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CAPITULO 1

Introducciodn

El ladrillo de barro secado al sol, o adobe, como es cominmente conocido en América Latina y en
otras regiones del mundo, es uno de los materiales de construccion mas antiguos y mas ampliamente
utilizados. El adobe aun se utiliza en muchos paises en desarrollo porque la tierra es un material de
facil acceso y la autoconstruccion es simple y econémica. Ademas, las viviendas de adobe tienen
caracteristicas térmicas y acusticas adecuadas. No obstante, estos edificios son extremadamente
vulnerables a los terremotos. Los muros son los elementos estructurales principales de los edificios
de tierra y su vulnerabilidad sismica es el resultado de las grandes fuerzas inerciales producidas por
su masa considerable y de su resistencia a la traccion extremadamente baja, que produce fallas de
tipo quebradizo y que puede resultar en un colapso repentino (Torrealva 2012).

El modo de falla en las construcciones de adobe bajo carga sismica depende de las propiedades
mecanicas de los bloques y del mortero, ademas de la configuracion geométrica general del edificio
(Varum et al. 2014). En consideracién de la magnitud y de la direccién de las fuerzas inerciales, el
dano estructural correspondiente incluye fallas en el plano en partes del edificio (fallas por sacudi-
miento, deslizamiento, agrietamiento diagonal y aplastamiento de la base), asi como fallas fuera
plano, debajo de las lineas de rotulas de flexion, que suelen aparecer en la base o a alturas interme-
dias (Lourenco et al. 2011; Tolles et al. 1996) (fig. 1.1).

El Proyecto de Estabilizacion Sismorresistente

Durante la década de 1990, el Getty Conservation Institute (GCI, por sus siglas en inglés) realizé el
Proyecto de Adobe Sismico del Getty (GSAP, por sus siglas en inglés), un importante programa de
ensayos de laboratorio e investigacion que estudié el desempefo de estructuras histéricas de adobe
durante terremotos y desarroll6 métodos de estabilizacién econémicamente viables que preservan, en

gran medida, la autenticidad de estos edificios.
FIGURA 1.1.
Dibujo de una estructura de adobe
que muestra la deformacioén del
edificio y el dafio tipico de los
muros estructurales.

Seccién de inestabilidad local

Grietas de corte en el plano
Separacion en intersecciones

Grietas horizontales en la parte

r Grietas en aberturas Grieta vertical superior del muro

f de esquina

Colapso de muro hastial

Dano en la interseccion
de muros perpendiculares

Sacudimiento fuera del plano
de muros portantes

Grietas cruzadas en esquinas

Grieta diagonal de esquina
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Introduccion

Los resultados de esta investigacion se han diseminado en una serie de publicaciones, tanto en
inglés como en espafiol (Tolles, Kimbro y Ginell 2002).

En 20086, la Iniciativa de Arquitectura de Tierra del GCI convoco el Coloquio del Proyecto de Adobe
Sismico del Getty y la reunién Nuevos Conceptos de Reforzamiento Antisismico para Estructuras
Historicas de Adobe. Ambos encuentros se realizaron en el Getty Center y se centraron en la imple-
mentacion del GSAP. Los trabajos presentados en el coloquio, asi como las conclusiones principales
de los debates de la mesa redonda, se publicaron como parte de las actas del mismo (Hardy, Cancino
y Ostergren 2009). Los participantes del coloquio concluyeron que la metodologia del GSAP era
excelente y efectiva. Sin embargo, su dependencia de materiales de alta tecnologia y experiencia
profesional fue un factor que evité que se implementara mas ampliamente.

El 15 de agosto de 2007 un terremoto de magnitud 8.0 e intensidad local maxima de VII-VIII en
la escala modificada de Mercalli, tuvo lugar con epicentro cerca de la costa de Pisco, Peru, y dejé un
saldo de 519 muertos y 1366 heridos. Un total de 650000 personas se vieron afectadas y 80000 vivien-
das resultaron dafiadas. Del 28 de octubre al 2 de noviembre del 2007, un equipo multidisciplinario
de expertos nacionales e internacionales convocados por el GClI realizé una evaluacion rapida de los
dafios ocurridos en quince edificios historicos de tierra para comprender mejor sus fallas. Los resul-
tados de la evaluacion, organizada en respuesta a una solicitud de asistencia del ex-Instituto Nacional
de Cultura del Pert (INC, actualmente Ministerio de Cultura del Pera), también fueron publicados
(Cancino 2011).

Después de las conclusiones del GSAP y los hallazgos de la evaluacién del terremoto de Pisco,
en 2009 el GCl inici6 el Proyecto de Estabilizacién Sismorresistente (SRP, por sus siglas en inglés),
con el objetivo de adaptar mejor las técnicas del GSAP a los equipos, materiales y conocimientos
técnicos que estan disponibles en muchos paises con construcciones de tierra. Mediante cuatro
edificios histéricos de tierra peruanos, representativos de tipologias caracteristicas de América Latina,
el GCl, en colaboracion con el Ministerio de Cultura del Peru, la Escuela de Ciencias e Ingenieria de
la Pontificia Universidad Catolica del Pert (PUCP) y la Universidad del Minho, esta disefhando, pro-
bando e implementando técnicas de estabilizacion sismorresistente y programas de mantenimiento
con materiales disponibles localmente para mejorar el desempefo estructural y la seguridad de los
edificios de tierra y, a la vez, minimizar la pérdida de materia histérica. El Departamento de Arquitectura
e Ingenieria Civil de la University of Bath y el Departamento de Ingenieria Civil, Ambiental y Geomatica
del University College London también estuvieron asociados al SRP del 2010 al 2012 y del 2013 al
2014, respectivamente.

Del 2015 al 2017, la Universidad del Minho us6 el modelado como método para entender el
comportamiento estructural de los edificios tipo del SRP y validar las técnicas de estabilizacion dise-
Aadas para estas construcciones. La forma en la que se ha utilizado el modelado es bastante inno-
vadora, ha fomentado avance en el campo del andlisis estructural de las construcciones de tierra y
merece ser publicada.

Contenido

Esta publicacion es la primera de una serie del SRP, con el auspicio del GCI. La publicacion tiene por
objeto ayudar a los profesionales e investigadores en el campo de la ingenieria estructural con la
evaluacion de las estructuras historicas de tierra mediante el uso de técnicas de modelado numérico
avanzado. Los otros informes de la serie son “Modelado de edificios tipo” (informe nim. 2) y “Calculos
simplificados para el analisis estructural de sitios histéricos de tierra” (informe nam. 3).
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Introduccion

Ademas de esta introduccion, esta publicacién esta conformada por siete capitulos. El capitulo 2
presenta los principales métodos de analisis estructural disponibles, tanto estaticos como dinamicos,
para ayudar al lector a entender las distintas técnicas usadas para evaluar estructuras en diferentes
condiciones de carga. El capitulo 3 proporciona una guia del usuario sobre el método de elementos
finitos (FEM, por sus siglas en inglés). EI FEM es la técnica mas ampliamente empleada para evaluar
el comportamiento estructural de los edificios y este capitulo también ofrece una perspectiva general
y una orientacioén sobre el uso de esta herramienta numérica, desde la planificacion del analisis hasta
la interpretacion de los resultados.

El capitulo 4 trata sobre el comportamiento no lineal de los materiales, centrandose en la mam-
posteria en general, y proporciona datos relevantes para modelar construcciones de mamposteria de
tierra. De aqui en adelante, el término mamposteria se utilizara para representar cualquier clase de
ensamblaje de bloques (por ej., ladrillos de arcilla, bloques de piedra o adobe). Ademas, el compor-
tamiento de la tierra apisonada es similar al de la mamposteria de adobe y los modelos descritos
también se pueden aplicar, ya que todos se basan en la suposicién de una baja resistencia a la
traccion. Se presentan diferentes técnicas de modelado o de homogeneizacion, incluidos los distintos
modelos constitutivos disponibles en softwares comerciales, comparados mediante el uso de un
ejemplo simple.

