un corte basal de 6910 |kN]|, equivalente a 0.8 veces el peso
sismico, y una deriva del 0.61 %.

En el caso de las direcciones +Y y -Y, al aumentar el desplazamiento de techo, la estructura
permanece lineal hasta que se alcanza la plastificacion de pernos de anclaje. Posteriormente,
se gatilla un modo de falla asociado a la fractura de dichos pernos. En el estado donde se
inicia la fractura se alcanza un corte basal de 4740 y 5040 [kN] para las direcciones +Y y
-Y, respectivamente, equivalentes a 0.6 veces el peso sismico, y derivas del 1.29% y 1.42 %),
respectivamente.

Para la determinacion de los parametros de desempeiio jir, €2 y R, se considera un anélisis
pushover hasta la zona en que se gatilla un modo de falla, de acuerdo a las especificaciones
de la Metodologia. En la Figura [5.3] dichos puntos se denotan con un circulo. La Tabla [5.7
muestra los resultados obtenidos de dichos anélisis. Si se considera el factor de reduccion
asociado a la ductilidad R, se observa que es levemente menor que el valor de diseno, lo que
se traduce en una mayor resistencia y menor capacidad de disipacién de energia con respecto
a lo esperado tras la aplicaciéon de la normativa.

Pushover X, Estructura 2, NCh2369 Vigente Pushover Y, Estructura 2, NCh2369 Vigente
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Figura 5.3: Analisis pushover realizado para la estructura.
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Tabla 5.7: Factores de desempetio resultantes del anéalisis pushover.

Caso Vo =14V Co Vmazx Aq% T Oy eff
[kN] [kN] | [kN] [s] [mm]
PO +X 3048.5 0.92 7464 7537.1 0.449 45.6
PO -X 3048.5 0.92 6906 7537.1 0.449 42.2
PO +Y 2424.2 0.99 4743 7537.1 0.677 70.8
PO -Y 2424.2 0.99 5052 7537.1 0.677 75.4
Caso 611, 7% o Q R“ R = QR“ Rdiseno
[mm]
PO +X 85.0 1.9 2.4 1.7 4.0 3
PO -X 122.0 2.9 2.3 2.2 5.0 3
PO +Y 257.9 3.6 2.0 2.5 4.9 3
PO -Y 282.8 3.8 2.1 2.6 5.3 3
Promedio 186.9 3.0 2.2 2.2 4.8 3

5.1.3. Analisis no Lineal DiniAmico

5.1.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla [5.8 muestra el andlisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los anélisis se realizan considerando simultaneamente las tres direcciones registradas en cada
estacion. El andlisis comienza con un escalamiento inicial de 1.0, el cual se incrementa hasta
llegar al colapso incipiente en el 65 % de los registros con un factor de escalamiento igual a 1.1.
Realizando una interpolacion lineal, se tiene que el factor de escalamiento que lleva al colapso
el 50 % de los casos es igual a SF = 1.025. Los terremotos que controlan el colapso incipiente
son los de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y San Isidro), Punitaqui 1997 (estacion
Ilapel), Tocopilla 2007 (estaciones Tocopilla y Mejillones) y Maule 2010 (estaciones Angol y
Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son aquellos a considerar para
el estudio de las respuestas maximas asi como la distribucién de energia de los componentes
no lineales presentes en la estructura.

La Tabla [5.9] expone el calculo de la Razén del Margen de Colapso CM R para cada
direccion de andlisis. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 0.56,
un 70 % menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.

75



Tabla 5.8: Resultados obtenidos del analisis no lineal dinamico.

Factor de escalamiento SF 1.0 1.1
Epicentro Fecha Magnitud Estaci6n Registros X/Y/Z Colapso Colapso
. EW/NS/V* SI ST
Melipilla NS/EW/V SI SI
Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms L/T/V* SI SI
San Isidro T/L/V SI ST
L/T/V NO ST
Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO
; L/T/V NO NO
Cementerio T/L/V NO NO
Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO
Costanera T/L/V NO NO
. EW/NS/V* NO SI
Mejillones NS/EW/V NO ST
Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw . L/T/V NO SI
Tocopilla T/L/V SI ST
EW/NS/V* SI SI
Angol NS/EW/V SI SI
Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* SI SI
Constitucion T/L/V SI ST
EW/NS/V NO NO
Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO
% de Colapsos 45 % 65 %

Tabla 5.9: Determinacion del margen de colapso CM R.

Direccion X Y
Periodo fundamental T}, 0.449 | 0.677
Factor de escalamiento SF 1.025 | 1.025
Factor tridimensionalidad SF3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasgg o 0.746 | 0.491
SCT = SF - Sasgo 0.765 | 0.504
Intensidad MCE SMT 1.347 | 1.347
CMR = SF3p - SCT/SMT 0.68 0.45
CMRyg 1.9 1.9
Cumple? NO NO
CMR/CMRig9 0.36 0.24

5.1.3.2. Disipaciéon y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado segtin la normativa vigente, para un nivel de colapso incipiente. Por

su parte, la Figura [5.4] exhibe de forma gréafica las respuestas maximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que los arriostramientos en tracciéon alcanzan la fluencia en promedio para
el 3% de los eventos analizados. De las riostras que no se plastifican, alrededor del 40 %
presentan razones tension maxima/tension de fluencia 7'/T, en el rango 0.25-0.50, mientras

que aproximadamente el 50 % se ubican en el rango 0.50-0.75. E1 10 % restante se encuentra
en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, en promedio el 95 % exhibe deformaciones
menores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar la deformacién por
pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 20 % de los arriostramientos presentan
razones compresion méaxima,/tension de pandeo P/P, en el rango 0.25-0.50, mientras que el
55 % se ubica en el rango 0.50-0.75. El 25 % restante se encuentra en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, se observa que todos alcanzan la
fluencia, donde en promedio el 45 % de ellos llegan la fractura.
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Tabla 5.10: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Tracciéon T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢y €y - Eu
Melipilla 1085 (EW /NS, V) 0% 58 % 39% 3% 100% 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 15% 82% 3% 100 % 0%
Mejillones 2007 (EW/NS/V) 0% 68 % 32% 0% 100 % 0%
Angol 2010 (EW /NS, V) 0% 32% 58% 10% 95% 5%
Constitucion 2010 (L/T/V) 3% 29 % 39% 29 % 89 % 11%
Arriost. en Compresion P/P. ec = dc/Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 | 0 - 1.5%0 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 32% 55% 13% 100% 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 3% 58 % 39% 97 % 3%
Mejillones 2007 (EW /NS, V) 0% 24% 66 % 10% 100 % 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 13% 50 % 37% 95 % 5%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 13% 48 % 39% 82 % 18 %
Pernos de anclaje T/T, et = 0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 0-¢gy Ey - Eq
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100% 0% 100%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100% 0% 33%
Mejillones 2007 (EW /NS, V) 0% 0% 0% 100 % 0% 67%
Angol 2010 (EW /NS/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 33%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 33%
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Figura 5.4: Respuestas maximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Mejillones) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla[5.11] El factor de reduccion R se obtiene comparando el corte basal méaximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reduccion de la respuesta R = 2.0, un poco mas bajo
que el obtenido de analisis pushover (R, = 2.2), pero consistente con el anélisis previo.

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la mayor parte de la disipaciéon de energia se logra debido al amortiguamiento
de la estructura, que no es capaz de alcanzar a lograr la plastificacion de sus elementos
antes de llegar al colapso incipiente. Cuando dicha plastificacion se alcanza, se observa que la
disipacion de energia se produce mayoritariamente en los pernos de anclaje y posteriormente
en los arriostramientos, tanto en traccién como en compresion.

Se observa que el amortiguamiento, en promedio, disipa aproximadamente el 60 % de la
energia ingresada al sistema. Los pernos de anclaje y los arriostramientos, por su parte,
disipan en promedio el 30% y el 5% de la energia, respectivamente. El 5% restante se
asocia a la energia potencial y cinética intrinsecas de la estructura. Se destaca que el primer
mecanismo de disipacion de energia corresponde a la fluencia de los pernos de anclaje de la
estructura y posteriormente la fluencia y pandeo de arriostramientos.

Las Figuras [5.5] y [5.6) muestran la distribucion de energia en funcion del tiempo para los
terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 5.11: Determinacién del factor de reducciéon R y distribucién de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Afio 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Mejillones Angol Constitucion
Direccion Reg. X/Y/Z EW/NS/V L/T/V EW/NS/V EW/NS/V L/T/V
Escala 1.0 1.0 1.1 1.0 1.0
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 3 4 4 5 6
FU méximo Columnas 1.07/1.14/1.27  1.30/1.30/1.31/ | 1.09/1.20/1.27/ | 1.28/1.45/1.46) 1.04/1.18/1.59/

1.35 1.28 1.50/1.53 1.64/1.69/1.71
Corte Basal, Direccion X [kN]
Modelo lineal 14820 25520 12980 14610 26340
Modelo no lineal 6418 7232 5904 6923 8290
Factor de Reduccion R 2.31 3.53 2.20 2.11 3.18
Corte Basal, Direccion Y [kN]
Modelo lineal 7823 6108 3885 8501 11230
Modelo no lineal 7677 4835 3455 7410 5076
Factor de Reducciéon R 1.02 1.26 1.12 1.15 2.21
Energia Acumulada

Pernos de anclaje [ %] 31.2% 28.1% 43.2% 18.1% 18.4 %
Arriostramientos [ %] 0.5% 2.5% 0.0% 18.7% 23.2%
Amortiguamiento | %] 59.5 % 65.2 % 54.6 % 62.5% 57.9%
Cinética + Potencial [ %] 8.8% 4.2% 2.2% 0.7% 0.5%
Total | %) 100.0 % 100.0 % 100.0% 100.0% 100.0 %

Total [kJ] 1666.80 3183.50 1502.10 5981.40 5711.90
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Figura 5.5: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Valparaiso 1985.
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Figura 5.6: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Maule 2010.
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5.2. Analisis segtn la normativa propuesta

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 2, mediante la aplicacién de la normativa propuesta. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los tres niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma

NCh2369.

El Anexo [B.3| muestra la distribucion de los componentes no lineales para la Estructura

2.

5.2.1. Diseno Lineal Elastico

5.2.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 2 para el
analisis lineal-elastico se presentan en la Tabla [5.12, Por otra parte, la Tabla muestra
las cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura. El Anexo [B.I|muestra el detalle de

la distribucion de cargas aplicadas en la estructura.

Tabla 5.12: Cargas permanentes y de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m]

Peso propio plataforma Nivel +5.175 490.50

Peso propio plataformas Nivel +10.845 902.52

Peso propio plataformas Nivel +14.970 657.27

Peso propio plataformas Nivel +16.870 9074.25
Peso propio piping Nivel +5.175 9810.00
Peso propio piping Nivel +14.970 13243.50
Sobrecarga de piso Nivel +5.175 4905.00
Sobrecarga de piso Nivel +10.845 9025.20
Sobrecarga de piso Nivel +14.970 6572.70
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Tabla 5.13: Cargas de disefio totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicién Comp. | Carga [kN]
Dsw Peso propio Fz 2158.5
Dplatf Peso plataformas Fz 1494.5
Dpiping | Peso piping Fz 1378.8
Deql Peso equipo hidrociclén Fz 676.7
Deq2 Peso equipo cajon Fz 1350.2
Deq3 Peso equipo tolva Fz 235.9
Deq4 Peso equipo puentegrtia Fz 48.6
Deqgb Peso equipo monorriel Fz 6.2
D Carga muerta operacional Fz 7673.2
D=1.15Dsw+Dplat+Dpiping+Deql+Deq2+Deq3+Deq4+Deqb
Lplatf Sobrecarga de uso de plataformas Fz 2480.4
Leq4 Sobrecarga de uso de equipo puentegria Fz 196.1
Leqb Sobrecarga de uso de equipo monorriel Fz 99.1
L Sobrecarga de uso Fz 2775.6
L=Lplatf+Leq4+Leq5
Ws Peso sismico Fz 8369.9
Ws=1.15Dsw+Dplat+Dpiping+Deql+Deq2+Deq3+Deq4+Deq5+0.25L
Sx Corte basal analisis modal espectral en direccién X, Modo 5 Fx 2201.1
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.436 [s] con 81 % Part. Modal)
Sy Corte basal analisis modal espectral en direccién Y, Modo 2 Fy 1776.9

(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.658 [s] con 38 % Part. Modal)

5.2.1.

2. Verificacion de Esbelteces

Las Tablas y muestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compa-
cidad local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los
requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El calculo de las compacidades a flexiéon se realiz6 suponiendo que las columnas estan
sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.

Tabla 5.14: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil Af Are | Ap,f | Ar, | Comp [ Flex | Ay Ar,c Ap, Ar, Comp | Flex
COL | HE700x700x40x18 | 8.8 15.0 | 10.8 | 304 C C 34.4 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
COL HN50x246.0 10.0 | 15.3 | 10.8 | 30.9 C C 32.1 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR HN40x160.0 10.0 | 15.5 | 10.8 | 31.5 C C 30.0 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR X1.40x93.3 10.0 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L10x17.8 5.8 12.8 - - C - - - - - - -
ARR XL20x35.7 5.8 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA | TE600x300x28x16 5.4 15.1 10.8 | 30.5 C C 34.0 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN20x30.6 7.5 14.8 | 10.8 | 30.1 C C 36.0 | 1499 | 77.4 | 1499 C C
VIGA IN25x37.1 6.3 14.7 | 10.8 | 29.7 C C 37.7 | 1499 | 774 | 1499 C C
VIGA IN30x56.8 7.1 14.0 | 10.8 | 284 C C 453 | 1499 | 77.4 | 1499 C C
VIGA IN40x67.7 6.3 13.0 | 10.8 | 26.3 C C 61.3 | 1499 | 774 | 1499 C C
VIGA IN40x87.8 6.9 13.0 | 10.8 | 26.4 C C 60.7 | 1499 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN50x123.0 7.5 13.2 | 10.8 | 26.8 C C 57.5 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN60x166.0 5.4 12.7 | 10.8 | 25.7 C C 68.0 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN60x184.0 4.7 12.7 | 10.8 | 25.8 C C 67.0 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA IN70x194.0 6.3 12.1 10.8 | 24.6 C C 80.5 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C NC
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Tabla 5.15: Limites de esbeltez global de los elementos que componen la estructura.