El capitulo 5 redne la informacién disponible sobre las propiedades mecanicas de la mamposteria
de adobe. Debido a la naturaleza de los materiales, la dispersion en términos de propiedades meca-
nicas es considerable. Este capitulo proporciona al lector un resumen de las propiedades mecéanicas
reportadas y estandarizadas disponibles para la mamposteria de adobe.

Finalmente, los capitulos 6 y 7 presentan ejemplos de aplicacion del uso de técnicas de modelado
numérico para evaluar las estructuras de adobe. El capitulo 6 proporciona un ejemplo de una casa
de adobe sometida a un ensayo experimental en la mesa vibratoria de la PUCP. Este ejemplo muestra
como las técnicas avanzadas de modelado numérico pueden replicar el comportamiento estructural
de estos elementos. El capitulo 7 brinda un ejemplo de una estructura de adobe real (el Templo de
Santiago Apodstol de Kufiotambo, Peru) para resaltar algunos de los puntos criticos y de las dificulta-
des a la hora de realizar modelos de edificios historicos de tierra. El informe num. 2 de esta serie
(“Modelado de edificios tipo”), ofrece ejemplos méas detallados de aplicaciones. El capitulo 8 recopila
las principales conclusiones y recomendaciones sobre el modelado de estructuras histéricas de
tierra.
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CAPITULO 2

Métodos de analisis estructural

El andlisis estructural es la determinacion de los efectos de las cargas sobre las estructuras fisicas y
sus componentes. El analisis estructural utiliza los campos de la mecéanica aplicada, las ciencias de
los materiales y las matematicas para determinar la respuesta de una estructura cuando se somete a
una carga especifica, en términos de deformaciones, fuerzas internas, reacciones en los soportes y
esfuerzos, entre otros.

En las décadas pasadas, ha habido un desarrollo considerable en los métodos numéricos de
andlisis estructural. Ahora es posible, con la ayuda de una computadora, analizar las estructuras con
un alto nivel de precision. Los nuevos métodos numéricos y las nuevas capacidades de andlisis han
sido, hasta cierto punto, incorporados en la practica de la ingenieria estructural, aunque no siempre
de la mejor manera posible (Lourenco 1998).

Este capitulo brinda una descripcion general de los métodos de analisis estructural disponibles,
mostrando sus potenciales y limitaciones, asi como comparaciones de los diferentes métodos. Se
hace una distincion entre los métodos estéatico y dinamico, ya que sus consideraciones y suposiciones
son diferentes.

Analisis estatico

Analisis lineal elastico

La teoria de la elasticidad introducida por Robert Hooke establecié que todos los materiales y estruc-
turas se deforman cuando se someten a una carga. Esta teoria defini¢ la rigidez como la relacién entre
esfuerzos y deformaciones. El andlisis lineal elastico asume que el material obedece la ley de Hooke
(ec. 1):

E=ol¢ (1)

Aqui, E es el modulo de elasticidad, o es el esfuerzo y ¢ es la deformacion.

Generalmente, este es el caso en la mayoria de las estructuras de ingenieria civil que tienen
niveles de esfuerzo bajos, como los que se experimentan en condiciones de carga diarias. No obs-
tante, se debe sefalar que los materiales pueden soportar un esfuerzo maximo bajo una condicién
de carga especifica. Esto no se considera en el andlisis estructural lineal elastico, lo que significa que
la ley de Hooke se aplica para determinar la respuesta de la estructura independientemente del nivel
de esfuerzo alcanzado.

La elasticidad lineal es bastante problematica en el caso de las estructuras de mamposteria bajo
tension, ya que el material se agrieta con niveles de esfuerzo muy bajos. Cuando se utiliza este tipo
de enfoque para evaluar las estructuras de mamposteria, una posibilidad es definir un “esfuerzo
maximo permitido”, que permite al usuario identificar en el modelo las areas en las que una concen-
tracion de esfuerzos seria lo suficientemente alta como para producir grietas. Incluso existen algunas
técnicas que, mediante este método, permiten al usuario tener en cuenta el dafio inducido por las

grietas en una estructura. El usuario puede definir una rigidez diferente para un conjunto especifico
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Métodos de analisis estructural

de elementos (areas) en los que ya existen grietas, o en areas en las que un andlisis elastico previo
predice esfuerzos de traccion altos. El usuario puede elegir simplemente reducir la rigidez, lo que
significa que se tiene en cuenta cierto “dafo” en el area seleccionada, o puede suponer una rigidez
igual a cero, lo que significa que el area seleccionada no es capaz de transferir ninglin esfuerzo
(simulando asi una grieta totalmente desarrollada).

La principal ventaja de usar este método de analisis estructural es el bajo tiempo requerido para
ejecutar las simulaciones. No obstante, con los avances informaticos, las técnicas que tomaban mas
tiempo ahora se pueden ejecutar mas rapidamente. Ademas, el proceso de una definicion ad hoc de
la ubicacién del dafio requiere multiples iteraciones, con un mayor nimero de célculos, y es muy poco
objetivo.

El uso del analisis lineal elastico, especialmente en el caso de la mamposteria, es cuestionable
y se debe evitar (Lourengo 2001). Hay tres aspectos diferentes que hacen que el andlisis lineal elas-
tico sea inadecuado para las estructuras de mamposteria y tierra. En primer lugar, la mamposteria
posee una resistencia a la traccion muy baja y generalmente no es posible hacer provisiones para
cubrir todas las zonas en las que pueden aparecer esfuerzos de traccion. En segundo lugar, la pre-
gunta “4cudl es el esfuerzo de traccidon maximo admitido?” no se puede responder con un analisis
lineal elastico, dado que el valor maximo admisible depende de la distribucion de los esfuerzos. Si el
area de la estructura relacionada con la propagacion de la grieta es grande, la energia almacenada
relevante podria ser demasiado alta y el comportamiento estructural termina siendo algo quebradizo.
Si la energia almacenada relevante es baja, el comportamiento puede ser bastante ductil. Ademas,
los esfuerzos méaximos lineales elasticos en una estructura suelen ser cantidades insignificantes.
Debido a la aplicacion de cargas concentradas y a importantes discontinuidades geométricas, como
las aberturas en los muros, el esfuerzo elastico maximo es, en teoria, infinito, y el valor obtenido en
el analisis con elementos finitos solo depende de la discretizaciéon de la malla, como del tamafio del
elemento. En tercer lugar, el acto de preparar un modelo de elementos finitos suele requerir mucho
tiempo. En consideracion del esfuerzo y de los costos involucrados en la preparacion del modelo, los
requisitos de tiempo adicional para llevar a cabo un analisis estatico no lineal suelen ser marginales
y, sin embargo, los beneficios para comprender el comportamiento de la estructura son altos (Lourenco
2001).

Analisis limite

El andlisis limite es un método de analisis estructural para estimar la carga de colapso de un modelo
estructural determinado. Este método se funda en un conjunto de teoremas de andlisis limite, con
base en la conservacion de la energia.

Johansen (1930) uso las técnicas de limite superior del andlisis limite y desarroll6 la teoria de la
linea de fluencia para el disefio de losas de hormigén armado. La aplicacién de campos de esfuerzo
al disefo de vigas de hormigén armado, basada en el concepto del teorema de limite inferior del
analisis limite, fue propuesta por primera vez por Drucker (1961). Este enfoque ha sido extendido y
expandido al disefio de estructuras de hormigén por Muttoni, Schwartz y Thurlimann (1997). De
manera similar, los conceptos de limite superior e inferior del andlisis limite fueron usados por Heyman
(1969) para explicar la vision moderna del disefo tradicional y la evaluacion de los arcos de
mamposteria.

En el estado limite, la estructura esta al borde del colapso. En este caso, existe un mecanismo
de colapso admisible tanto estatica como cinéticamente (Roca, Cervera y Gariup 2010). Gilbert (2007)
proporciona una descripcion gréafica de la relacion entre los teoremas en la fig. 2.1. Aqui, A es el factor
de carga, un escalar sin unidades que multiplica el conjunto de cargas aplicadas a la estructura. Para
el analisis del estado limite de las estructuras, Heyman (1969) basicamente proporciona el teorema
de limite inferior, mientras que Kooharian (1952) establece el teorema de limite superior.
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FIGURA 2.1.

Diagrama que muestra la relacion
entre el teorema de limite superior
e inferior en el analisis de estado
limite (Gilbert 2007).

Factor de carga
A

Soluciones cinematicas o de limite superior

lp + —_——_ = =— — — — Solucién exacta

Soluciones estaticas o de limite inferior

Estado de esfuerzo interno/Configuracién de mecanismo

El analisis limite puede suponerse como adecuado para el andlisis de las estructuras historicas
de mamposteria si se supone un esfuerzo de traccion igual a cero y se anticipa una respuesta ductil
(Lourenco 2001). El andlisis limite se basa en el teorema de limite inferior (estatico) o de limite supe-
rior (cinematico). El andlisis de linea de fuerza o empuje es un ejemplo del método estatico y el
andlisis de las lineas de empuje para los arcos es un ejemplo del método cinematico. En general, se
podrian ignorar los efectos de aplicaciones de carga previas y se podria suponer un incremento
monotoénico de la intensidad de las acciones.

Con respecto al andlisis de la linea de fuerza o empuje, es necesario recalcar que su aplicacion
en estructuras mas grandes es bastante complicada y el problema de la seguridad estructural es dificil
de resolver adecuadamente. Este método resulta de interés como herramienta pedagogica para los
estudiantes de ingenieria ya que demuestra claramente el flujo de fuerzas en un material sin tension
como la mamposteria, aunque su aplicacion en estructuras reales no suele ser simple (Lourengo
2001). Por el contrario, el analisis del mecanismo de colapso es una herramienta Gtil para las aplica-
ciones de ingenieria. La dificultad intrinseca de su uso es la seleccion del mecanismo de colapso
adecuado para una combinacion de carga determinada. Para las construcciones de mamposteria
tradicionales, como los edificios en los centros historicos, el método se puede aplicar facilmente para
el analisis y el reforzamiento (Lourengo 2002). En las estructuras monumentales mas complejas y
Unicas, este método también es de interés para calcular el reforzamiento, una vez que se identifiquen
los mecanismos de colapso relevantes y se comprenda el comportamiento estructural recurriendo a

un analisis no lineal (Nielsen 1998).

Analisis no lineal

En el analisis no lineal, la relacién entre la fuerza y el desplazamiento deja de ser lineal. La relacion
se convierte en no lineal y los desplazamientos actuales a menudo dependen de los desplazamientos
de etapas anteriores. En este tipo de analisis, el objetivo es calcular un vector de desplazamiento que
equilibre las fuerzas internas y externas, teniendo en cuenta los diferentes efectos no lineales. Asi, el
problema se vuelve discreto en el espacio (elementos finitos), pero también en el tiempo (incremen-
tos), lo que significa que, para alcanzar el equilibrio al final de cada incremento, se utiliza en la mayoria
de los casos un algoritmo de solucion iterativo, es decir un procedimiento de solucién incremental-ite-
rativo (TNO DIANA 2009). En el analisis no lineal, el vector de fuerza interna suele
depender no linealmente de los desplazamientos, debido al comportamiento mecanico no lineal de
los materiales (analisis no lineal fisico o material). No obstante, el vector de fuerza externa también
puede depender de los desplazamientos, ya que la magnitud o la direccion de la carga dependen del
desplazamiento (analisis no lineal geométrico). También es posible tener ambos tipos de no linealidad
en el mismo andlisis.
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FIGURA 2.2.
Cuadro que muestra el
proceso general de iteracion
incremental (TNO DIANA
2009).
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Determinar

nueva fuerza interna fi,

JParar
iteracion?

Finalizar
incremento

La solucién para el problema de no linealidad puede ser implicita o explicita. El enfoque implicito
resulta Gtil en los problemas en los que la dependencia del tiempo de la solucién no es un factor
importante (también conocidos como estaticos), mientras que el enfoque explicito es mas til para
resolver problemas de alta deformacién que dependen del tiempo, como un choque o una explosion
(o dinamicos). De todas maneras, el enfoque explicito también se puede utilizar para los problemas
estaticos, por ejemplo, mediante el uso de un amortiguamiento grande.

El procedimiento general para el proceso incremental-iterativo (implicito) se puede ver en la
fig. 2.2. El incremento total del desplazamiento (Au) se adapta iterativamente mediante incrementos
iterativos (ou) hasta que se alcanza el equilibrio, con una tolerancia prescrita. El desplazamiento

incremental en la iteracién i +1 se calcula como se indica a continuacion:

Au,,=Au; +6u;, (2

Existen varios procedimientos iterativos diferentes; no obstante, la Unica diferencia entre ellos es
la forma en la que se determina ou. Los incrementos iterativos se calculan mediante una “matriz de
rigidez” (K)), que representa la relacion entre del vector de fuerza y el vector de desplazamiento:

5“:‘ = K;1gi (3)

Aqui, g; es el vector de fuerza de desequilibrio al inicio de la iteracion i.

Por lo general, el software comercial permite al usuario seleccionar entre diferentes métodos de
iteracion posibles. Como ejemplo, el software DIANA (Displacement method ANAlyser), permite al
usuario escoger entre tres procedimientos iterativos: (a) el método de Newton-Raphson, (b) el método
cuasi-Newton y (c) el método de rigidez lineal y constante. Ademas de estos procedimientos iterativos,
hay variaciones del algoritmo de iteracion, como el método de longitud de arco, que adapta el tamafo
del incremento.

El método de Newton-Raphson incluye dos clases diferentes: Newton-Raphson regular y Newton-
Raphson modificado. Ambos métodos utilizan la ecuacién 3 para determinar el incremento iterativo
del vector de desplazamiento. La diferencia entre ambas subclases es el momento en el que se evalua
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FIGURAS 2.3A-D.

Métodos de iteracion: (a) método
regular de Newton-Raphson;

(b) método de Newton-Raphson
modificado; (c) método secante,
o0 método de cuasi-Newton;

(d) método de rigidez lineal
(TNO DIANA 2009).
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la matriz de rigidez. En el método de Newton-Raphson regular, la relacién de rigidez se evalGa en
cada iteracion (fig. 2.3a), lo que significa que el calculo de la ecuacion 3 se basa en la Gltima situacion
conocida, aunque no sea un estado de equilibrio. EI método de Newton-Raphson modificado solo
evalla la rigidez al inicio del incremento (fig. 2.3b), lo que significa que el calculo siempre se basa en
un estado de equilibrio convergente (TNO DIANA 2009). Generalmente estas diferencias resultan en
una menor necesidad de iteraciones en el caso del método de Newton-Raphson regular, aunque cada
iteracion requiere bastante tiempo, mientras que en el caso del método Newton-Raphson modificado
ocurre lo contrario.

El método cuasi-Newton, o método secante, utiliza la informacién de los vectores de la solucién
anterior y de los vectores de la fuerza de desequilibrio durante el incremento para alcanzar una mejor
aproximacion (fig. 2.3c). A diferencia de los métodos anteriores, el método secante no evalGa una
matriz de rigidez completamente nueva en cada iteracién. En este caso, la rigidez de la estructura se
determina a partir de las posiciones conocidas en la ruta de equilibrio. El método secante se puede
utilizar de manera eficiente porque la inversa de la nueva matriz de rigidez se puede derivar directa-
mente de la rigidez de la secante anterior y de los vectores de actualizacion, mediante la formula de
Sherman-Morrison (TNO DIANA 2009).

El método de rigidez lineal utiliza una matriz de rigidez lineal durante el analisis (fig. 2.3d). Este
método posee la tasa de convergencia mas baja, pero cuesta el menor tiempo por iteracion ya que
la matriz de rigidez requiere ser evaluada una sola vez. El método de rigidez constante utiliza la matriz
de rigidez evaluada en el incremento anterior.

Analisis pushover

El anélisis pushover es un método de analisis no lineal para la evaluaciéon sismica en el que una
estructura estéa sujeta a la carga de gravedad y a un patrén de carga lateral monotonica que representa
las fuerzas inerciales relacionadas con la masa de la estructura, las cuales se incrementan continua-
mente a través del comportamiento elastico e inelastico hasta que se alcanza una condicion maxima

f
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FIGURA 2.4.