Tipo Perfil KL/r"maz | KL/7iim
COL HE700x700x40x18 22.4 133.8
COL HN50x246.0 32.0 133.8
ARR V HN40x160.0 70.6 133.8
ARR X1.40x93.3 117.2 133.8
ARR 1.10x17.8 75.4 133.8
ARR XL20x35.7 72.0 133.8
VIGA IE600x300x28x16 92.4 133.8
VIGA IN20x30.6 52.7 133.8
VIGA IN25x37.1 108.4 133.8
VIGA IN30x56.8 111.6 133.8
VIGA IN40x67.7 80.3 133.8
VIGA IN40x87.8 84.9 133.8
VIGA IN50x123.0 72.6 133.8
VIGA IN60x166.0 71.3 133.8
VIGA IN60x184.0 70.2 133.8
VIGA IN70x194.0 61.2 133.8

5.2.1.3. Verificacion de Deriva de Piso

La Tabla muestra la verificacién de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN}| [2003b, Art. 6.1).

Tabla 5.16: Verificacion de derivas de piso, de acuerdo a la deformacion elastica.

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | Ayeai/H | A/Hiy, | Cumple?
DXO01 11.0 5175 0.002 0.015 v
DX02 17.7 5670 0.003 0.015 v
DX03 2.8 4125 0.001 0.015 v
DX04 3.0 1900 0.002 0.015 v
X DXO05 3.8 5030 0.001 0.015 v
DX06 2.4 2000 0.001 0.015 v
DYO01 8.7 5175 0.002 0.015 v
DYO02 12.5 5670 0.002 0.015 v
DY03 10.5 4125 0.003 0.015 v
DY04 8.9 1900 0.005 0.015 v
Y DYO05 14.0 5030 0.003 0.015 v
DY06 3.5 2000 0.002 0.015 v
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5.2.1.4. Verificacion de Resistencia

De acuerdo a la normativa propuesta, el sistema gravitacional debe ser capaz de resistir las
solicitaciones posteriores al pandeo y fluencia de arriostramientos, por lo que las solicitaciones
sismicas se amplifican por el factor 0.7R; > 2.0. La Figura [5.7] muestra este resultado, en el
que la columna més solicitada posee un factor de utilizacion de 0.92.
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Figura 5.7: Factores de utilizacion obtenidos para las columnas, amplificando
las solicitaciones sismicas por 0.7R; > 2.0.

Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné
el factor de utilizaciéon de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizacion obtenidos tras el disefio. El Anexo muestra el
detalle de los factores de utilizacion obtenidos en cada planta y en cada eje.
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Figura 5.8: Factores de utilizacién obtenidos para la Estructura 2 segan la normativa propuesta.
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5.2.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. Para el caso de las columnas HE700x700x40x18, la solucién consiste
en 6 pernos q§2i” de calidad ASTM A36, ademéas de una silla de anclaje. El largo libre de
los pernos es igual a 38 [cm|. En cambio, para las columnas HN50x246.0, la solucion consiste
en 4 pernos ¢2” de calidad ASTM A36, ademas de una silla de anclaje. El largo libre de los

pernos es igual a 38 [cm].

De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigon del pedestal. La Tabla [5.17| expone la envolvente de
fuerzas de las combinaciones LRFD para los nodos de anclaje.
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Figura 5.9: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 2.
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Tabla 5.17: Envolvente de fuerzas (LRFD) para los anclajes de columnas sismorresistentes.

F1 F2 F3
Nodo | Combinaciéon | Tipo Columna [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max | HE700x700x40x18 43.0 518.9 7148.6
Al U.ENV Min HE700x700x40x18 | -26.2 | -719.3 | -2574.7
A2 U.ENV Max | HE700x700x40x18 5.8 731.5 6604.3
A2 U.ENV Min HE700x700x40x18 | -29.7 | -509.0 | -2901.4
A3 U.ENV Max HN50x246.0 644.3 489.8 3129.3
A3 U.ENV Min HN50x246.0 -550.0 | -391.8 | -1028.9
A4 U.ENV Max HN50x246.0 607.0 5.6 2835.9
A4 U.ENV Min HN50x246.0 -640.1 -6.1 -1541.8
Ab U.ENV Max HN50x246.0 617.9 5.6 2545.7
A5 U.ENV Min HN50x246.0 -748.9 -6.2 -1451.9
A6 U.ENV Max HN50x246.0 580.6 377.1 3281.9
A6 U.ENV Min HN50x246.0 -537.8 | -560.8 | -843.2
MAX HE700x700x40x18 | 644.3 731.5 7148.6
MIN -748.9 | -719.3 | -2901.4
MAX HN50x246.0 644.3 489.8 3281.9
MIN -748.9 | -560.8 | -1541.8

La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360 (AISC| 2005b, Ecuacion (J3-1)), por lo que la relacion demanda/capacidad
para el caso de la columna HE700x700x40x18 (HN50x246.0) es igual a:

T,
“ = (.84 (0.85 5.2
=081 085) 52
donde:
T. = Traccion ultima en el anclaje, T,, = 2901.4 |kN] (7, = 1541.8 [kN])
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,,;Apa
) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Namero de pernos en cada anclaje, n = 6 (n = 4)
Apa = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 15391.2 [mm?] (Apy =
8107.3 [mm?])
F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero

calidad ASTM A36

5.2.2. Analisis no Lineal Estatico

5.2.2.1. Analisis Pushover

La Figura muestra los resultados de los andlisis no lineales estaticos realizados en cada
una de las direcciones principales de la estructura. Es importante mencionar que el punto de
control considerado en los analisis pushover corresponde al peniltimo nivel de la estructura,
pues el nivel superior tiene una estructuraciéon basada en marcos de momento, més flexibles
que los marcos arriostrados. Por tanto, considerar el altimo nivel tendria como consecuencia
valores de ductilidad mayores y no representativos de la estructuracion del resto del edificio.
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Al aumentar el desplazamiento de techo en la direccion +X, se observa que la estructura
permanece lineal hasta llegar a una primera desviacion del comportamiento elastico del corte
basal, asociado a la fluencia de pernos de anclaje y al pandeo y fluencia de arriostramientos, en
el que las riostras en compresion alcanzan su carga residual. Este proceso se repite dos veces
al seguir aumentando el desplazamiento de techo. Finalmente, se gatilla un modo de falla no
simulado, en el que se alcanza la resistencia esperada a flexocompresion en las columnas. En

este estado se alcanza un corte basal de 7550 [kN|, equivalente a 0.9 veces el peso sismico, y
una deriva del 0.49 %.

En el caso de la direccion -X, al aumentar el desplazamiento de techo, se observa que la
estructura permanece lineal hasta una primera desviacion del comportamiento, asociado a la
fluencia de pernos de anclaje. Posteriormente, se observa un decaimiento debido a la fractura
de dichos pernos de anclaje, gatillindose un modo de falla. En el estado donde se inicia la

fractura se alcanza un corte basal de 7050 [kN|, equivalente a 0.8 veces el peso sismico, y una
deriva del 0.61 %.

En el caso de las direcciones +Y y -Y, al aumentar el desplazamiento de techo, la estructura
permanece lineal hasta alcanzar la plastificaciéon de pernos de anclaje. Posteriormente, se
gatilla un modo de falla asociado a la fractura de dichos pernos. En este estado se alcanza un
corte basal de 4780 y 5080 [kN| para las direcciones +Y y -Y, respectivamente, equivalentes
a 0.6 veces el peso sismico, y derivas del 1.27% y 1.39 %, respectivamente.

Para la determinacion de los pardmetros de desempeno pr, 2y R, se considera el andlisis
pushover hasta la zona en que se gatilla un modo de falla, de acuerdo a las especificaciones
de la Metodologia. En la Figura dichos puntos se denotan con un circulo. La Tabla [5.18
muestra los resultados obtenidos de dichos anélisis. Si se considera el factor de reduccion
asociado a la ductilidad R, se observa que es menor que el valor de diseno y similar al
obtenido de acuerdo a la aplicacion de la normativa vigente. Esto tiene como consecuencia
un aumento de la resistencia y una menor capacidad de disipacién de energia, con respecto
a lo esperado.

Pushover X, Estructura 2, NCh2369 Propuesta Pushover Y, Estructura 2, NCh2369 Propuesta
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Figura 5.10: Analisis pushover realizado para la estructura.
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Tabla 5.18: Factores de desempeno resultantes del analisis pushover.

Caso Vo = 1.4V Co Vimaz W T Oy cff
[kN] [kN] | [kN] [s] [mm]
PO +X 3081.5 0.91 7776 7588.9 0.436 44.2
PO -X 3081.5 0.91 7045 7588.9 0.436 40.0
PO +Y 2347.7 0.96 4775 7588.9 0.658 65.3
PO -Y 2347.7 0.96 5079 7588.9 0.658 69.4
Caso % 7% Q R, R =QR, | Rgiseno
[mm]
PO +X 76.2 1.7 2.5 1.6 3.9 3
PO -X 1214 3.0 2.3 2.3 5.1 3
PO +Y 253.5 3.9 2.0 2.6 5.3 3
PO -Y 278.4 4.0 2.2 2.6 5.7 3
Promedio 182.4 3.2 2.3 2.3 5.0 3

5.2.3. Analisis no Lineal Dindmico

5.2.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla muestra el analisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los anélisis se realizan considerando simultaneamente las tres direcciones registradas en cada
estacion. El anéalisis comienza con un escalamiento inicial de 1.0, el cual se incrementa hasta
llegar al colapso incipiente en el 50 % de los registros con un factor de escalamiento SF = 1.2.
Los terremotos que controlan el colapso incipiente son los de Valparaiso 1985 (estaciones
Melipilla y San Isidro), Tocopilla 2007 (estaciones Mejillones y Tocopilla) y Maule 2010
(estaciones Angol y Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son
aquellos a considerar para el estudio de las respuestas maximas asi como la distribucion de
energia de los componentes no lineales presentes en la estructura.

La Tabla [5.20] expone el célculo de la Razon del Margen de Colapso C'M R para cada
direccion de anéalisis. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 0.66,

un 65 % menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.

Tabla 5.19: Resultados obtenidos del analisis no lineal dinamico.

Factor de escalamiento SF 1.0 1.1 1.2
Epicentro Fecha Magnitud Estacion Registros X/Y/Z Colapso Colapso Colapso

. EW/NS/V* NO ST ST

Melipilla NS/EW/V NO SI SI

Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms . L/T/V* SI SI SI
San Isidro T/L/V SI SI SI
L/T/V NO NO NO
Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO NO
, K L/T/V NO NO NO

Cementerio T/L/V NO NO NO

Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO NO
Costanera T/L/V NO NO NO

.. EW/NS/V* NO NO SI

Mejillones NS/EW/V NO NO NO

Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw ) L/T/V NO NO SI
Tocopilla T/L/V NO NO NO

EW/NS/V* ST ST ST

Angol NS/EW/V SI SI SI

Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* SI SI SI
Constitucion T/L/V SI SI SI

EW/NS/V NO NO NO

Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO NO
% de Colapsos 30 % 40 % 50 %

88



Tabla 5.20: Determinacion del margen de colapso CMR.

Direccion X Y
Periodo fundamental T), 0.436 | 0.658
Factor de escalamiento SF 1.2 1.2
Factor tridimensionalidad SFs3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasg o 0.727 | 0.496
SCT = SF - Sagg o 0.873 | 0.596
Intensidad MCE SMT 1.347 | 1.347
CMR = SF3p -SCT/SMT 0.78 0.53
CMRyo 1.9 1.9
Cumple? NO NO
CMR/CMRyy 0.41 0.28

5.2.3.2. Disipaciéon y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado seglin la normativa propuesta, para un nivel de colapso incipiente. Por
su parte, la Figura [5.11] exhibe de forma grafica las respuestas maximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que los arriostramientos en traccion alcanzan la fluencia en promedio para
el 2% de los eventos analizados. De las riostras que no se plastifican, alrededor del 30 %
presentan razones tension maxima/tension de fluencia 7/T), en el rango 0.25-0.50, mientras

que aproximadamente el 55 % se ubican el rango 0.50-0.75. El 15 % restante se encuentra en
el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, se observa que en promedio el 95% ex-
hibe deformaciones menores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar la
deformacion por pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 10 % de los arriostra-
mientos presentan razones compresion maxima,/tension de pandeo P/ P, en el rango 0.25-0.50,
mientras que el 55 % se ubica en el rango 0.50-0.75. El 35 % restante se encuentra en el rango
0.75-1.00.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, se observa que todos alcanzan la
fluencia, donde en promedio el 55 % de ellos llegan a la fractura. Se observa de este modo que
la plastificacion de los pernos de anclaje es uno de los principales mecanismos de movilizacion
de no linealidad en la estructura.
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Tabla 5.21: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Tracciéon T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢y €y - Eu
Melipilla 1085 (EW /NS, V) 0% 2% 53% 5% 100% 0%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 24% 1% 5% 100 % 0%
Mejillones 2007 (EW /NS/V) 0% 55 % 42% 3% 100 % 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 16 % 63 % 21% 92 % 8%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 3% 47% 50 % 100 % 0%
Arriost. en Compresion P/P. ec = dc/Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 - 1.5 %o 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 21% 66 % 13% 95% 5%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 11% 71% 18% 95 % 5%
Mejillones 2007 (EW/NS/V) 0% 16 % 1% 13% 97 % 3%
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 5% 45 % 50 % 95 % 5%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 18% 82% 84 % 16 %
Pernos de anclaje T/T, et = 0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 0-¢gy Ey - Eq
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100% 0% 67 %
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100% 0% 33%
Mejillones 2007 (EW /NS, V) 0% 0% 0% 100 % 0% 67 %
Angol 2010 (EW /NS/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 33%
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 0% 17%
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Figura 5.11: Respuestas méaximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Mejillones) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla[5.22] El factor de reduccion R se obtiene comparando el corte basal maximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reducciéon de la respuesta R = 2.1 , valor levemente
menor respecto del obtenido de analisis pushover (R, = 2.3).

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la disipacion de energia estd dada principalmente por el amortiguamiento y
la accion de los pernos de anclaje, que disipan en promedio el 65% y el 25% de la energia
ingresada al sistema, respectivamente. Por su parte, los arriostramientos disipan en promedio
el 5 % de la energia total, mientras que el 5 % restante esta asociado a las componentes cinética
y potencial intrinsecas de la estructura.

Las Figuras v muestran la distribuciéon de energia en funciéon del tiempo para
los terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 5.22: Determinacion del factor de reducciéon R y distribuciéon de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Afio 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Mejillones Angol Constitucion
Direccion Reg. X/Y/Z EW/NS/V L/T/V L/T/V EW/NS/V L/T/V
Escala 1.1 1.0 1.2 1.0 1.0
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 2 2 1 6 5
FU méximo Columnas 1.03/1.11  1.07/1.14/1.15 1.03 1.04/1.20/1.30/  1.05/1.38/1.41/

1.55/1.60/1.61 1.42/1.52
Corte Basal, Direccién X [kN]
Modelo lineal 11670 35640 11720 16470 24580
Modelo no lineal 7878 6108 7350 7748 7906
Factor de Reduccién R 1.48 5.83 1.59 2.13 3.11
Corte Basal, Direccién Y [kN]
Modelo lineal 8387 7556 4704 9933 11230
Modelo no lineal 5758 6022 3591 9863 6466
Factor de Reduccion R 1.46 1.25 1.31 1.01 1.74
Energia Acumulada

Pernos de anclaje [ %] 34.7% 28.4% 38.1% 18.4% 21.9%
Arriostramientos | %] 5.2% 6.6 % 0.9% 11.5% 5.0%
Amortiguamiento [ %] 55.6 % 61.7 % 58.7% 69.2% 70.4%
Cinética + Potencial [ %] 4.5% 3.3% 2.3% 0.9% 2.7%
Total | %) 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 %

Total [kJ]| 2230.80 3347.70 1966.50 6058.80 5489.40
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5.3. Comparacion de resultados segiin ambas normativas

Esta seccion resume los resultados obtenidos y ademas presenta una comparativa entre
las normativas NCh2369 vigente y considerando las modificaciones propuestas, en cuanto al
diseno realizado y al desempeno obtenido para la Estructura 2.

5.3.1. Comparacién en el diseno

La aplicaciéon de las normativas vigente y propuesta entregé como resultado dos disenos
similares, con arriostramientos de las mismas dimensiones, debido a los requisitos de compa-
cidad y esbeltez presentes en ambos documentos.

Los requisitos de disenio de la Estructura 2 establecen un dimensionamiento minimo para
las columnas, por lo que el tamafnio de éstas no puede ser menor que el especificado en el
disenio propuesto, a pesar que el diseno segtin la normativa vigente permite columnas de
menores dimensiones.

La principal diferencia entre ambos disenos estd dada por las dimensiones de las columnas.
Debido a las disposiciones propuestas, es necesario aumentar la resistencia de éstas para
asegurar estabilidad global posterior al pandeo y fluencia de arriostramientos. La Tabla [5.23
compara ambos disenios desde el punto de vista geométrico y de comportamiento sismico.

El diseno segin la normativa propuesta, en comparacion al dado por la normativa vigente,
presenta un peso sismico 1.03 veces mayor y periodos fundamentales levemente menores, del
orden del 3% menor, debido al aumento en las dimensiones de las columnas y, por ende,
de la rigidez del sistema. Ademaés, se observa que la estructura, al presentar un mayor peso
sismico, también presenta cortes basales de diseno mayores, en un orden del 1% y del 3% en
cada una de las direcciones principales.

El analisis de las Figuras 5.1y de la[5.7 a 1a[5.8 muestra que los factores de utilizacion en
arriostramientos y vigas se mantienen en la misma razén para ambos disenos, mientras que
los de las columnas disminuye debido al aumento de resistencia de éstas.

Desde el punto de vista de la deriva de piso, al comparar las Tablas y [b.16] se observan
deformaciones levemente menores en el diseno segtin la normativa propuesta. Dado que ambas
disposiciones presentan los mismos limites de deriva, la normativa propuesta permite mejorar
dichos resultados.
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Tabla 5.23: Comparacion del diseno entre ambas normativas.

Normativa Razén
Disefio Vigente Propuesta Propuesta/Vigente
Pernos de anclaje 602 1/4"” 692 1/4” -
Columnas HE600x600x40x18 | 700x700x40x18 -
Ixx [cm?] 401251 650069 1.62
Tyy [cm?] 144025 228697 1.59
Pernos de anclaje 492" 492" -
Columnas HN40x190.0 HN50x246.0 -
Ixx [cm?] 75225 152428 2.03
Tyy [cm?] 26672 52094 1.95
Peso sismico [kN] 8136.4 8369.9 1.03
Tx [s] 0.449 0.436 0.97
Ty [s] 0.677 0.658 0.97
Corte basal X [kN] 2177.5 2201.1 1.01
Corte basal Y [kN] 1731.6 1776.9 1.03

5.3.2. Comparacién en el desempeno

La aplicacion de las normativas vigente y propuesta entregd como resultado dos estructuras
con desempenos similares. La Tabla [5.24] compara los parametros de desempeno de ambas
estructuras, de acuerdo a la Metodologia, a partir de lo obtenido en los anélisis no lineales
estaticos y dinamicos.

De los anélisis no lineales estaticos, al comparar las Figuras y [6.10] se observa que
el comportamiento para ambos disenos es similar, donde el corte basal aumenta levemente
para la estructura definida a partir de la normativa propuesta. Tanto la maxima capacidad
de deformacion d,, como la ductilidad g7 son similares, mientras que la sobrerresistencia (2
es levemente mayor para el diseno segin la normativa propuesta, debido al incremento de
resistencia asociado a las mayores dimensiones de las columnas.

Dado que el cambio en el disenio s6lo provee mayor resistencia en las columnas, mientras
que los elementos que disipan energia (arriostramientos y pernos de anclaje) son iguales en
ambos disenos, el corte basal méximo es similar. Esto se ve reflejado en el corte basal de
diseno, que presenta variaciones del 1% y del 3% en cada direccion, dentro del mismo orden
que el aumento del corte basal de diseno.

En cuanto al factor de ductilidad R, se presentan variaciones del 5 %. Se destaca que esta
variacion es minima puesto que los requisitos de disenio impiden un dimensionamiento menor
de las columnas.

En cuanto a la determinacién de la razéon de margen de colapso CM R, ninguna de las
estructuras cumple con el objetivo de desempeifio propuesto por la Metodologia. Se observa
que ambas estructuras se ubican aproximadamente un 70 % por debajo del limite propuesto
por las disposiciones del FEMA P695. Esto se debe a la casi nula incursién inelastica de la
estructura, donde los pernos de anclaje toman el rol mas relevante en la disipacion.
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Con respecto a los analisis no lineales dinamicos, al nivel de colapso incipiente, se obtuvo
un factor de reduccion R un 5% mas alto en el disefio segin la normativa propuesta. Para
determinar si existe una buena correlacion entre los andlisis, se comparan los factores R y
R,, para cada diseno, obteniendo variaciones del 9% en cada ambos disenos. Estos valores se
encuentran dentro del orden esperado de variacion.

Tabla 5.24: Comparacion en el desempeno entre ambas normativas.

Normativa Razén
Parametro Vigente | Propuesta | Propuesta/Vigente

Sy [mm] 186.0 1824 0.98

ur 3.0 3.2 1.07

Q 2.2 2.3 1.05

R, 2.2 2.3 1.05

R=QR, 4.8 5.3 1.09

Raiseno 3 3 1.00

CMR/CMR1g9 0.30 0.35 1.17

Rrg 2.0 2.1 1.05
Rru /R, 0.91 0.91 -
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Capitulo 6: Diseno y Evaluacion del
Desempeno de la Estructura 3

El presente capitulo se centra en el diseno y la evaluacion del desempeno de la Estructura
3, de acuerdo a las disposiciones de la normativa vigente y propuesta. El disefio se lleva a
cabo considerando un comportamiento lineal-elastico, con el fin de comparar el efecto en los
tamanos relativos de los componentes estructurales. Por su parte, la evaluaciéon del desempeno
se logra mediante la aplicacién de la Metodologia, a partir de analisis no lineales.

6.1. Analisis segtin la normativa vigente

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 3, mediante la aplicacion de la normativa vigente. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los tres niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma
NCh2369.

El Anexo muestra la distribucion de los componentes no lineales para la Estructura
3.

6.1.1. Diseno Lineal Elastico

6.1.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 3 para el
analisis lineal-elastico se presentan en la Tabla [6.1] Por otra parte, la Tabla muestra las
cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura. El1 Anexo muestra el detalle de la
distribucion de cargas aplicadas en la estructura.

Tabla 6.1: Cargas permanentes y de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m] | Carga |Pa]
Peso propio barandas 225.63 -
Peso propio planchas de piso - 510.12
Peso propio escaleras 931.95 -
Sobrecarga de piso 3924.00
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Tabla 6.2: Cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicion Comp. | Carga [kN]
Dsw Peso propio Fz 289.3
Dhr Peso barandas Fz 34.0
Dstr Peso propio escaleras Fz 16.8
Dpd Peso propio placa diamantada Fz 113.1
Deq Peso propio equipos Fz 1099.4

D Carga muerta operacional Fz 1596.1
D=1.15Dsw+Dhr+Dstr+Dpd+Deq

L Sobrecarga de uso Fz 869.9

Ws Peso sismico Fz 1814.2
Ws=1.15Dsw+Dhr+Dstr+Dpd+Deq+0.25L

Sx Corte basal anélisis modal espectral en direcciéon X, Modo 2 Fx 436.6
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.201 [s| con 78 % Part. Modal)

Sy Corte basal anélisis modal espectral en direccién Y, Modo 1 Fy 442.9
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.289 [s| con 79 % Part. Modal)

6.1.1.2. Verificacién de Esbelteces

Las Tablas[6.3]y [6-4l muestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compacidad
local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los

requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El calculo de las compacidades a flexién se realiz6 suponiendo que las columnas estan
sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.

Tabla 6.3: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil Af Are | Ap,f | Ars | Compr | Flex | Aw Ar,c Ap, f Ar,f | Comp | Flex
COL HN20x33.8 12.5 154 10.8 31.3 C NC 30.7 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR 100x100x5 | 15.0 | 39.8 31.8 39.8 C C 15.0 39.8 31.8 39.8 C C
ARR 150x150x5 | 25.0 | 39.8 31.8 39.8 C C 25.0 39.8 31.8 39.8 C C
ARR L6.5x4.78 10.5 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L.8x7.07 10.8 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L10x7.53 10.0 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L15x22.3 12.5 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA Cl5x11.1 10.5 11.9 8.5 11.9 C NC 25.0 88.9 50.8 88.9 C C
VIGA C25x15.1 10.5 11.9 8.5 11.9 C NC 45.0 88.9 50.8 88.9 C C
VIGA HN25x61.3 104 | 15.8 10.8 32.0 C C 28.3 | 149.9 774 149.9 C C
VIGA HN30x83.0 10.7 | 15.1 10.8 30.5 C C 34.0 | 149.9 774 149.9 C C
VIGA IN20x26.1 9.4 14.8 10.8 29.9 C C 36.8 | 149.9 774 149.9 C C
VIGA IN20x30.6 7.5 14.8 10.8 30.1 C C 36.0 | 149.9 77.4 149.9 C C
VIGA IN25x37.1 6.3 14.0 10.8 28.4 C C 45.2 | 1499 77.4 149.9 C C
VIGA IN30x41.3 6.3 14.0 10.8 28.3 C C 46.0 | 149.9 77.4 149.9 C C
VIGA IN35x53.0 8.3 13.4 10.8 27.1 C C 54.3 | 149.9 77.4 149.9 C C
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Tabla 6.4: Limites de esbeltez global de los elementos que componen la estructura.

Tipo Perfil KL/rmaxe | KL/Tiim
COL HN20x33.8 59.0 133.8
ARR 100x100x5 64.4 133.8
ARR 150x150x5 56.1 133.8
ARR 1.6.5x4.78 88.3 133.8
ARR L.8x7.07 67.7 133.8
ARR L10x7.53 70.2 133.8
ARR L15x22.3 28.8 133.8
VIGA Clbsx11.1 57.6 133.8
VIGA C25x15.1 102.5 133.8
VIGA HN25x61.3 73.9 133.8
VIGA HN30x83.0 60.6 133.8
VIGA IN20x26.1 36.8 133.8
VIGA IN20x30.6 35.7 133.8
VIGA IN25x37.1 107.2 133.8
VIGA IN30x41.3 32.6 133.8
VIGA IN35x53.0 111.5 133.8

6.1.1.3. Verificacion de Deriva de Piso

La Tabla muestra la verificacion de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN}| [2003b, Art. 6.1).

Tabla 6.5: Verificacion de derivas de piso, de acuerdo a la deformacion elastica.

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | Ayeai/H | A/Hiy, | Cumple?
DXO01 1.7 2278 0.001 0.015 v
DX02 2.5 2940 0.001 0.015 v
X DX03 2.1 2940 0.001 0.015 v
DX04 1.1 2817 0.000 0.015 v
DYO01 3.8 2278 0.002 0.015 v
DYO02 3.6 2940 0.001 0.015 v
v DY03 8.1 2940 0.003 0.015 Ve
DY04 7.5 2817 0.003 0.015 v
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6.1.1.4. Verificacion de Resistencia

Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné
el factor de utilizacion de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizacién obtenidos tras el diseno. El Anexo muestra el
detalle de los factores de utilizaciéon obtenidos en cada planta y en cada eje.