Diagrama y grafico que muestran
el procedimiento y resultado tipicos
del analisis pushover.
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b

(fig. 2.4). Este patron de carga lateral representa el rango de cortante en la base inducido por la carga
del sismo y su configuracion varia segun el tipo de analisis pushover utilizado, generalmente uniforme,
triangular invertido o proporcional al modo.

El resultado genera una curva estatica-pushover que grafica un parametro basado en la resisten-
cia versus la deformacion en un punto representativo, que suele ser el nivel del techo o el nivel con
el mayor desplazamiento (fig. 2.4). Los resultados proporcionan informacién sobre la capacidad ductil
del sistema estructural e indican el mecanismo, el nivel de carga y la deformacion en los que se
produce la falla. Algunos documentos normativos, como ASCE 41-06 (2007), definen diferentes cri-
terios de desempefio sobre la base de la curva estéatica pushover.

Para realizar un andlisis pushover a fin de evaluar la seguridad sismica, el usuario debe definir
un patrén de carga que realice una aproximacion de la distribucion de las fuerzas inerciales. Existen
varias posibilidades a la hora de elegir el patron de carga que actda en la estructura. En las distribu-
ciones de fuerza lateral invariante, la distribucion de la carga es constante durante todo el analisis.
Aqui, las distribuciones usadas mas frecuentemente son las proporcionales a la masa de la estructura
(Betti y Vignoli 2011; Roca et al. 2013; Ivancic et al. 2014) y las proporcionales a la primera forma
modal (Lourenco et al. 2012). El tltimo caso debe utilizarse con precaucion en las estructuras histo-
ricas, ya que los primeros modos suelen ser complejos y con una baja participacién de la masa.
Aunque son usados con frecuencia, estos tipos de analisis pushover tienen algunas limitaciones,
como la incapacidad para detectar cambios en las caracteristicas dinamicas no lineales debido a la
evolucion del dafio en la estructura (Krawinkler 1995). Se han formulado analisis pushover mas
avanzados, como el andlisis pushover modal y el analisis pushover adaptivo (FEMA 440 2004;
Aydinoglu 2003; Papanikolaou y Elnashai 2005).

El patron de distribucion lateral de la carga sismica equivalente tiene una influencia en los resul-
tados del analisis. Se han desarrollado varios estudios para comparar los diferentes patrones de
distribucién de carga lateral. Se ha demostrado que la distribucion de la carga proporcional a la masa
suele inducir un mayor dafno, mientras que el primer modo de vibracion proporcional a la distribucion
de la masa induce mas danos en las partes superiores de la estructura (Galasco, Lagomarsino y
Penna 2006). Por lo general, la estimacién de la resistencia a corte maxima de la estructura es menor
cuando se utiliza el patron de carga proporcional al primer modo de vibracion (Saloustros et al. 2015;
Simoes et al. 2014; Endo, Pela y Roca 2016). Cuando se comparan los resultados del analisis pus-
hover con aquellos del analisis dinamico no lineal, parece que las distribuciones proporcionales a la
masa son capaces de predecir una resistencia a corte maxima cercana a aquella predicha con el
andlisis dinamico no lineal (Endo et al. 2015; Endo, Pela y Roca 2016). No obstante, se han reportado
algunos casos de edificios de mamposteria sin comportamiento de caja en los que la distribucion
proporcional al primer modo de vibracion es cercana al analisis dinamico no lineal (Lourenco et al.
2011). En términos de capacidad de desplazamiento, parece que el anélisis pushover, independien-
temente del patrén de distribucion de carga, subestima la capacidad de desplazamiento de la estruc-
tura comparado con el analisis dinamico no lineal (Pela, Aprile y Benedetti 2013; Endo et al. 2015;
Endo, Pela y Roca 2016).
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FIGURA 2.5.
Cuadro y graficos que muestran
el procedimiento de evaluaciéon
sismica.

FIGURA 2.6.
Geometria del arco adoptada
para el analisis estatico
(Lourencgo 2001).
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El analisis pushover es uno de los analisis mas sélidos para la evaluacion sismica. De hecho, la
normativa europea sugiere la aplicacién del método N2 propuesto por Fajfar (2000), basado en la
combinacion del andlisis pushover con el enfoque de espectro de capacidad (relacionando la capa-
cidad de desplazamiento de la estructura con la demanda de desplazamiento del sismo previsto)
(fig. 2.5). Comparado con los tipos de andlisis mas avanzados, como el analisis dinamico no lineal,
el andlisis pushover ha demostrado ser un enfoque adecuado y practico para la evaluacion sismica
(Lourencgo 2001; Lourengo et al. 2011; Endo et al. 2015; Endo, Pela y Roca 2016). De todos los
patrones de distribucion de carga disponibles, el proporcional a la masa pareceria ser el método
pushover mas confiable para las estructuras de mamposteria (Saloustros et al. 2015; Endo, Pela 'y
Roca 2016).

Comparacion de los métodos de analisis estatico

El siguiente ejercicio ilustra los diferentes métodos de analisis estaticos descritos anteriormente; para
obtener informacién detallada consulte Lourencgo (2001). Estos métodos se aplican a un arco semi-
circular (fig. 2.6) con luz de 5.0 m, elevacion de 2.5 m, espesor de 0.3 m y ancho de 1.0 m. En el
andlisis se considera un relleno no estructural hasta una altura de 3.0 m. Las cargas consideradas
incluyen el peso del arco (peso volumétrico y = 20 kN/m3y el relleno (y = 15 kN/m3) como carga
muerta, ademas de una carga puntual de 10 kN en un cuarto de la luz como carga viva.

10 kN
1.25

2.5
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Se llevaron a cabo los siguientes analisis estructurales: (a) andlisis lineal elastico con elementos
finitos; (b) analisis limite cinematico (o analisis de las lineas de empuje); (c) andlisis limite estatico (o
andlisis de linea de fuerza o empuje), con calculos del denominado factor de seguridad geométrica;
(d) analisis fisico no lineal con elementos finitos; y (e) analisis fisico-geométrico no lineal con elemen-
tos finitos. En todos los casos, la carga muerta se aplica primero, seguida de la aplicacion monoténica
de la carga viva hasta la falla.

Para el analisis lineal elastico, se adoptaron elementos de esfuerzo plano de ocho nodos para las
unidades, combinados con elementos de interfaz de linea de seis nodos para la interfaz (consulte el
capitulo 3 para obtener informacion sobre los tipos de elementos y el capitulo 5 para obtener informa-
cion sobre las estrategias de modelado para los edificios de mamposteria y de tierra). Se asumieron
las siguientes propiedades elasticas: (a) unidades, modulo de elasticidad de 10000 MPa y coeficiente
de Poisson de 0.2; e (b) interfaz, rigidez normal de 2400 N/mm? y rigidez transversal de 1000 N/mm?3
(consulte el capitulo 5 para obtener informacién sobre las propiedades del material recomendado para
estructuras historicas). Los resultados del andlisis de elasticidad lineal se muestran en las figuras 2.7a
y 2.7b en términos de esfuerzos principales maximos y minimos. Para establecer la seguridad de la
estructura que se estad examinando, es comun definir un esfuerzo maximo permitido en el caso del
andlisis estatico lineal. Si el esfuerzo maximo permitido es cero, no se puede aplicar ninguna carga
en los arcos para este tipo de andlisis. Por lo tanto, se deberia considerar un valor bajo tal como suele
de

0.2 MPa'y un esfuerzo de compresién ilimitado. Para la discretizacion de la malla (ya que los valores

exhibir la mamposteria. Aqui, se asumieron un esfuerzo de traccion maximo permitido, o f,,,
maximos dependen de la discretizacion de la malla), el factor de seguridad obtenido fue de 0.3.