Del diseno se obtiene que la columna mas solicitada posee un factor de utilizacion de 0.75,
mientras que el arriostramiento més solicitado posee un factor de utilizacion igual a 0.76.

0.9

0.8

05

Figura 6.1: Factores de utilizacion obtenidos para la Estructura 3 segin la normativa vigente.

6.1.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. La solucioén consiste en 4 pernos ¢1” de calidad ASTM A36, ademaés
de una silla de anclaje. El largo libre de los pernos es igual a 38 [cm].
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De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigon del pedestal. La Tabla [6.6]expone la envolvente de fuerzas
de las combinaciones LRFD para los nodos de anclaje.
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Figura 6.2: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 3.

Tabla 6.6: Envolvente de fuerzas (LRFD)

F1 F2 F3
Nodo | Combinaciéon | Tipo [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max 91.1 0.4 402.6
Al U.ENV Min -74.1 -2.0 -132.3
A2 U.ENV Max 116.0 120.7 461.5
A2 U.ENV Min -30.9 -113.9 -34.0
A3 U.ENV Max 109.7 114.7 487.2
A3 U.ENV Min -27.1 -118.3 -30.1
A4 U.ENV Max 36.4 1.0 394.7
A4 U.ENV Min -38.2 -1.5 -172.8
Ab U.ENV Max 0.1 1.2 113.3
Ab U.ENV Min 0.0 -0.6 25.0
A6 U.ENV Max 37.1 111.0 759.6
A6 U.ENV Min -103.7 -89.6 2.4
A7 U.ENV Max 31.7 91.6 761.5
A7 U.ENV Min -101.9 | -104.4 37.9
A8 U.ENV Max 83.5 0.5 234.8
A8 U.ENV Min -74.1 -0.7 -35.1
A9 U.ENV Max 73.5 85.1 460.5
A9 U.ENV Min -98.7 -47.6 | -185.2
A10 U.ENV Max -0.6 30.8 326.6
Al0 U.ENV Min -2.1 -60.5 -41.0
All U.ENV Max 0.1 39.0 338.2
All U.ENV Min -0.3 -35.8 -73.5
Al12 U.ENV Max 34.2 52.4 445.1
Al12 U.ENV Min -57.7 -67.9 -200.4
Al13 U.ENV Max 32.7 -0.4 205.2
Al13 U.ENV Min -63.5 -2.6 -78.3
Al4 U.ENV Max 69.6 0.0 252.3
Al4 U.ENV Min -43.0 -2.5 -76.2
MAX 116.0 120.7 761.5
MIN -103.7 | -118.3 | -200.4
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La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360 (AISC, 2005b, Ecuacion (J3-1)), por lo que la relacion demanda/capacidad
es igual a:

Tu
oT. 0.44 (6.1)
donde:
T. = Traccion ultima en el anclaje, T,, = 200.4 [kN]
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢T,, = ¢F,,;Apa
[0) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Numero de pernos en cada anclaje, n =4
Aps = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 2026.8 [me]
F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero

calidad ASTM A36

6.1.2. Analisis no Lineal Estatico

6.1.2.1. Anaélisis Pushover

La Figura [6.3] muestra los resultados de los anéalisis no lineales estaticos realizados en cada
una de las direcciones principales de la estructura. El punto de control considerado en los
analisis pushover corresponde al tltimo nivel de la estructura.

Al analizar la direccion X, se observa que el comportamiento de la estructura se mantiene
lineal elastico hasta gatillar un modo de falla no simulado, en el que se alcanza la resistencia
esperada a compresion en las columnas. En este estado se alcanza un corte basal de 3260
[kN], equivalente a 1.8 veces el peso sismico, y una deriva del 0.16 % para las direcciones +X
y -X.

Por otro lado, en la direcciéon Y, al aumentar el desplazamiento de techo, la estructura
mantiene un comportamiento lineal elastico, el que posteriormente cambia debido a la fluencia
de pernos de anclaje. El anélisis finaliza cuando se gatilla un modo de falla no simulado, en
el que se alcanza la resistencia esperada a compresion en las columnas. En este estado se
alcanza un corte basal de 2140 |[kN], equivalente a 1.2 veces el peso sismico, y una deriva del
0.44 % para las direcciones +Y y -Y.

Para la determinacion de los parametros de desempeno pr, 0y R, se considera un anélisis
pushover hasta la zona en que se gatilla un modo de falla, de acuerdo a las especificaciones
de la Metodologia. En la Figura [6.3] dichos puntos se denotan con un circulo. La Tabla
muestra los resultados obtenidos de dichos anélisis. Si se considera el factor de reduccion
asociado a la ductilidad R, se observa que es casi igual a 1.0, lo que se traduce en una mayor
resistencia y menor capacidad de disipacién de energia con respecto a lo esperado tras la
aplicacion de la normativa, representada con un comportamiento casi lineal elastico.
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Pushover X, Estructura 3, NCh2369 Vigente Pushover Y, Estructura 3, NCh2369 Vigente
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Figura 6.3: Analisis pushover realizado para la estructura.

Tabla 6.7: Factores de desempefio resultantes del anéalisis pushover.

Caso Vo =1.4V | Co | Vimax W T Oy,efs
[kN] [kN] [kN] [s] [mm]
PO +X 611.2 0.81 | 3267 | 1592.5 0.201 16.7
PO X 611.2 0.81 | 3250 | 1592.5 0.201 16.6
PO +Y 620.1 1.18 | 2105 | 15925 0.289 32.5
PO Y 620.1 1.18 | 2176 | 1592.5 0.289 33.5
Caso 6u nrT Q RM R = QRH Rdiseno
[mm]
PO +X 18.2 11 5.3 1.1 5.8 3
PO X 17.5 11 5.3 1.0 5.6 3
PO +Y 47.4 15 34 1.4 4.7 3
PO -Y¥ 49.7 15 3.5 1.4 4.9 3
Promedio 33.2 1.3 44 1.2 5.2 3

6.1.3. Analisis no Lineal Dinamico

6.1.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla [6.8 muestra el analisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los analisis se realizan considerando simultdneamente las tres direcciones registradas en
cada estacion. El andlisis comienza con un escalamiento inicial de 0.5, el cual se incrementa
hasta llegar al colapso incipiente en el 50 % de los registros con un factor de escalamiento
igual a SF' = 0.7. Los terremotos que controlan el colapso incipiente son los de Valparaiso
1985 (estaciones Melipilla y San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010
(estaciones Angol y Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son
aquellos a considerar para el estudio de las respuestas maximas asi como la distribucion de
energia de los componentes no lineales presentes en la estructura.

La Tabla expone el calculo de la Razén del Margen de Colapso CM R para cada
direccion de andlisis. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 0.66,
un 65 % menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.
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Tabla 6.8: Resultados obtenidos del analisis no lineal dinamico.

Factor de escalamiento SF 0.5 0.6 0.7
Epicentro Fecha Magnitud Estacion Registros X/Y/Z Colapso Colapso Colapso
. EW/NS/V* NO ST ST
Melipilla NS/EW/V SI SI SI
Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms i L/T/V* SI SI SI
San Isidro T/L/V sI SI ST
L/T/V NO NO NO
Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO NO
. - T/T/V NO NO NO
Cementerio T/L/V NO NO NO
Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO NO
Costanera T/L/V NO NO NO
.. EW/NS/V NO NO NO
Mejillones NS/EW/V NO NO NO
Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw i L/T/V* SI SI SI
Tocopilla T/L/V SI SI SI
EW/NS/V* SI SI SI
Angol NS/EW/V SI SI SI
Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* SI SI SI
Constitucion T/L/V NO NO ST
EW/NS/V NO NO NO
Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO NO
% de Colapsos 40 % 45 % 50 %

Tabla 6.9: Determinaciéon del margen de colapso CM R.

Direccion X Y
Periodo fundamental T}, 0.201 | 0.289
Factor de escalamiento SF 0.7 0.7
Factor tridimensionalidad SF3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasgg o 1.111 | 1.010
SCT = SF - Sasg o 0.778 | 0.707
Intensidad MCE SMT 1.347 | 1.347
CMR = SF3p - SCT/SMT 0.69 0.63
CMRyg 9 1.9 1.9
Cumple? NO NO
CMR/CMRig9 0.36 0.33

6.1.3.2. Disipaciéon y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado segtin la normativa vigente, para un nivel de colapso incipiente. Por

su parte, la Figura [6.4] exhibe de forma gréafica las respuestas maximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que los arriostramientos en tracciéon alcanzan la fluencia en promedio para
el 6% de los eventos analizados. De las riostras que no se plastifican, alrededor del 15 %
presentan razones tension maxima/tension de fluencia 7'/T, en el rango 0.00-0.25, mientras
que aproximadamente el 40 % se ubican en el rango 0.25-0.50. Por otro lado, el 25 % se ubica
en el rango 0.50-0.75 y el 20 % restante se encuentra en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, en promedio el 95 % exhibe deformaciones
menores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar la deformacién por
pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 35 % de los arriostramientos presentan
razones compresion méaxima,/tension de pandeo P/P, en el rango 0.00-0.50, mientras que el
30 % se ubica en el rango 0.50-0.75. El 35 % restante se encuentra en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, se observa que alcanzan la fluencia
en alrededor del 50 % de los casos analizados, no llegando a observarse fractura de pernos.
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Tabla 6.10: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Traccion T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢ey €y - Eu
Melipilla 1985 (EW /NS/V) 2% 29% 33% 26 % 92% 8%
San Isidro 1985 (L/T/V) 12% 48 % 18% 22% 92 % 8%
Tocopilla 2007 (L/T/V) 21% 59 % 15% 5% 100 % 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 12% 20 % 45 % 23 % 94 % 6%
Constitucion 2010 (L/T/V) 20 % 145 % 11% 24 % 94 % 6 %
Arriost. en Compresion P/P. ec = 0c/Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 | 0-1.5%0 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 8% 1% 33% 48% 94% 6%
San Isidro 1985 (L/T/V) 6% 35% 26 % 33% 92 % 8%
Tocopilla 2007 (L/T/V) 6 % 39 % 39 % 16 % 100 % 0%
Angol 2010 (EW/NS/V) 1% 9% 32% 48% 95 % 5%
Constitucion 2010 (L/T/V) 8% 33 % 29 % 30 % 91 % 9%
Pernos de anclaje T/T, et = 0¢/Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢ey Ey - Euy
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 8% 0% 21% 1% 43% 57 %
San Isidro 1985 (L/T/V) 7% 0% 29 % 64 % 43 % 57 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 7% 36 % 13 % 14 % 93 % 7%
Angol 2010 (EW/NS/V) 7% 7% 7% 79% 43% 57 %
Constitucion 2010 (L/T/V) 7% 0% 29 % 64 % 43% 57 %
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Figura 6.4: Respuestas maximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla[6.11] El factor de reduccion R se obtiene comparando el corte basal méaximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reducciéon de la respuesta R = 1.3, un poco mayor que
el obtenido de analisis pushover (R, = 1.2), pero consistente con el anélisis previo.

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la mayor parte de la disipaciéon de energia se logra debido al amortiguamiento
de la estructura, que no es capaz de alcanzar a lograr la plastificacion de sus elementos antes de
llegar al colapso incipiente. Cuando dicha plastificacion se alcanza, se observa que la disipacion
de energia se produce mayoritariamente en los arriostramientos, tanto en traccién como en
compresion. La baja disipacion de los pernos de anclaje se debe a las bajas solicitaciones de

traccion en los anclajes, por lo que los pernos se encuentran sobredimensionados con respecto
a la demanda y no alcanzan la plastificacion.

Se observa que el amortiguamiento, en promedio, disipa aproximadamente el 60 % de la
energia ingresada al sistema. Los arriostramientos y los pernos de anclaje, por su parte,
disipan en promedio el 25% y el 1% de la energia, respectivamente. El 14 % restante se
asocia a la energia potencial y cinética intrinsecas de la estructura. Se destaca que en este

caso el primer mecanismo de disipacion de energia corresponde a la fluencia y pandeo de
arriostramientos.

Las Figuras [6.5] y [6.6] muestran la distribuciéon de energia en funcion del tiempo para los
terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 6.11: Determinacion del factor de reduccién R y distribucién de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Afio 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Tocopilla Angol Constitucion
Direccion Reg. X/Y/Z EW/NS/V L/T/V L/T/V EW/NS/V L/T/V
Escala 0.6 0.5 0.5 0.5 0.5
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 6 2 5 5 2
FU méximo Columnas 1.07/1.12/1.13/  1.10/1.27 | 1.05/1.11/1.17/ | 1.07/1.07/1.09/  1.05/1.26

1.20/1.21/1.32 1.27/1.63 1.13/1.15
Corte Basal, Direccion X [kN]
Modelo lineal 3307 2138 1509 3248 1876
Modelo no lineal 2795 1990 1117 3143 1578
Factor de Reduccion R 1.18 1.07 1.35 1.03 1.19
Corte Basal, Direccion Y [kN]
Modelo lineal 2292 3576 1586 2172 3823
Modelo no lineal 1924 2161 1351 1834 2129
Factor de Reduccion R 1.19 1.65 1.17 1.18 1.80
Energia Acumulada

Pernos de anclaje [ %] 0.9% 0.5% 1.6 % 0.7% 0.4%
Arriostramientos [ %] 18.5% 43.9% 1.6 % 18.6 % 46.0 %
Amortiguamiento | %] 74.6 % 53.1% 55.0 % 77.5% 52.3%
Cinética + Potencial [ %] 6.0% 2.5% 41.8% 3.2% 1.3%
Total [ %] 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 %

Total [kJ] 247.30 430.44 62.37 408.28 482.94
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Figura 6.5: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Valparaiso 1985.
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Figura 6.6: Distribucion de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Maule 2010.
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6.2. Analisis segtiin la normativa propuesta

Esta seccion presenta los resultados obtenidos a partir de los analisis lineal-elastico y no
lineal de la Estructura 3, mediante la aplicacién de la normativa propuesta. La no linealidad
estd modelada en los arriostramientos de los tres niveles inferiores asi como en los anclajes de
las columnas que forman parte del marco arriostrado sismorresistente. Los arriostramientos
del nivel superior no presentan incursiones en el rango inelastico y los pernos de anclaje de
las columnas gravitacionales no forman parte del anélisis de las disposiciones de la norma
NCh2369.