Para el analisis limite, se adoptd una implementacion de programacion no lineal del analisis limite
(Ordufa 'y Lourenco 2001). Existen softwares comerciales disponibles para este fin, como RING de
LimitState Ltd. Para este tipo de analisis, es necesario conocer las propiedades de resistencia Gltima
de los materiales, ya que las propiedades elasticas de los materiales no son relevantes. Se asumié
que la falla solo podia ocurrir en las juntas del modelo y que las propiedades fueran las siguientes:
(a) resistencia a la traccion igual a cero y resistencia a compresion ilimitada; (b) angulo de friccion de
37 grados o coeficiente de friccion de 0.75; y (c) dilatancia igual a cero. Las figuras 2.8a 'y 2.8b mues-
tran el mecanismo de colapso y la linea de fuerza o empuje obtenidos. Cuando se utiliza este tipo de
andlisis se puede evaluar el factor de seguridad de la estructura. El factor de seguridad cinematico
es de 1.8. El factor de seguridad geométrico (Heyman 1969), que representa la relacion entre el
espesor real del arco y el espesor minimo de un arco limite que tiene igual luz libre y es capaz de
soportar las mismas cargas originales, es 1.2.

La malla de elementos finitos utilizada para el analisis lineal elastico también se adopt6 para el
analisis no lineal. En este caso, se requieren tanto las propiedades elasticas de los materiales como
inelasticas. Las propiedades elasticas utilizadas para los analisis lineales y las propiedades inelasticas
empleadas para los andlisis de limite se volvieron a usar, ahora juntas, para este analisis no lineal.
Se tuvieron en cuenta tanto el comportamiento fisico no lineal como el comportamiento fisico-geomeé-
trico no lineal. Las figuras 2.9a y 2.9b muestran los resultados del analisis fisico no lineal, en términos
de esfuerzos principales minimos y mallas deformadas, correspondientes a la carga maxima. Los
resultados de los andlisis fisicos-geométricos no lineales fueron bastante similares a los resultados
mostrados en las figuras 2.9a y 2.9b. Se llevd a cabo un segundo analisis no lineal, usando un
esfuerzo limitado, pero sin llegar a cero. Para este fin, se asumieron una resistencia a la traccion, o
f,, de 0.2 MPa, una cohesion de 0.3 MPa y una energia de fractura de 0.1 N/mm en las juntas. Se
debe tener en cuenta que esta resistencia a la traccion se degradara a cero y no es un valor constante
asumido como la resistencia a la traccion admisible, o f,

ta’
el comportamiento fisico no lineal como el comportamiento fisico-geométrico no lineal. La seguridad

anterior. Nuevamente, se analizaron tanto

de la estructura también se puede evaluar cuando se utiliza el analisis no lineal. Para una resistencia
a la traccion de cero y un andlisis fisico no lineal, el factor de carga méaximo (es decir, el escalar que
multiplica la carga puntual) es de 1.8, al igual que para el andlisis de limite cinematico.
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(a) (b)

FIGURAS 2.7A, 2.7B.

Diagramas que muestran los resultados del andlisis lineal elastico con elementos finitos en un arco semicircular de mamposteria sometido a
una carga puntual (Lourengo 2001): (a) valor maximo de los esfuerzos principales (valor maximo: 0.64 N/mm?2); (b) valor minimo de los
esfuerzos principales (valor maximo: -1.0 N/mm2).

(@) (b)

FIGURAS 2.8A, 2.8B.

Diagramas que muestran los resultados del andlisis limite en un arco semicircular de mamposteria sujeto a carga puntual (Lourenco 2001):
(a) mecanismo de falla (factor de carga cinematico: 1.8); (b) linea de empuje y espesor minimo de arco limite indicado por lineas punteadas
(factor de carga geométrico: 1.2).

NN

(a)

FIGURAS 2.9A, 2.9B. La figura 2.10 muestra los diagramas de carga-desplazamiento para los célculos de los analisis
Diagramas que muestran el meca- no lineales y el factor de carga maximo para el analisis de limite cinematico, mientras que la tabla 2.1
nismo de falla y los esfuerzos prin-
cipales minimos en la carga ultima
en el andlisis fisico no lineal para

un arco semicircular de mamposte- bucion del esfuerzo de la estructura. El analisis limite proporciona informacién sobre el mecanismo

muestra los factores de carga maximos obtenidos en los diferentes analisis.

El andlisis lineal elastico brinda informacion sobre el comportamiento de deformacion y la distri-

ria (Lourengo 2001): (a) resistencia de falla de la estructura. El analisis no lineal brinda informacion completa. Para el arco simple que se
a la traccion igual a cero (valor

maximo: -5.4 N/mm?2); (b) resisten-

cia a la traccion diferente de cero,
baja y en disminucion (valor maxi- si se incluye en el analisis un comportamiento geométrico no lineal, el factor de carga maximo para

presenta aqui, el andlisis fisico no lineal y el analisis limite cinematico proporcionan el mismo meca-

nismo de falla y el factor de carga méaximo (si se asume una resistencia a la traccion de cero). Ademas,

mo: -5.4 N/mm?2). esta estructura se reduce en aproximadamente un 10%.
La consideracion de una resistencia a la traccion diferente de cero, aunque baja y en disminucion,
increment6 considerablemente el factor de carga maximo (aproximadamente un 40%). Por lo tanto,
cuando se utiliza una resistencia a la traccion diferente de cero, podria ser necesario un cuidado

especial en las aplicaciones de casos reales considerando que: (a) la resistencia a la traccion es dificil
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FIGURA 2.10.
Gréfico de carga-desplazamiento
que muestra los diferentes analisis
no lineales y los factores de segu-
ridad del analisis de limite para un
arco semicircular de mamposteria
(f, es la resistencia a la traccion de
la mamposteria, que disminuye)
(Lourengo 2001).
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TABLA 2.1.
Factores de carga maximos para los diferentes analisis considerados (Lourengo 2001).
Enfoque/Tipo de analisis Factor de carga maxima
Esfuerzos permitidos (f,, = 0.2 MPa) 0.3
Analisis limite cinematico 1.8
f,= 0, fisico no lineal 1.8
f,= 0, fisico y geométrico no lineal 1.7
f,= 0.2 MPa, fisico no lineal 25
f,= 0.2 MPa, fisico y geométrico no lineal 2.5

de evaluar y (b) la resistencia a la traccion podria verse severamente reducida en ubicaciones criticas.
Ademas, la respuesta subsiguiente al valor maximo obtenido en un analisis no lineal es una cuestion
importante a la hora de abordar la seguridad estructural. Las respuestas fragiles ofrecen escasa
advertencia y deberian requerir una mayor seguridad para proporcionar niveles de riesgo similares.
En el caso presente, la capacidad residual de una estructura con una resistencia a la traccion diferente
de cero es similar a la capacidad de la resistencia a la traccion igual a cero y este factor de carga
residual parece ser el que se deberia adoptar para los fines de ingenieria.

En conclusion, los diferentes métodos no lineales y el método de andlisis limite proporcionan
resultados bastante similares en términos de capacidad de la estructura (con un factor de carga
maximo de aproximadamente 1.8). Por el contrario, el analisis lineal elastico no se puede utilizar y
proporciona un valor bajo poco realista, que corresponde al inicio de la primera grieta (en este caso,
aproximadamente 1/6 de la carga maxima). Los arcos de mamposteria (y la mayoria de las estructuras
historicas) se agrietan facilmente, pero la estructura no es necesariamente insegura. Por lo tanto, el
analisis lineal elastico no se deberia utilizar. El factor de seguridad geométrica (equivalente a 1.2) no
se puede relacionar con el factor de carga maximo, lo que significa que no se deberia utilizar para
definir niveles de seguridad, al menos de acuerdo con el enfoque moderno basado en los codigos.

Analisis dinamico

Analisis de espectro de respuesta

El andlisis de espectro de respuesta es un método de analisis dinamico lineal que mide la contribucién
de cada modo natural de vibracion para indicar la respuesta sismica maxima posible de una estructura
esencialmente elastica. Los resultados de un andlisis de espectro de respuesta se proporcionan en
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FIGURA 2.11.

Ejemplo de un diagrama de acele-
racion espectral de un sismo. PGA
son las siglas en inglés para la
aceleracion maxima del suelo que
ocurre durante un sismo.

3
N
1

2
Aceleracion espectral S, [m/s”]

Periodo T [s]

términos de fuerzas modales individuales y combinadas (Gupta 1992). Un andlisis de espectro de
respuesta requiere la especificacion de un espectro de excitacion (fig. 2.11), también conocido como
espectro de periodo-aceleracion. El espectro de excitacion se especifica mediante una excitacion
base, nodal o de carga de elemento, y un diagrama con coeficientes de multiplicacién de carga que
dependen del periodo.

El analisis de espectro de respuesta se basa en el principio de superposicion modal. La respuesta
modal se puede combinar mediante diferentes enfoques, como (a) la suma absoluta (ABS, por sus
siglas en inglés); (b) la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (SRSS, por sus siglas en inglés);
0 (c) la combinacién cuadratica completa (CQC, por sus siglas en inglés). EIl método ABS es senci-
llamente una suma de los valores absolutos de los resultados modales (ec. 4). El método SRSS es
una técnica que no tiene en cuenta la amortiguacion modal o el acoplamiento cruzado (ec. 5). El
método CQC representa la amortiguacion modal; no obstante, si la amortiguacion es cero, la CQC
da el mismo resultado que la SRSS (ec. 6). Estos tres métodos de combinacién modal son los mas
comunmente utilizados.

Método ABS: Fry =3 |F (4)
Método SRSS: F,, = XY, F2.. )

Método CQC Fmax = \/2:11 jl\i1 pl/|F1,maij,max

(6)

Aqui, pjesun coeficiente de correlacién, que varia entre cero y la unidad; Fi max €S 1a respuesta
modal maxima para el modo-/; y N es el nimero de modos.

El analisis de espectro de respuesta resulta util para la evaluacion de estructuras, porque rela-
ciona la seleccion de tipo estructural con el desempefio dinamico. También se puede utilizar para
entender los modos de vibracion principales en cada direccion, asi como para definir una distribucion
adecuada de las fuerzas para un analisis pushover. No obstante, en el caso de los edificios de mam-
posteria, caracterizados por su comportamiento altamente no lineal, un analisis lineal elastico no es

la técnica mas adecuada.

Analisis de tiempo historia

El analisis de tiempo historia proporciona una evaluacion de la respuesta estructural dinamica bajo
carga, que varia de acuerdo con la funcion de tiempo especificada (acelerogramas del suelo). Estos
analisis pueden ser lineales o no lineales, segun las consideraciones adoptadas sobre las propiedades
mecanicas de los materiales. Por lo general, estos tipos de analisis se consideran como los mas
representativos para evaluar el comportamiento sismico de las estructuras. No obstante, existen

algunas desventajas: (a) estos analisis requieren mucho tiempo; (b) pueden depender de la seleccion
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FIGURA 2.12.

Ejemplo de una generacion
de acelerogramas artificiales

espectro-compatibles (software
SeismoArtif 2016 de SeismoSoft).

[EI SeismoArtif * [Untitled.sap]

File Edit View Tools

Help

de los acelerogramas de movimiento del suelo aplicados; e (c) involucran complejidad en términos de
ejecucion e interpretacion de los resultados.

Aunque su uso esta permitido en los cédigos de edificacion para la evaluacion sismica de las
estructuras (Bommer y Ruggeri 2002), el analisis de tiempo historia parece ser utilizado principal-
mente para fines académicos y de investigacién, y se emplea ocasionalmente en estructuras de alto
impacto (como instalaciones complejas o de seguridad critica). Para tener en cuenta adecuadamente
la variabilidad de la accién, los cédigos de edificacién sismica requieren la realizacion de varios
andlisis con diferentes aceleraciones del suelo. El proceso de seleccion y produccion de los acelero-
gramas del suelo y el nimero de analisis requeridos por los codigos de edificacion sismica hacen que
este andlisis sea inviable para una oficina de disefo.

Como se indica, un parametro clave para estos calculos son los datos de entrada del movimiento,
o el acelerograma del suelo. El método para desarrollar estos acelerogramas no siempre esta clara-
mente definido en los codigos de edificacion sismica (por ej., EC8 2004). Las alternativas posibles
incluyen (Bommer y Acevedo 2004): (a) el uso de acelerogramas artificiales espectro-compatibles;
(b) el uso de acelerogramas sintéticos generados mediante modelos de fuentes sismolégicas; y (c)
el uso de acelerogramas reales registrados durante terremotos.

El primer tipo de acelerogramas (artificiales espectro-compatibles) se obtiene mediante la gene-
racion de una funcion de densidad espectral de potencia a partir del espectro de respuesta del cédigo
(fig. 2.12) y de la derivacion de sefales compatibles con ese espectro (Bommer y Acevedo 2004;
lervolino, Maddaloni y Cosenza 2008). Aunque es posible obtener series de tiempo de aceleracion
compatibles con el espectro de disefo elastico, los acelerogramas generados a menudo tienen un
numero excesivo de ciclos de movimientos fuertes y, en consecuencia, poseen un contenido de
energia irrealmente elevado (Bommer y Acevedo 2004). La dificultad de los métodos de generacion
artificial de tiempo historia reside en el intento de hacer coincidir un movimiento de suelo con un
espectro de respuesta de disefio que no esta destinado a representar el movimiento de un sismo
individual (Naeim y Kelly 1999). Por lo general, el espectro de respuesta de disefio es un resultado
de un andlisis estadistico que considera la influencia de varias fuentes sismicas simultaneamente;
por lo tanto, la respuesta en diferentes periodos podria basarse en sismos de fuentes diferentes y
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FIGURA 2.13.
Ejemplo de registro de un
acelerograma real.

el espectro seria la envolvente de espectros correspondiente a los escenarios en cada una de las
fuentes (Reiter 1990; Bommer, Scott y Sarma 2000).

El segundo tipo de acelerogramas son los sintéticos que se pueden generar a partir de modelos
de fuentes sismologicas, que representan los efectos de ruta y de sitio. En general, existen dificultades
para definir apropiadamente los parametros de datos de entrada, como las caracteristicas de la
fuente, de la ruta y del sitio. Para generar acelerogramas sintéticos, se debe definir un escenario de
sismo especifico en términos del mecanismo de ruptura y magnitud, ademas de las condiciones
geolégicas y la ubicacién del sitio. Por lo general, la mayoria de estos parametros no estan disponi-
bles, particularmente cuando se utilizan cédigos de edificacion sismica (Bommer, Acevedo y Douglas
2003). Se ha desarrollado un software para la generacién de movimiento de suelo (por ej., Zeng,
Anderson y Yu 1994; Beresnev y Atkinson 1998; Boore 2003) pero su aplicacion, en términos de
definicién de los parametros requeridos para caracterizar la fuente del sismo, por lo general requeriria
que el ingeniero contrate los servicios de un consultor especializado en ingenieria sismologica.

El tercer tipo de acelerogramas, los acelerogramas reales de movimiento del suelo, contienen
una gran cantidad de informacioén sobre la naturaleza del suelo que se sacude. Debido al incremento
de registros de movimientos fuertes de suelo disponibles, el uso y el escalado de acelerogramas
registrados reales son cada vez mas comunes (fig. 2.13). A pesar del crecimiento continuo de la base
de datos global de movimientos fuertes, existen muchas combinaciones de parametros de sismos
que en algunas circunstancias pueden dificultar la obtencion de registros adecuados (Bommer,
Acevedo y Douglas 2003).

En los cédigos sismicos, las directrices para la preparacion de datos de entrada de movimientos
de suelo para analisis dinamicos suelen ser precarias (Bommer y Ruggeri 2002). Las recomendacio-
nes para registros basadas en cédigos a menudo requieren compatibilidad con un espectro suave de
aceleracion de disefio. Por ejemplo, el Eurocédigo 8 (EC8 2004) permite el empleo de las tres clases
de acelerogramas enumerados previamente como dato de entrada para el analisis estructural sismico.
Las recomendaciones del EC8 requieren que las ordenadas espectrales medias del conjunto de
registros elegidos coincidan con la forma espectral esperada basada en el cédigo. El conjunto de
acelerogramas debe consistir en al menos siete registros para considerar la media de la respuesta.
De lo contrario, si el tamafio del conjunto es de tres a seis, se debe tener en cuenta la respuesta
maxima a los registros dentro de los conjuntos.