El Anexo muestra la distribucion de los componentes no lineales para la Estructura
3.

6.2.1. Diseno Lineal Elastico

6.2.1.1. Cargas de Diseno

Las cargas permanentes y sobrecargas de uso aplicadas sobre la Estructura 3 para el
analisis lineal-elastico se presentan en la Tabla [6.12, Por otra parte, la Tabla muestra
las cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura. E1 Anexo muestra el detalle de
la distribucion de cargas aplicadas en la estructura.

Tabla 6.12: Cargas permanentes y de uso utilizadas en el andlisis estructural.

Elemento Carga [N/m] | Carga [Pa]
Peso propio barandas 225.63 -
Peso propio planchas de piso - 510.12
Peso propio escaleras 931.95 -
Sobrecarga de piso 3924.00 -

Tabla 6.13: Cargas de diseno totales aplicadas sobre la estructura.

Carga Definicion Comp. | Carga |[kN]
Dsw Peso propio Fz 347.4
Dhr Peso barandas Fz 34.0
Dstr Peso propio escaleras Fz 16.8
Dpd Peso propio placa diamantada Fz 113.1
Deq Peso propio equipos Fz 1099.4

D Carga muerta operacional Fz 1662.9
D=1.15Dsw+Dhr+Dstr+Dpd+Deq

L Sobrecarga de uso Fz 869.9

Ws Peso sismico Fz 1880.4
Ws=1.15Dsw+Dhr+Dstr+Dpd-+Deq+0.25L

Sx Corte basal anélisis modal espectral en direccion X, Modo 2 Fx 484.2
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.190 [s]| con 84 % Part. Modal)

Sy Corte basal anélisis modal espectral en direccién Y, Modo 1 Fy 472.9
(100 Modos Ritz, 99 % Part Modal, T=0.268 [s] con 82 % Part. Modal)
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6.2.1.2.

Verificacion de Esbelteces

Las Tablas y muestran, respectivamente, la verificacion de los limites de compa-

cidad local y esbeltez global de los elementos componentes de la estructura, de acuerdo a los

requerimientos de los articulos 8.3.3 y 8.7.3 de la norma NCh2369.

El calculo de las compacidades a flexion se realiz6 suponiendo que las columnas estan

sometidas a compresion pura, mientras que las vigas se someten a flexocompresion.

Tabla 6.14: Limites de compacidad local de los elementos que componen la estructura.

Ala Comp. Ala Alma Comp. Alma
Tipo Perfil s Are | Ap,g | Ar,p | Comp | Flex | Ay Ar,c Ap, f v, Comp | Flex
COL HN30x73.9 | 12.5 | 15.0 | 10.8 | 30.4 C NC 34.5 | 149.9 | 106.8 | 161.9 C C
ARR 100x100x5 | 15.0 | 39.8 | 31.8 | 39.8 C C 15.0 | 39.8 31.8 39.8 C C
ARR 150x150x5 | 25.0 | 39.8 | 31.8 | 39.8 C C 25.0 | 39.8 31.8 39.8 C C
ARR L6.5x4.78 10.5 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L8x7.07 10.8 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L10x11.7 10.0 | 12.8 - - C - - - - - - -
ARR L15x22.3 12.5 | 12.8 - - C - - - - - - -
VIGA Cl15x11.1 10.5 | 11.9 8.5 11.9 C NC 25.0 | 88.9 50.8 88.9 C C
VIGA C25x15.1 10.5 | 11.9 8.5 11.9 C NC 45.0 | 88.9 50.8 88.9 C C
VIGA | HN25x61.3 | 10.4 | 15.8 | 10.8 | 32.0 C C 28.3 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C
VIGA | HN30x83.0 | 10.7 | 15.1 10.8 | 30.5 C C 34.0 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN20x26.1 9.4 14.8 | 10.8 | 29.9 C C 36.8 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN20x30.6 7.5 14.8 | 10.8 | 30.1 C C 36.0 | 149.9 | 774 | 149.9 C C
VIGA IN25x37.1 6.3 14.0 | 10.8 | 284 C C 45.2 | 1499 | 77.4 | 1499 C C
VIGA IN30x41.3 6.3 14.0 | 10.8 | 28.3 C C 46.0 | 149.9 | 77.4 | 1499 C C
VIGA IN35x53.0 8.3 13.4 | 10.8 | 27.1 C C 54.3 | 149.9 | 77.4 | 149.9 C C

Tabla 6.15: Limites de esbeltez global de los elementos que componen la estructura.

Tipo Perfil KL/rmaxe | KL/Tiim
COL HN30x73.9 38.8 133.8
ARR 100x100x5 64.4 133.8
ARR 150x150%x5 56.1 133.8
ARR 1.6.5x4.78 88.3 133.8
ARR L8x7.07 67.7 133.8
ARR L10x7.53 70.2 133.8
ARR L15%x22.3 28.8 133.8
VIGA Cl5x11.1 57.6 133.8
VIGA C25x15.1 102.5 133.8
VIGA HN25x61.3 73.9 133.8
VIGA HN30x83.0 60.6 133.8
VIGA IN20x26.1 36.8 133.8
VIGA IN20x30.6 35.7 133.8
VIGA IN25x37.1 107.2 133.8
VIGA IN30x41.3 32.6 133.8
VIGA IN35x53.0 111.5 133.8
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6.2.1.3.

La Tabla [6.16| muestra la verificacion de la deriva de piso para las solicitaciones sismicas.
De acuerdo al Articulo 6.1 de la norma NCh2369, las deformaciones deben calcularse con-
siderando el espectro de diseno elastico o, equivalentemente, amplificando las solicitaciones
sismicas por el factor R (INN, 2003b, Art. 6.1).

Tabla 6.16: Verificaciéon de derivas de piso, de acuerdo a la deformacion elastica.

Verificacion de Deriva de Piso

Dir. | Despl. | A [mm] | H [mm] | Aycai/H | A/Hjiy, | Cumple?
DX01 1.8 2278 0.001 0.015 v
DX02 24 2040 0.001 0.015 7

X DX03 2.0 2940 0.001 0.015 7
DX04 09 2817 0.000 0.015 7
DYO1 38 2278 0.002 0.015 v
DY0? 35 2940 0.001 0.015 7

v DY03 7.2 2940 0.002 0.015 7
DY04 6.6 2817 0.002 0.015 7

6.2.1.4. Verificacion de Resistencia

De acuerdo a la normativa propuesta, el sistema gravitacional debe ser capaz de resistir las
solicitaciones posteriores al pandeo y fluencia de arriostramientos, por lo que las solicitaciones
sismicas se amplifican por el factor 0.7R; > 2.0. La Figura muestra este resultado, en el

que la columna maés solicitada posee un factor de utilizacion de 0.45.
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Figura 6.7: Factores de utilizacién obtenidos para las columnas, amplificando
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Para el disefio con las combinaciones de carga LRFD de la norma NCh2369, se determiné

el factor de utilizaciéon de los otros elementos estructurales. La Figura muestra en escala
de colores los factores de utilizacién obtenidos tras el diseno. El Anexo muestra el

detalle de los factores de utilizaciéon obtenidos en cada planta y en cada eje.

0.9

0.8

Figura 6.8: Factores de utilizacion obtenidos para la Estructura 3 segin la normativa propuesta.

6.2.1.5. Detallamiento de Pernos de Anclaje

La Figura muestra el detalle de los pernos de anclaje con los que la estructura fue
originalmente disenada. La solucion consiste en 4 pernos ¢1” de calidad ASTM A36, ademas
de una silla de anclaje. El largo libre de los pernos es igual a 38 [cm].

De acuerdo al punto 8.6.8. de la norma NCh2369, el perno se disena para que falle antes
que la placa de apoyo o el hormigéon del pedestal. La Tabla [6.17] expone la envolvente de
fuerzas de las combinaciones LRFD para los nodos de anclaje.
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Figura 6.9: Detalle del anclaje de las columnas sismorresistentes para la Estructura 3.

Tabla 6.17: Envolvente de fuerzas (LRFD) para los anclajes de

columnas sismorresistentes.

F1 F2 F3
Nodo | Combinacién | Tipo [kN] [kN] [kN]
Al U.ENV Max 87.5 1.0 407.3
Al U.ENV Min -73.7 -2.5 -144.4
A2 U.ENV Max | 116.1 122.6 | 4723
A2 U.ENV Min -34.0 | -116.2 | -39.5
A3 U.ENV Max | 110.0 | 117.2 | 497.3
A3 U.ENV Min -30.1 | -120.2 | -32.0
A4 U.ENV Max 38.1 1.9 401.3
A4 U.ENV Min -39.2 -2.6 -182.1
A5 U.ENV Max 0.1 1.4 114.5
A5 U.ENV Min 0.0 -0.7 26.3
A6 U.ENV Max 39.0 111.4 | 781.3
A6 U.ENV Min | -105.6 | -91.6 -6.8
AT U.ENV Max 33.8 93.4 784.7
AT U.ENV Min | -103.6 | -105.5 27.0
A8 U.ENV Max 87.6 0.5 226.8
A8 U.ENV Min -76.9 -0.8 -29.1
A9 U.ENV Max 73.5 80.7 474.9
A9 U.ENV Min -94.5 -48.7 | -201.5
Al0 U.ENV Max -0.5 34.9 348.7
Al0 U.ENV Min -2.3 -59.8 -56.4
All U.ENV Max 0.2 39.7 360.1
All U.ENV Min -0.5 -36.6 -85.1
Al2 U.ENV Max 35.9 53.0 453.5
Al12 U.ENV Min -58.9 -67.0 | -216.7
Al3 U.ENV Max 38.1 -0.2 208.6
Al13 U.ENV Min -62.9 -2.8 -79.5
Al4 U.ENV Max 69.2 0.1 252.1
Al4 U.ENV Min -46.6 -2.6 -79.6
MAX 116.1 122.6 | 784.7
MIN -105.6 | -120.2 | -216.7
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La existencia de una llave de corte permite que el perno trabaje a traccion pura. La
resistencia tltima de los pernos se estima a partir de lo estipulado en el Capitulo J de la
norma AISC360, por lo que la relacion demanda/capacidad es igual a:

T
oT, 0.48 (6.2)
donde:
T. = Traccion ultima en el anclaje, T,, = 216.7 [kN]
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢T,, = ¢F,;Apa
[0) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Nuamero de pernos en cada anclaje, n = 4
Aps = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 2026.8 [mmz]
F, = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero

calidad ASTM A36

6.2.2. Analisis no Lineal Estatico

6.2.2.1. Anaélisis Pushover

La Figura muestra los resultados de los analisis no lineales estéticos realizados en
cada una de las direcciones principales de la estructura. El punto de control considerado en
los anélisis pushover corresponde al ltimo nivel de la estructura.

Al analizar la direccion X, se observa que el comportamiento de la estructura se mantiene
lineal hasta alcanzar la fluencia de pernos de anclaje y fluencia y pandeo de arriostramientos
de los primeros dos niveles. Finalmente se gatilla un modo de falla no simulado, donde se
alcanza la resistencia esperada a flexocompresion en las columnas. En este estado se alcanza
un corte basal de 4250 [kN], equivalente a 2.3 veces el peso sismico, y una deriva de 0.35%
para las direcciones +X y -X.

Por otro lado, en la direcciéon Y, al aumentar el desplazamiento de techo, la estructura
mantiene un comportamiento lineal elastico, el que posteriormente cambia debido a la fluencia
de pernos de anclaje y posteriormente la fluencia y pandeo de arriostramientos de los primeros
dos niveles de la estructura . El anélisis finaliza cuando se gatilla un modo de falla no simulado,
en el que se alcanza la resistencia esperada a flexocompresion en las columnas. En este estado
se alcanza un corte basal de 2650 y 2730 [kN]| para las direcciones +Y y -Y, respectivamente,
equivalentes a 1.4 veces el peso sismico, y derivas de 0.72% y 0.80 %, respectivamente.

Para determinar los pardmetros de desempeno ur, 2y R, se considera el analisis pushover
hasta la zona en que se gatilla un modo de falla. En la Figura[6.10] dichos puntos se denotan
con un circulo. La Tabla [6.18 muestra los resultados obtenidos de dichos analisis. Si se
considera el factor de reduccion asociado a la ductilidad R,, se observa que es menor que
el valor de diseno. Esto tiene como consecuencia un aumento de la resistencia y una menor
capacidad de disipaciéon de energia, con respecto a lo esperado.
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Figura 6.10: Analisis pushover realizado para la estructura.

Tabla 6.18: Factores de desempeno resultantes del analisis pushover.

Caso Vo = 1.4V Co Vmaz %% T Oy.ef f
[kN] [kN] | [kN] [s] [mm]
PO +X 677.9 0.85 4289 1620.4 0.190 20.2
PO -X 677.9 0.85 4342 1620.4 0.190 20.5
PO +Y 662.1 0.99 2649 1620.4 0.268 29.0
PO -Y 662.1 0.99 2727 1620.4 0.268 29.9
Caso 0w % Q R, R =QR, | Rgiseno
[mm]
PO +X 37.1 1.8 6.3 1.6 10.3 3
PO -X 40.0 1.9 6.4 1.7 10.9 3
PO +Y 78.9 2.7 4.0 2.1 8.4 3
PO -Y 87.3 2.9 4.1 2.2 9.1 3
Promedio 60.8 2.4 5.2 1.9 9.7 3

6.2.3. Analisis no Lineal DinAmico

6.2.3.1. Determinacién del Margen de Colapso

La Tabla [6.19 muestra el andlisis no lineal dindmico incremental asociado a la estructura.
Los analisis se realizan considerando simultdneamente las tres direcciones registradas en
cada estacion. El andlisis comienza con un escalamiento inicial de 1.0, el cual se incrementa
hasta llegar al colapso incipiente en el 50 % de los registros con un factor de escalamiento
igual a SF' = 1.8. Los terremotos que controlan el colapso incipiente son los de Valparaiso
1985 (estaciones Melipilla y San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010
(estaciones Angol y Constitucion). En la Tabla, los registros marcados con asterisco son
aquellos a considerar para el estudio de las respuestas maximas asi como la distribucion de
energia de los componentes no lineales presentes en la estructura.