El andlisis de tiempo historia no lineal de las estructuras de mamposteria es complejo y requiere
mucho tiempo. Las estructuras de mamposteria se caracterizan por valores bajos de resistencia a la
traccion, lo que significa que habra un agrietamiento importante en la estructura, con apertura, cierre
y reapertura de grietas. Este comportamiento mecéanico de la mamposteria introduce en los célculos

numeéricos cierto ruido numérico, debido a la rapida transicién del comportamiento lineal elastico a un
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estado totalmente agrietado que involucra una rigidez cercana a cero (Mendes y Lourenco 2010).
Este cambio rapido y constante en el campo del desplazamiento tiende a originar la propagaciéon de
vibraciones espurias de alta frecuencia (Cervera, Oliver y Faria 1995). Por lo tanto, es importante
utilizar un método de integracion de tiempo apropiado. El método de integracion de Hilber-Hughes-
Taylor (el método HHT, o el método a) permite la introduccién de disipacién numérica sin degradar la
precision (TNO DIANA 2009). Este método requiere la definicibn de un parametro a que varia
entre —1/3 y 0. Para a = 0, el método se reduce al método de Newmark. Para los valores de a
entre —1/3 y 0, el esquema tiene una precision de segundo orden y es incondicionalmente estable.
La disminucién de aimplica el incremento de la amortiguacion numérica. Esta amortiguacion es baja
para los modos de baja frecuencia y alta para los modos de alta frecuencia (TNO DIANA 2009).

Otro aspecto importante al realizar un analisis de tiempo historia es la definicion del intervalo de
tiempo para cada incremento del analisis. Los softwares comerciales ofrecen diferentes posibilidades
para abordar este aspecto. El enfoque mas comun es definir explicitamente un intervalo de tiempo
constante en todo el analisis. Para definir correctamente un intervalo de tiempo adecuado, existen
algunas recomendaciones. TNO DIANA (2009) sugiere que el intervalo de tiempo At se debe deter-
minar de acuerdo con la ecuacion 7:

At=1T )
20

Aqui, T;es el periodo més bajo con relevancia para el comportamiento estructural.

Otra posibilidad cuando se aborda el analisis de integracion de tiempo es utilizar calculos expli-
citos en lugar de implicitos. Los métodos explicitos calculan el estado de un sistema en un tiempo
subsiguiente a partir del estado del sistema en el tiempo actual, mientras que los métodos implicitos
encuentran una solucién mediante la resolucién de una ecuacién que involucra tanto el estado actual
del sistema como el subsiguiente. Mientras que un calculo implicito debe iterarse para determinar la
solucién de un problema no lineal, un célculo explicito determina la solucion sin iterarse mediante el
avance explicito del estado cinematico del incremento anterior. El analisis explicito se realizara con
intervalos de tiempo mas pequefos con el analisis implicito, lo que significa que el namero de incre-
mentos requeridos para completar el analisis sera mayor en el analisis explicito. El analisis explicito
puede ser mas eficiente si el mismo analisis que utiliza un método implicito requiere muchas iteracio-
nes, pero existe el riesgo de que el resultado obtenido sea incorrecto si no se usa adecuadamente.
Algunos programas de software comercial permiten ambas posibilidades (por ej., ABAQUS/Standard
y ABAQUS/Explicit). Sin embargo, para la ingenieria sismica, debido al rapido cambio en las acele-
raciones y a la naturaleza aleatoria de los datos de entrada, los métodos explicitos rara vez se
utilizan.
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CAPITULO 3

Guia del usuario sobre el método de
elementos finitos

El método de elementos finitos (FEM, por sus siglas en inglés) se ha convertido, posiblemente, en la
herramienta de analisis mas poderosa para resolver problemas de ingenieria. El FEM es una de las
técnicas numéricas informaticas mas comunmente usadas para resolver problemas de ingenieria
complejos mediante su division en bloques o problemas mas pequefos y manejables. Se debe tener
en cuenta que un andlisis con elementos finitos (FEA, por sus siglas en inglés) no produce una formula
(expresion de forma cerrada) como solucion, no resuelve una clase de problemas (solo un problema
especifico) y que la solucion es aproximada (con posibilidad de errores).

Para analizar una estructura con el FEM, la estructura se idealiza como un modelo conceptual
numérico en el que la misma estructura se desglosa en un nimero finito de regiones o partes (ele-
mentos). Estos elementos estan conectados entre si en puntos especificos (nodos). Este conjunto de
elementos y nodos se denomina malla.

Para acortar el tiempo informatico requerido a fin de proporcionar la solucion al problema, para
maximizar la confianza en la solucion y para minimizar los errores en el proceso de andlisis, el mode-
lador (o analista) debe (a) entender la fisica del problema y el comportamiento de los elementos
finitos; (b) seleccionar los tipos de elementos apropiados, el niumero de elementos y su arreglo; (c)
entender los efectos de las simplificaciones y suposiciones utilizadas; y (d) evaluar criticamente los
resultados vy, si fuera posible o necesario, realizar modificaciones en el modelo para mejorar su

precision.

Planificacion del analisis

Antes de comenzar cualquier analisis, es importante pensar y planificar el enfoque que se utilizara
para el problema a resolver. Es importante entender claramente (a) cuales son los objetivos; (b) qué
criterios se utilizaran para evaluar los objetivos; (c) cuales son los resultados requeridos considerando
los objetivos; (d) en qué medida se necesita modelar la estructura; (e) cuéles son las condiciones de
contorno y las cargas; y (f) otros aspectos aplicables relevantes. La toma de decisiones en momentos
criticos del proceso de creacion del modelo requiere capacitacion, experiencia y la opinion de exper-
tos. Las decisiones que se tomen influiran en la precision y en el tiempo informéatico requerido para la
solucién. Los pasos criticos en los que se deben tomar estas decisiones son los siguientes:

« Eleccion de tipo de analisis;

+ Definicion de propiedades de materiales y modelos constitutivos;

+ Definicién de detalles geométricos y nivel de detalle (o simplificaciones);
+ Seleccion de tipos de elementos y enfoque del modelo;

- Seleccion y aplicacion de soportes, restricciones y cargas.

27
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Geometria del modelo

Tal como se analizé en el capitulo 2, el analisis de los monumentos histéricos de mamposteria es una
tarea muy compleja. En términos generales, se requieren dos pasos principales a la hora de enfren-
tarse a este tipo de problemas de ingenieria: (a) la idealizacién de la geometria y (b) la idealizacion
de los materiales. Estos dos pasos tienen mucha influencia en la respuesta de la estructura. En el
caso especifico de las estructuras historicas, los resultados comunes son los siguientes:

+ Los datos de geometria estan incompletos;

+ Lainformacion sobre la composicion interna de los elementos estructurales también esta
incompleta;

+ Ocurrieron cambios significativos en la composicion de los elementos estructurales, aso-
ciados con periodos de construccion largos;

+ Lasecuencia de construccion es desconocida, lo que también afecta a la distribucién de
la carga real en la estructura;

+ El dafo existente en la estructura es desconocido.

Esta falta de informacion o incertidumbre debe ser aceptada y puede ser considerada a la hora
de idealizar la geometria del modelo, por ejemplo mediante la realizacion de un analisis de sensibili-
dad que afecta a los factores mas influyentes. Es evidente que el analisis de las estructuras historicas
de mamposteria contiene muchas simplificaciones. Por lo tanto, la idealizacion de la geometria se
deberia mantener lo mas sencilla posible, aunque adecuada para resolver el problema en cuestion.

Tipo de elemento

En general, cuando se utiliza el software de FEM, existen varios tipos diferentes de elementos dispo-
nibles para idealizar el problema. Algunos tipos son mas relevantes para las aplicaciones generales,
mientras que otros tienen una aplicacion mas limitada. La tabla 3.1 resume los tipos de elementos
disponibles en la mayoria de softwares de FEM.