La Tabla [6.20| expone el calculo de la Razén del Margen de Colapso C'M R para cada
direccion de andlisis. Se observa que la estructura posee, en promedio, un CMR = 1.78,
un 6% menor al requerido por la Metodologia, por lo que no cumple con el objetivo de
desempeno de dicho documento.
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Tabla 6.19: Resultados obtenidos del analisis no lineal dinamico.

Factor de escalamiento SF 1.0 1.3 1.5 1.7 1.8
Epicentro Fecha Magnitud Estacion Registros X/Y/Z Colapso Colapso Colapso Colapso Colapso

. EW/NS/V* NO NO ST ST ST

Melipilla NS/EW/V NO SI SI SI SI

Valparaiso 03-03-1985 7.8 Ms . L/T/V* SI SI SI SI SI
San Isidro T/L/V SI SI SI SI SI

L/T/V NO NO NO NO NO

Punitaqui 14-10-1997 6.8 Ms Illapel T/L/V NO NO NO NO NO
] - T/T/V NO NO NO NO NO

Cementerio T/L/V NO NO NO NO NO

Sur de Peru 23-06-2001 8.4 Mw L/T/V NO NO NO NO NO
Costanera T/L/V NO NO NO NO NO

.. EW/NS/V NO NO NO NO NO

Mejillones NS/EW/V NO NO NO NO NO

Tocopilla 14-11-2007 7.7 Mw i L/T/V* NO NO NO SI SI
Tocopilla T/L/V NO NO NO NO S

EW/NS/V* NO NO SI SI SI

Angol NS/EW/V St SI SI SI SI

Maule 27-02-2010 8.8 Mw L/T/V* NO SI SI SI SI
Constitucion T/L/V NO SI sI SI ST

EW/NS/V NO NO NO NO NO

Iquique 01-04-2014 8.2 Mw Chusmiza NS/EW/V NO NO NO NO NO
% de Colapsos 15 % 30 % 40 % 45 % 50 %

Tabla 6.20: Determinacion del margen de colapso CM R.

Direccion X Y
Periodo fundamental T}, 0.190 | 0.268
Factor de escalamiento SF 1.8 1.8
Factor tridimensionalidad SF3p 1.2 1.2
Intensidad Mediana Sasgg o 1.166 | 1.009
SCT = SF - Sasgo 2.099 | 1.816
Intensidad MCE SMT 1.297 | 1.347
CMR = SF3p - SCT/SMT 1.94 1.62
CMRyg 9 1.9 1.9
Cumple? ST NO
CMR/CMRig9 1.02 0.85

6.2.3.2. Disipaciéon y Distribucién de Energia

La Tabla muestra las respuestas maximas obtenidas por los componentes no lineales
del modelo disenado segtin la normativa propuesta, para un nivel de colapso incipiente. Por

su parte, la Figura exhibe de forma grafica las respuestas méximas normalizadas de los
componentes no lineales de la estructura.

Se observa que los arriostramientos en tracciéon alcanzan la fluencia en promedio para
el 40% de los eventos analizados. De las riostras que no se plastifican, alrededor del 15 %
presentan razones tension maxima/tension de fluencia 7'/T, en el rango 0.00-0.50, mientras

que aproximadamente el 20 % se ubican en el rango 0.50-0.75. Por otro lado, el 65 % restante
se ubica en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a los arriostramientos en compresion, en promedio el 40 % exhibe deformaciones
menores al 1.5 %o, valor conservadoramente definido para caracterizar la deformacién por
pandeo. Por otro lado, se observa que alrededor del 10 % de los arriostramientos presentan
razones compresion méaxima,/tension de pandeo P/P, en el rango 0.00-0.50, mientras que el
15 % se ubica en el rango 0.50-0.75. El 75 % restante se encuentra en el rango 0.75-1.00.

En cuanto a las respuestas de los pernos de anclaje, se observa que alcanzan la fluencia
en alrededor del 90 % de los casos analizados, no llegando a observarse fractura de pernos.
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Tabla 6.21: Distribucién de respuestas maximas de componentes no lineales
para un nivel de colapso incipiente.

Arriost. en Traccion T/T, et =0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢y €y - Eu
Melipilla 1985 (EW /NS/V) 6% 6% 8% 70% 50 % 50 %
San Isidro 1985 (L/T/V) 5% 10 % 20 % 65 % 61 % 39%
Tocopilla 2007 (L/T/V) 8% 12% 26 % 55 % 76 % 24 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 6% 6% 12% 76 % 47% 53%
Constitucion 2010 (L/T/V) 5% 15 % 28 % 52 % 64 % 36 %
Arriost. en Compresion P/P. ec = 0c/Le
Sismo 0.00-0.25  0.25-0.50 0.50-0.75 0.75-1.00 | 0-1.5%0 1.5%0- 1.5%
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 3% 6% 1% 80% 38% 62%
San Isidro 1985 (L/T/V) 5% 5% 14% 76 % 42% 58 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 5% 9% 18% 68 % 55 % 45 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 3% 7% 5% 85 % 27% 73%
Constitucion 2010 (L/T/V) 5% 6% 21% 68 % 47% 53 %
Pernos de anclaje T/T, et = 0t/ Le
Sismo 0.00-0.25 0.25-0.50 0.50-0.75  0.75-1.00 0-¢ey Ey - Euy
Melipilla 1985 (EW/NS/V) 0% 0% 0% 100 % 7% 93%
San Isidro 1985 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 7% 93 %
Tocopilla 2007 (L/T/V) 0% 7% 0% 93 % 14 % 86 %
Angol 2010 (EW/NS/V) 0% 0% 7% 93 % % 93 %
Constitucion 2010 (L/T/V) 0% 0% 0% 100 % 7% 93 %
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Figura 6.11: Respuestas méaximas normalizadas para arriostramientos (arriba) y pernos de anclaje
(abajo) a nivel de colapso incipiente para terremotos de Valparaiso 1985 (estaciones Melipilla y
San Isidro), Tocopilla 2007 (estacion Tocopilla) y Maule 2010 (estaciones Angol y Constitucion).
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Los resultados de los analisis tiempo-historia al nivel de colapso incipiente se registran en
la Tabla[6.22] El factor de reduccion R se obtiene comparando el corte basal méaximo elastico
y el obtenido de un andlisis no lineal. Este valor se compara con el pardmetro R, debido a
que se trata de la respuesta a un nivel de colapso incipiente, sin considerar sobrerresistencia.
En promedio se obtiene un factor de reducciéon de la respuesta R = 2.4 , valor levemente
mayor respecto del obtenido de analisis pushover (R, = 1.9).

La Tabla muestra ademés que el colapso incipiente se alcanza a diferentes niveles de
energia, donde la mayor parte de la disipacion se logra debido a la fluencia y pandeo de
arriostramientos y al amortiguamiento de la estructura. La baja disipaciéon de los pernos de
anclaje se debe a las bajas solicitaciones de traccion en los anclajes, por lo que los pernos se

encuentran sobredimensionados con respecto a la demanda y no alcanzan a desarrollar una
plastificacion severa.

Se observa que los arriostramientos y el amortiguamiento disipan en promedio el 70 % y el
27 % de la energia, respectivamente. El 3 % restante se asocia a la energia potencial y cinética
intrinsecas de la estructura, ademas de la plastificacion de los pernos de anclaje.

Las Figuras [6.5] y [6.6] muestran la distribucion de energia en funcion del tiempo para los
terremotos de Valparaiso 1985 y Maule 2010.

Tabla 6.22: Determinacion del factor de reduccién R y distribucién de energia
a nivel de colapso incipiente.

Epicentro Valparaiso Tocopilla Maule
Ano 1985 2007 2010
Magnitud 7.8 Ms 7.7 Mw 8.8 Mw
Estacion Melipilla San Isidro Tocopilla Angol Constitucion
Direccion Reg. X/Y/Z EW/NS/V L/T/V L/T/V EW/NS/V L/T/V
Escala 1.4 1.0 1.6 1.4 1.3
Nro. Columnas Mecanismo Colapso 2 6 1 1 3
FU maximo Columnas 1.12/1.14  1.06/1.10/1.10/ 1.08 1.06 1.08/1.14/1.20

1.17/1.28/1.38

Corte Basal, Direccion X [kN]

Modelo lineal 7074 5168 7755 10360 3946
Modelo no lineal 4473 4111 3846 4395 3765
Factor de Reduccion R 1.58 1.26 2.02 2.36 1.05
Corte Basal, Direccion Y [kN]
Modelo lineal 8496 6177 6166 12270 8615
Modelo no lineal 2697 2880 2380 2478 2834
Factor de Reduccion R 3.15 2.14 2.59 4.95 3.04
Energia Acumulada
Pernos de anclaje [ %] 1.2% 0.8% 2.0% 1.8% 0.6 %
Arriostramientos [ %] 70.9% 77.2% 54.7% 72.4% 77.0%
Amortiguamiento [ %] 27.4% 21.6 % 384 % 25.4% 22.2%
Cinética + Potencial [ %] 0.5% 0.4% 4.9% 0.4% 0.2%
Total [ %] 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 % 100.0 %
Total [kJ] 1629.00 2767.90 651.00 3022.40 3661.50
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Figura 6.12: Distribucién de energia sismica en el tiempo para el terremoto de Valparais
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6.3. Comparacion de resultados segiin ambas normativas

Esta seccion resume los resultados obtenidos y ademas presenta una comparativa entre
las normativas NCh2369 vigente y considerando las modificaciones propuestas, en cuanto al
diseno realizado y al desempeno obtenido para la Estructura 3.

6.3.1. Comparacién en el diseno

La aplicaciéon de las normativas vigente y propuesta entregé como resultado dos disenos
similares, con arriostramientos de las mismas dimensiones, debido a los requisitos de compa-
cidad y esbeltez presentes en ambos documentos.

La principal diferencia entre ambos disenos esta dada por las dimensiones de las columnas.
Debido a las disposiciones propuestas, es necesario aumentar la resistencia de éstas para
asegurar estabilidad global posterior al pandeo y fluencia de arriostramientos. La Tabla [6.23
compara ambos disenios desde el punto de vista geométrico y de comportamiento sismico.

Si bien en el disenio bajo la normativa propuesta acepta columnas de menores dimensiones,
se prefirio utilizar columnas menos solicitadas para evaluar el efecto de estructuras con mayor
grado de sobrerresistencia.

El diseno segin la normativa propuesta, en comparaciéon al dado por la normativa vigente,
presenta un peso sismico 1.04 veces mayor y periodos fundamentales levemente menores, del
orden del 6 % menor, debido al aumento en las dimensiones de las columnas y, por ende,
de la rigidez del sistema. Ademaés, se observa que la estructura, al presentar un mayor peso
sismico, también presenta cortes basales de diseno mayores, en un orden del 11% y del 7%
en cada una de las direcciones principales.

El analisis de las Figuras[6.1]y de la[6.7] a 1a [6.8 muestra que los factores de utilizacién en
arriostramientos y vigas se mantienen en la misma razén para ambos disenos, mientras que
los de las columnas disminuye debido al aumento de resistencia de éstas.

Desde el punto de vista de la deriva de piso, al comparar las Tablas y [6.16] se observan
deformaciones levemente menores en el disenio segiin la normativa propuesta. Dado que ambas
disposiciones presentan los mismos limites de deriva, la normativa propuesta permite mejorar
dichos resultados.
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Tabla 6.23: Comparacion del diseno entre ambas normativas.

Normativa Razén
Disefio Vigente Propuesta | Propuesta/Vigente

Pernos de anclaje 4¢1"” 441" -
Columnas HN20x33.8 | HN30x73.9 -

Ixx [cm?) 3262 16340 5.01

Tyy [cm?] 1067 5401 5.06

Peso sismico [kN] 1814.2 1880.4 1.04

Tx [s] 0.201 0.190 0.95

Ty [s] 0.289 0.268 0.93

Corte basal X [kN] 436.6 484.2 1.11

Corte basal Y [kN] 442.9 472.9 1.07

6.3.2. Comparacién en el desempeno

La aplicacion de las normativas vigente y propuesta entregd como resultado dos estruc-
turas con comportamientos diferentes al evaluar su desempeno. La Tabla [6.24] compara los
parametros de desempeno de ambas estructuras, de acuerdo a la Metodologia, a partir de lo
obtenido en los andlisis no lineales estaticos y dindmicos.

De los analisis no lineales estaticos, al comparar las Figuras y se observa que para
la estructura bajo la normativa propuesta, las columnas alcanzan su capacidad esperada para
un desplazamiento de techo mayor, lo que permite un corte basal maximo mayor. Lo anterior
se traduce en un aumento en los parametros de desempeno: la ductilidad p7 es un 85 % mayor;
la sobrerresistencia (2 aumenta un 18 % y el factor de ductilidad R, aumenta un 58 %.

En cuanto a la determinacién de la razéon de margen de colapso C'M R, ninguna de las
estructuras cumple con el objetivo de desempefio propuesto por la Metodologia. Se observa
que la razon C'M R para la estructura disenada bajo la normativa propuesta es muy cercana
a la especificada por el FEMA P695, a diferencia del disefio bajo la normativa propuesta, en
la que la incursién inelastica es minima.

Con respecto a los analisis no lineales dinamicos, se observa en ambos disefios que el prin-
cipal mecanismo de disipacion estd dado por la fluencia y pandeo de arriostramientos y el
amortiguamiento, por sobre la plastificacion de pernos de anclaje. Esto se debe al sobredi-
mensionamiento de los pernos con respecto a la demanda de diseno.

Tabla 6.24: Comparacion en el desempeno entre ambas normativas.

Normativa Razén
Parametro Vigente | Propuesta | Propuesta/Vigente

5 [mm] 332 60.8 1.83

%s 1.3 2.4 1.85

Q 4.4 5.2 1.18

Ry 1.2 1.9 1.58

R=QR, 5.2 9.7 1.87

Riiseno 3 3 1.00

CMR/CMRyyo, |  0.35 0.94 2.69

Ry 1.3 2.4 1.85
Rrr /Ry 1.08 1.26 )
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Capitulo 7: Revision de Fuerzas de
Diseno para Pernos de Anclaje

El presente capitulo analiza, para las estructuras disenadas bajo la normativa propuesta,
la distribucion de energia sismica disipada y propone una metodologia para la determinacion
de fuerzas de diseno para pernos de anclaje. Dicha metodologia se evaliia posteriormente para
la Estructura 1.

7.1. Distribucién de Energia de Pernos de Anclaje

Las estructuras disenadas bajo la normativa propuesta permiten una mejora en términos
de disipaciéon de energia sismica, asi como en el desempeno. Los pernos de anclaje son, como
se observa en los capitulos anteriores, el mecanismo que moviliza, de forma temprana, un
mayor grado de no linealidad en la estructura, por lo que resulta muy importante un correcto
dimensionamiento de estos elementos.

El diseno de pernos de anclaje muy pequenos conllevan a que la fractura se produzca a
pequenas deformaciones, mientras que pernos de anclaje muy grandes se mantienen en el
rango lineal elastico, por lo que la no linealidad se moviliza a la estructura.

Para efectos del andlisis del dimensionamiento de pernos de anclaje, se caracteriza el
comportamiento de dichos elementos como:

e Adecuado, en el que tanto la estructura como el anclaje estructura - fundacion presentan
incursiones no lineales dadas por la fluencia y pandeo de arriostramientos, formacion
de rotulas plasticas, y fluencia de pernos de anclaje.

e No adecuado, en el que los pernos de anclaje presentan fractura o estan sobredimensio-
nados, no llegando a disipar energia sismica en el proceso.

A partir de los resultados expuestos en las Figuras [4.14] [4.15] [5.12] [5.13] [6.12] v [6.13] ¥
las Tablas 4.22] [5.22| y [6.22] en las Figuras ala se muestra, para el nivel de colapso
incipiente de las estructuras disenadas bajo la normativa propuesta, la energia disipada por
pernos de anclaje y arriostramientos como funcion de la energia ingresada al sistema, para los
terremotos de Valparaiso 1985 (Estaciones Melipilla y San Isidro) y Maule 2010 (Estaciones
Angol y Constitucion).
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Figura 7.1: Energia disipada por pernos de anclaje y arriostramientos para la Estructura 1
diseriada bajo la normativa propuesta.
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Figura 7.2: Energia disipada por pernos de anclaje y arriostramientos para la Estructura 2
diseniada bajo la normativa propuesta.
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Figura 7.3: Energia disipada por pernos de anclaje y arriostramientos para la Estructura 3
diseriada bajo la normativa propuesta.

De las Figuras anteriores, se observa que para la Estructura 1, los pernos de anclaje disipan
la mayor cantidad de energia sismica para demandas bajas, pero al aumentar dicha demanda,
son los arriostramientos los elementos que toman mayor relevancia; para la Estructura 2, los
pernos de anclaje disipan la mayor cantidad de energia para todos los niveles de energia
estudiados; y para la Estructura 3, al no alcanzarse la fluencia de la totalidad de los pernos

de anclaje, son los arriostramientos los elementos que disipan una mayor cantidad de energia
sismica.

A partir de los analisis de respuestas maximas de los capitulos anteriores, en las Tablas

14.21] [5.21] y [6.21] en conjunto con la anterior caracterizacion del comportamiento, se tiene
que:

e Para la Estructura 1, se observa la fluencia de la totalidad de pernos de anclaje y pandeo
de alrededor del 35 % de la totalidad de arriostramientos. Por tanto, esta estructura se
caracteriza con comportamiento Adecuado.

e Para la Estructura 2, se observa la fractura alrededor del 55 % de los pernos de anclaje.
Por tanto, esta estructura se caracteriza con comportamiento No adecuado.

e Para la Estructura 3, se observa que alrededor del 10% de los pernos de anclaje se
mantienen en el rango lineal elastico, no alcanzando a disipar energia. Por tanto, esta
estructura se caracteriza con comportamiento No adecuado.
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7.2. Metodologia para Estimar las Cargas Sismicas en
Pernos de Anclaje

Para un correcto dimensionamiento, es necesario dar cierta sobrerresistencia a los pernos,
para poder satisfacer las altas demandas de ductilidad al someter las estructuras a sismos
severos.

Un diseno poco holgado conlleva a que, al someter los pernos de anclaje a altas demandas
sismicas, la fluencia sea demasiado temprana y eventualmente se alcance la fractura. En
consecuencia, se propone, para la Estructura 1, cuyo comportamiento se caracteriza como
Adecuado, una metodologia para el dimensionamiento de pernos de anclaje.

La metodologia propuesta involucra, de forma analoga al requisito propuesto para la so-
brerresistencia de columnas, la amplificacion de cargas sismicas por un factor Q. = aspR.

La razon demanda/capacidad es igual a:
oL, > T, (7.1)

El efecto de amplificacion de cargas sismicas modifica la expresion anterior a:

¢Tn > QapTy = (aapR) T, (7.2)

Por otro lado, T,, = F,,;Asp, de modo que, tras imponer la igualdad, el factor de amplifi-
cacion ayp es igual a:

¢F ntAAB

i (7.3)

dAB =
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7.3. Aplicaciéon de la Metodologia en la Estructura 1

Como se explica en la seccidén anterior, el comportamiento de la Estructura 1 se caracteriza
como Adecuado. Por tanto, se aplica la metodologia propuesta por la Ecuaciéon para
determinar el factor de amplificacion de cargas sismicas para el dimensionamiento de pernos
de anclaje.

¢FntAAB
aAB — R—R =0.70 (74)
donde:
T. = Traccion ultima en el anclaje, T, = 487.3 [kN]
¢T,, = Resistencia disponible a la traccion, ¢7T,, = ¢F,;Apa
) = Factor de reduccion, ¢ = 0.75
n = Nuamero de pernos en cada anclaje, n = 4 de didmetro qbl%"
Apa = Area bruta de los pernos en cada anclaje, Apy = 4560.4 [mm?]
F. = Tension nominal a la traccion, F,; = 0.75F, = 300 [MPa] para acero
calidad ASTM A36
R = Factor de reduccion de la respuesta, R = 3 para la Estructura 1

El factor de amplificacion, por tanto, es igual a 245 = 0.7R, el que entrega un dimensio-
namiento de pernos de anclaje que permite caracterizar el comportamiento de la estructura
como Adecuado.
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Capitulo 8: Conclusiones

Este capitulo expone las principales conclusiones obtenidas a partir del presente trabajo.
Se analizaron tres estructuras industriales de acero del rubro de la mineria del cobre, cada
una disenada bajo la normativa chilena vigente y considerando las modificaciones propuestas
por el comité de norma.

Es importante recalcar que las tres estructuras en estudio no necesariamente son represen-
tativas del diseno bajo la practica chilena, puesto que corresponden a edificios especificos y
estan sujetos a los criterios de diseno previamente establecidos. Sin embargo, si pueden con-
siderarse como base para estudios mas generales que permitan una mejor caracterizacion del
comportamiento de edificios industriales de acero, en particular de estructuraciones basadas
en marcos arriostrados concéntricamente.

En relaciéon al punto anterior, los criterios de diseno de las tres estructuras analizadas
establecen el uso de un factor de reducciéon de la respuesta R = 3 para el diseno, menor
que el definido por norma NCh2369 (R = 5), lo que conlleva a que los diserios mostrados en
este trabajo tengan una mayor sobrerresistencia y una menor demanda de ductilidad, con
respecto a un disefio basado exclusivamente en la normativa, no pudiendo reflejar del todo
el comportamiento esperado por la norma NCh2369, tanto en su versiéon oficial asi como la
que considera las modificaciones propuestas.

8.1. Aplicaciéon de la Metodologia

Con respecto a la aplicacion de la Metodologia, se observan falencias en el desarrollo de
modelos no lineales.

En el caso del modelo no lineal de arriostramientos, se utiliza un factor de longitud efectiva
igual a 0.8 para arriostramientos individuales que se pandean, tanto dentro como fuera del
plano. En el caso de pandeo en el plano, el documento FEMA356 recomienda un factor igual a
1.0, por tanto, los modelos desarrollados consideran arriostramientos mas rigidos con respecto
a las especificaciones de dicho informe.

El modelo no lineal de rotulas plasticas se basa en los resultados obtenidos para marcos
de momento, debido a la falta de informacién en marcos arriostrados, por lo que este modelo
es poco representativo del comportamiento de este tipo de estructuracion. Se requiere, por
tanto, la generacion de resultados experimentales para una mejor calibraciéon del fenémeno
de rétulas plasticas en estructuras arriostradas.
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El modelo de pernos de anclaje estima la rigidez a partir de la longitud libre de pernos
de anclaje. Chavez (2011) muestra que una parte de la longitud embebida de los pernos de
anclaje también se deforma axialmente, por lo que el modelo desarrollado considera pernos
de anclaje mas rigidos.

Un adecuado desarrollo de modelos no lineales permite mejorar la calidad de los modelos
analiticos (y;pr, disminuyendo asi la incertidumbre total y, en consecuencia, la Razon de
Margen de Colapso CM Rygy.

8.2. Efectos en el Diseno Estructural

El trabajo contempl6 el andlisis de tres estructuras. La primera, una estructura altamente
regular en geometria pero no en masa; la segunda, una estructura irregular pero que por
criterios de diseno presenta un alto grado de sobredimensionamiento en las columnas; y la
tercera, una estructura irregular tanto en masa como en rigidez.

En todos los casos se obtuvo estructuras de pesos similares, siendo mayor para los di-
senos segin la normativa propuesta (en un 2%, 3% y 4% para las Estructuras 1, 2 y 3,
respectivamente), por lo que las fuerzas de diseno se mantienen dentro del mismo orden de
variacion.

El efecto de amplificar las solicitaciones sismicas para el diseno de las columnas reduce el
nivel de deformaciones de la estructura, al aumentar la rigidez del sistema. Bajo este punto
de vista, las modificaciones propuestas mejoran el comportamiento actual de las estructuras
industriales de acero.

8.3. Efectos en el Desempeno

Los anélisis no lineales estaticos muestran que las tres estructuras analizadas presentan
mejoras en su desempenio al ser disenadas bajo la normativa propuesta: la ductilidad pr
aumenta (en un 45%, 7% y 85 % para las Estructuras 1, 2 y 3, respectivamente), la sobre-
rresistencia {2 se mantiene dentro del mismo orden (variaciones del 3%, 5% y 18 % para las
Estructuras 1, 2 y 3, respectivamente) y el factor de ductilidad R, es mayor (en un 38 %, 5 %
y 58 % para las Estructuras 1, 2 y 3, respectivamente).

8.4. Razo6n del Margen de Colapso

Para ninguna de las estructuras fue posible alcanzar el margen de seguridad minimo
establecido por la Metodologia. Al analizar los factores de ductilidad R, (1.6 y 2.2 para
la Estructura 1; 2.2 y 2.3 para la Estructura 2; 1.2 y 1.9 para la Estructura 3), se observa
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que los valores son menores que el de diseno (R = 3). Esto significa que, a nivel de colapso
incipiente y sin considerar sobrerresistencia, el factor de reduccién R utilizado para el diseno
es muy alto, lo que conlleva a que la estructura no sea capaz de satisfacer su demanda de
ductilidad. Por lo tanto, se recomienda una revisiéon de los factores de reduccion R establecidos
en la normativa.

Si se considera la sobrerresistencia, se tiene que los factores de reduccion de la respuesta
R (6.4 y 8.5 para la Estructura 1; 4.8 y 5.3 para la Estructura 2; 5.2 y 9.7 para la Estructura
3) son mayores que el valor de diseio (R = 3). Esto significa que la sobrerresistencia ()
permite que las estructuras sean capaces de satisfacer una demanda de ductilidad mayor que
la estimada en el diseno.

La normativa propuesta permite la mejora de la Razon del Margen de Colapso CM R. El
caso mejor representado es el de la Estructura 3, donde la sobrerresistencia proporcionada es
mayor, lo que permite que la estructura sea capaz de resistir las demandas sismicas posterio-
res al pandeo y la fluencia de arriostramientos y la plastificacion de los pernos de anclaje. El
menor grado de sobrerresistencia en las otras estructuras no permite que se alcancen gran-
des incursiones ineléasticas, alcanzandose de forma prematura la capacidad esperada en las
columnas en condicién de colapso incipiente.

Algunas formas de mejorar la Razon de Margen de Colapso C'M R en las estructuras son
dar mayor sobrerresistencia, ya sea aumentandola en las columnas o reduciendo el factor R, o
proveer mayor ductilidad a pernos de anclaje y arriostramientos. Las modificaciones propues-
tas aumentan la sobrerresistencia en columnas y mejoran la ductilidad de arriostramientos,
por lo que se debe estudiar los efectos que tiene en el diseno el uso de un factor R menor.

Se hace necesario recordar también que los anélisis de desempeiio se realizan amplificando
la demanda del conjunto de registros hasta alcanzar el colapso incipiente en el 50% de
los casos. Esto puede conllevar a que la demanda amplificada involucre niveles de energia
exageradamente mayores a lo observado e inviables en la realidad.

8.5. Respuestas Maximas

La normativa propuesta proporciona diferencias en las respuestas maximas obtenidas para
las tres estructuras, lo que se traduce en mejoras en el desempeno.

En el caso de la Estructura 1, hubo un aumento de arriostramientos en fluencia (0 % /2.5 %),
de pandeo de riostras (5%/35%) y plastificacion de pernos de anclaje (50 %/100%). Para
la Estructura 2, el comportamiento es similar en ambos disenos: fluencia de arriostramientos
(3%/2 %), pandeo de arriostramientos (5 %/5 %) y fractura de pernos de anclaje (45 %/55 %).
Para la Estructura 3, por otro lado, las mejoras fueron mucho mayores: fluencia de arrios-
tramientos (6 %/40 %), pandeo de diagonales (5%/60%) y fluencia de pernos de anclaje
(50 %/90 %).
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8.6. Validacion de las Modificaciones Propuestas

A partir del diseno de las tres estructuras bajo la normativa vigente y considerando las
modificaciones propuestas, se analizaron los efectos que tienen dichas modificaciones en el
desempeno.

Las modificaciones propuestas incluyen la eliminacion del requisito de sobrerresistencia
en arriostramientos, la incorporacion del requisito de sobrerresistencia en columnas y en el
calculo de vigas y arriostramientos tipo V o V-invertido.

Con respecto al requisito de sobrerresistencia en arriostramientos, no se observan mayores
cambios en los factores de utilizacion de estos tras la aplicacion de la normativa. De este
modo, al utilizar riostras mas pequenas, la no linealidad se moviliza a estos elementos de
forma mas temprana, mediante el pandeo y la fluencia de sus componentes. La modificacion,
entonces, proporciona un mejora en el desempeno y por lo tanto se valida.

En cuanto al requisito de sobrerresistencia de columnas, el aumento en las dimensiones de
estas proporciona un incremento considerable de resistencia, lo que permite a otros elementos
estructurales incursionar en el rango no lineal mientras las columnas mantienen su compor-
tamiento lineal. La modificaciéon, por lo tanto, se valida debido a las mejoras observadas en
el desempeio.

En relacion al célculo de vigas y arriostramientos tipo V o V-invertido, no se observa
formacion de rétulas plasticas en ninguno de los disenos, por lo que se recomienda estudiar
este efecto con estructuraciones mas simples y disenos menos holgados en sobrerresistencia,
de forma tal que sea posible apreciar el efecto que tiene esta modificacion.

Las modificaciones propuestas no establecen cambios con respecto al dimensionamiento de
pernos de anclaje, por lo que se recomienda la realizacion de estudios enfocados a la evaluacion
del desempeno para estructuras con diferentes niveles de sobrerresistencia y ductilidad en su
anclaje.

8.7. Metodologia Propuesta al Diseno de Pernos de An-
claje

En este trabajo se establece una metodologia para mejorar el dimensionamiento de pernos
de anclaje, para asi evitar la fractura de pernos y aumentar el grado de disipacion de energia
sismica mediante la fluencia de éstos.

La metodologia propuesta pretende otorgar mayor sobrerresistencia al anclaje, mediante
la amplificacion de cargas sismicas por un valor que sea funcion del factor de reduccion R.
De las estructuras disenadas bajo la normativa propuesta, se escoge la Estructura 1, pues
presenta el mejor comportamiento a nivel de colapso incipiente, y se aplica la metodologia,
obteniendo que las solicitaciones deben ser amplificadas por el factor 0.7R.
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Es importante senalar que para obtener mejoras en el desempeno del anclaje estructura -
fundacion, aumentar la sobrerresistencia no es la tinica solucion. Una alternativa para mejorar
el desempeno de los pernos de anclaje ddndoles mayor ductilidad. Esto es posible aumentando
la longitud libre a los pernos de anclaje. Por tanto, se recomienda realizar un estudio que
permita analizar el efecto de ambas propuestas.

8.8. Recomendaciones y Trabajo Futuro

A partir de lo expuesto, se propone mejorar los modelos no lineales utilizados en este
trabajo, con el fin de reducir la incertidumbre total de las estructuras a estudiar. Se observaron
falencias en los modelos no lineales de arriostramientos, pernos de anclaje y rotulas plasticas,
por lo que se recomienda generar informacion experimental que permita calibrar de mejor
manera dichos modelos.

Ademas, se propone como trabajo futuro establecer una metodologia para un mejor di-
mensionamiento de pernos de anclaje, ya sea aumentando su sobrerresistencia o su ductilidad.
Se propone evaluar si el factor de sobrerresistencia propuesto, 0.7R, entrega mejoras en el
desempeno. Ademas, se recomienda estudiar los efectos que tiene en la ductilidad y en el
desempeno el aumento de la longitud libre de pernos de anclaje.

Otro aspecto importante en el diseno es determinar el nivel 6ptimo de sobrerresistencia
que debe tener una estructura para asegurar un margen minimo de seguridad al colapso. Se
propone evaluar el desempeno para una estructura, con distintos grados de sobrerresistencia,
de modo de validar el factor de amplificaciéon de solicitaciones sismicas propuesto por el
comité de norma, igual a 0.7R; > 2.0.
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Apéndice A: Secciones y Componentes
no Lineales, Estructura 1

A.1. Cargas aplicadas sobre la estructura

Las Figuras a la detallan la distribucion de las cargas de diseno de la estructura.

Figura A.1: Cargas permanentes de barandas (25 [kgf/m]).
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Figura A.2: Cargas permanentes de piso (58 [kgf/m?]).

Figura A.3: Cargas de operacion de equipos [kgf,m|.
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Figura A.4: Cargas permanentes de piping [kgf].

Figura A.5: Sobrecargas de uso de piso [kgf,m].



A.2. Secciones de la Estructura

A.2.1. Diseno bajo la normativa vigente

Esta seccion presenta los factores de utilizacion obtenidos para el diseno de la Estructura
1 bajo la normativa vigente, detallados en las Figuras ala
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Figura A.9: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +11.855 [m].
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Figura A.10: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion A.
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Figura A.11: Factores de utilizaciéon obtenidos para la elevacion B.
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Figura A.12: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion C.
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Figura A.14: Factores de utilizacién obtenidos para la elevaciéon 1.

139



0.368

3§ %
o )
0144 0609 0144
1.
09
0.149 0645 0.149
- -
& &
0.7
o -
g g
05
0.092 0.041 0.143
0.

Figura A.15: Factores de utilizaciéon obtenidos para la elevacion 2.
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Figura A.16: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion 3.
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Figura A.17: Factores de utilizaciéon obtenidos para la elevacion 4.
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A.2.2. Diseno considerando las modificaciones propuestas

Esta seccion presenta los factores de utilizaciéon obtenidos para el diseno de la Estructura
1 bajo la normativa propuesta, detallados en las Figuras [A.18 a la[A.29
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Figura A.18: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +3.465 [m].
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Figura A.19: Factores de utilizacién obtenidos para la planta al nivel +6.885 [m].

142



0.116 . 0.155 N 0.11
., e -
P - ~ - ~ 2
4 o a5 e D 3
- %, o - g, ~ Pt //"g.ﬂ-’ Nl-‘l_‘x\ o B'.{Eh -
) : I ! i ] : 5
=0076 (50076 |= 024 S 0198 024 .:9.059 L0112 |5
d/ S .,
& |2, o a a5 a3
o ) ) //“53‘9 LI . \\\ / A T
~ 1
N 0. I% p S/ 0.595 N N 7 -
P |2 e ™ 4_’0) /’%\j‘
N s N N )
/06’5" G 000z’ 0.015
e |2 / N 0.9
e | S| A
\'\ o W
[+] ™~ . Eir: /i/ o P [l
. » - -,
I g & % & g 0.7 —
(=] ~ A [=] [=]
e s \
~ - \
~ 0.28] 0.013°
\ RN Ve
e w
by -
S v oo
= A
‘2} /B/.Cf‘ 003 [ 0015
> go\ \\ 2 ;‘\
o : .,
PR P N / B B ol
0.161 ~ 0671 N 287
et - AN
2 2, p - o
2 S I S I R A I AN e
o ¢ @ =+ ey %J P [] R o -
RS 2z 3 il e 3 5
=0.078 076 |= 024 | D198 S D24 :ﬁnf} 0112 | o
- " ",
| e, ) 935 O G
o < _eb I ~_|/ o K
0.461 0.159 0.111

Figura A.20: Factores de utilizacién obtenidos para la planta al nivel +9.385 [m].
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Figura A.21: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +11.855 [m].
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Figura A.23: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion B.
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Figura A.24: Factores de utilizacién obtenidos para la elevaciéon C.
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Figura A.26: Factores de utilizaciéon obtenidos para la elevacion 1.
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Figura A.27: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion 2.
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A.3. Disposicion de Elementos No Lineales

La Figura muestra la distribuciéon de los componentes no lineales modelados para la
Estructura 1, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.
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Figura A.30: Distribucion de componentes no lineales de la Estructura 1.
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Apéndice B: Secciones y Componentes
no Lineales, Estructura 2

B.1. Cargas aplicadas sobre la estructura

Las Figuras a la[B.10] detallan la distribucion de las cargas de disefio de la estructura.

Ay, gl

Figura B.1: Cargas permanentes de piso [kgf,m]|.
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Figura B.2: Cargas permanentes de piping [kgf,m].
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Figura B.3: Cargas de operacion de equipo hidrociclones [kgf].
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Figura B.4: Cargas de operacion del cajon distribuidor [kgf,m].
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Figura B.5: Cargas de operacion de tolvas de almacenamiento [kgf].
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Figura B.6: Cargas de operacion de viga monorriel [kgf].
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Figura B.7: Cargas de operacion de puentegrua [kgf].
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Figura B.8: Sobrecargas de uso de viga monorriel [kgf].
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Figura B.9: Sobrecargas de uso de puentegrua [kgf].
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Sobrecargas de uso (500 [kgf/m?]).

Figura B.10
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B.2. Secciones de la Estructura

B.2.1. Diseno bajo la normativa vigente

Esta seccion presenta los factores de utilizacion obtenidos para el diseno de la Estructura
2 bajo la normativa vigente, detallados en las Figuras [B.11] a la [B.23]
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Figura B.11: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +5.175 [m].
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Figura B.12: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +10.845 [m].
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Figura B.13: Factores de utilizacién obtenidos para la planta al nivel +14.970 [m].
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Figura B.14: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +16.870 [m].
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Figura B.15: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +20.000 [m].
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Figura B.16: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +22.000 [m].
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Figura B.17: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion A.
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Figura B.18: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion B.
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Figura B.19: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion C.
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Figura B.20: Factores de utilizacién obtenidos para la elevaciéon D.
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Figura B.21: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion 1.
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Figura B.22: Factores de utilizacién obtenidos para la elevaciéon 2.
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Figura B.23: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion 3.
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B.2.2. Diseno considerando las modificaciones propuestas

Esta seccion presenta los factores de utilizaciéon obtenidos para el diseno de la Estructura
2 bajo la normativa propuesta, detallados en las Figuras |B.24] a 1a |B.36|
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Figura B.25: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +10.845 [m)].
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Figura B.26: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +14.970 [m].
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Figura B.27: Factores de utilizacién obtenidos para la planta al nivel +16.870 [m].
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Figura B.28: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +20.000 [m].
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Figura B.29: Factores de utilizaciéon obtenidos para la planta al nivel +22.000 [m].
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Figura B.30: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacién A.
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Figura B.31: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacién B.
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Figura B.32: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacién C.
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Figura B.33: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacién D.
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Figura B.36: Factores de utilizacién obtenidos para la elevaciéon 3.
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B.3.

La Figura muestra la distribuciéon de los componentes no lineales modelados para la

Disposicion de Elementos No Lineales

Estructura 2, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.
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Figura B.37: Distribucién de componentes no lineales de la Estructura 2.
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Apéndice C: Secciones y Componentes
no Lineales, Estructura 3

C.1. Cargas aplicadas sobre la estructura

Las Figuras a la detallan la distribucion de las cargas de diseno de la estructura.

Figura C.1: Cargas permanentes de barandas (23 [kgf/m]).
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Figura C.2: Cargas permanentes de placas diamantadas de piso (52 [kgf/m?]).

(95 [kef/m?]).
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Figura C.3: Cargas permanentes de escaleras



g~ x

Figura C.4: Cargas de operacion de equipos (Harnero, Chutes de descarga y alimentacion, enfria-
dores y unidad hidraulica) [kgf,m].

o 5 x

.41.{-5

Figura C.5: Sobrecargas de uso (400 [kgf/m?]).
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C.2. Secciones de la Estructura

C.2.1. Diseno bajo la normativa vigente

Esta seccion presenta los factores de utilizacion obtenidos para el diseno de la Estructura
3 bajo la normativa vigente, detallados en las Figuras ala
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Figura C.6: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel 42.278 [m].
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Figura C.19: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion 2.
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C.2.2. Diseno considerando las modificaciones propuestas

Esta seccion presenta los factores de utilizaciéon obtenidos para el diseno de la Estructura
3 bajo la normativa propuesta, detallados en las Figuras [C.23] a 1a [C.39]
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Figura C.23: Factores de utilizaciéon obtenidos para la planta al nivel +2.278 [m)].
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Figura C.24: Factores de utilizacion obtenidos para la planta al nivel +5.218 [m)].
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Figura C.25: Factores de utilizaciéon obtenidos para la planta al nivel +7.158 [m].
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Figura C.28: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion A.
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Figura C.29: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion B.
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Figura C.30: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacién C.
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Figura C.34: Factores de utilizacién obtenidos para la elevacion G.
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Figura C.35: Factores de utilizacion obtenidos para la elevacion 1.
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C.3.

Disposicion de Elementos No Lineales
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La Figura muestra la distribucién de los componentes no lineales modelados para la
Estructura 3, tanto para la normativa vigente como para la propuesta.
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Figura C.40: Distribucién de componentes no lineales de la Estructura 3
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