En casos especificos de estructuras histéricas de mamposteria, la geometria se puede normal-
mente idealizar de diferentes maneras, como mediante el uso de elementos lineales (elementos de
armadura o viga), elementos bidimensionales en el plano (elementos tipo cascara, a menudo deno-
minados 2.5D), o elementos tridimensionales completos (elementos tipo s6lido). Por lo general, los
elementos de armadura o viga se utilizan para idealizar componentes estructurales lineales, como
elementos tipo armadura, tirantes para tensores de acero o varilla, o elementos de viga para dinteles,
arcos, vigas y columnas. Las aplicaciones tipicas de los elementos tipo cascara son techos, muros y
losas, aunque también bévedas o domos, y los componentes pueden ser planos o curvos. Los ele-
mentos tipo solido son elementos para fines generales. No es algo sencillo definir las condiciones
bajo las cuales una determinada idealizacién de la geometria es la mas apropiada. La geometria de
las estructuras histéricas de mamposteria es bastante compleja, ya que a menudo no existe ninguna
distincion entre los elementos decorativos y estructurales. Por lo tanto, no queda claro cual es el mejor
enfoque y, en varios casos, la estrategia final adoptada involucra una combinacién de algunos o todos
los tipos de elementos mencionados previamente. También resulta beneficioso, en una etapa inicial
del andlisis, probar y comparar diferentes modelos, a fin de verificar los resultados de la seleccion del
tipo de elemento y definir el modelo mas adecuado.

Otro aspecto importante de la discretizacion del modelo es el orden de los elementos. El orden de
los elementos hace referencia a la representacion polinomial de las funciones de forma de los elemen-
tos, que suele ser lineal o cuadratica. Esta es una funcidon matematica que, dentro del elemento, inter-
pola la solucién entre los valores discretos (es decir, desplazamientos o rotaciones) obtenidos en los
nodos de la malla. Dado que el andlisis de elementos finitos obtiene una solucion para los valores de
grados de libertad (DOF, por sus siglas en inglés) solo en los nodos, se requiere una funcion de forma
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TABLA 3.1.

Resumen de los elementos tipo FEM generalmente disponibles (TNO DIANA 2009).

Elemento tipo

Elemento tipo armadura

Elemento tipo viga

Elemento de esfuerzo
plano

Elemento de superficie de
flexion

Elemento tipo cascara

Elemento tipo
solido

Elemento de contacto/
interfaz

Breve descripcion Esquema genérico

Los elementos tipo armadura son elementos lineales en los que la deformacion
solo puede ser por elongacion axial (A/).

Los elementos tipo viga son elementos lineales en los que la deformacion puede
ser por elongacion axial (A/l), deformacion a corte (g), curvatura (k) y torsion (f).

Los elementos de esfuerzo plano son elementos de dos dimensiones en los
cuales la deformacion solo puede ser por traslacion (u, y uy) en el plano del
elemento.

Los elementos de superficie de flexién son elementos de dos dimensiones en
los cuales la deformacién solo puede ser por rotacién en la direccion del plano
del elemento (¢, y ¢y) y por traslacion en la direccion perpendicular al plano del
elemento (u,).

Los elementos tipo cascara son elementos de dos dimensiones en los cuales la
deformacion solo puede ser por traslacion en las tres direcciones generales (u,,
uy u,) y por rotacion en las direcciones del plano del elemento (¢, y qby).

Los elementos tipo so6lido son elementos de tres dimensiones con propésito
general, en los cuales la deformacion puede ser por traslacion en las tres direc-
ciones generales (u,, u,y u,).

y
Los elementos de contacto o interfaz son elementos especiales que permiten t
describir un comportamiento especifico entre dos otros elementos, proporcio- z °
nando una relacién entre los esfuerzos (tracciones) en las superficies y sus T— ————— > —
desplazamientos relativos. —— o
z / x ¢

para asignar los valores de grados de libertad nodales a los puntos en el elemento. La eleccion del orden
de los elementos influye directamente en la precision de la solucion (Rajadurai et al. 2014) (fig. 3.1).
Cuando se selecciona un tipo de elemento, el modelador selecciona y acepta implicitamente la
funcion de forma asumida para ese tipo de elemento. Por lo tanto, la informacion del orden de los
elementos se debe comprobar antes de seleccionar un tipo de elemento. Tal como se indica en la
fig. 3.1, una alternativa es usar elementos lineales en una malla mas fina. Los elementos cuadréticos
parecen mas atractivos, pero, cuando se utiliza el analisis complejo no lineal que involucra el deterioro
de los materiales (es decir, la pérdida de resistencia), la solidez del tipo de elementos finitos en estas

Proyecto de Estabilizacion Sismorresistente: Recomendaciones para el modelado avanzado de sitios historicos de tierra



30
Guia del usuario sobre el método de elementos finitos

FIGURA 3.1. Distribucion cuadratica Aproximacion lineal
Comparacion de 6rdenes de los de los valores (resultados pobres)
elementos (Rajadurai et al. 2014). DOF (grados de libertad)

Curva cuadratica
actual

®-----------

®
Linea de aproximacion Aproximacion cuadrética
con elementos multiples (mejores resultados)
h (mejores resultados) N
H N
H ~ H ~
. . ' ~
P : : T~
——o—o ® ' X ®

condiciones puede ser mas relevante que el orden de la aproximacion. En presencia de una rigidez
muy baja debido a un importante comportamiento inelastico, los elementos lineales estan mas res-

tringidos y son menos proclives a los movimientos espurios que los elementos cuadraticos.

2D versus 2.5D versus 3D

Pareceria que los elementos totalmente tridimensionales (3D) son el tipo mas apropiado de elementos
para las estructuras histoéricas; no obstante, por lo general, requieren mucho tiempo (considerando el
tiempo necesario para preparar el modelo, realizar los célculos reales y analizar los resultados). Por
otra parte, la variacion de esfuerzos en el espesor del elemento mostrada por los modelos tipo cascara
(2.5D) requiere atencion y, a menudo, el incremento de puntos de integracion en su espesor. Ademas,
los modelos tipo céascara solo tienen en cuenta el plano medio del elemento, mientras que no se
considera la rigidez de la conexion entre dos elementos ortogonales. La rigidez de la conexion es
particularmente importante para la respuesta global en el caso de las estructuras histéricas de mam-
posteria, ya que los muros suelen ser muy gruesos en comparaciéon con su longitud o altura. De forma
similar, si se utilizan elementos tipo cascara para bévedas o domos, la rigidez de las conexiones se
puede tergiversar parcialmente. Finalmente, existen casos en los que solo se puede analizar una parte
de la estructura y no es necesario representar la totalidad del edificio. Podria entonces ser necesaria
la introduccion de condiciones de contorno adecuadas que permitan al usuario tener en cuenta el resto
de la estructura, por ejemplo, mediante el uso de resortes o0 elementos de interfaz. Finalmente, los
modelos de esfuerzo plano (2D) no suelen aplicarse a las estructuras histéricas, en consideracion de
los efectos tridimensionales intrinsecos presentes. En algunos casos, se pueden usar para analizar
partes del edificio (por €j., un arco, una béveda de cafidon o un muro largo).

A seguir, se realizan comparaciones mediante diferentes enfoques de modelado. Las figuras 3.2a
a 3.2c muestran modelos del claustro de un monasterio cisterciense en Salzedas, Portugal. El modelo
bidimensional (fig. 3.2a) se adoptd para realizar un analisis no lineal que permitié entender el dafo
de la estructura (fig. 3.2b) y evaluar su seguridad. El modelo tridimensional (fig. 3.2c) solo se muestra
con fines académicos e incluye un andlisis de la interaccion del suelo con la estructura. La diferencia
en los desplazamientos y los esfuerzos en puntos de control especificos de la béveda de cafion fue
inferior al 10% (Lourenco 2001).

Las figuras 3.3a y 3.3b muestran los modelos del refectorio del monasterio de los Jerénimos,
Portugal. Se utilizaron dos enfoques de modelado: (a) elementos tridimensionales (fig. 3.3a) y (b)
elementos tipo cascara (fig. 3.3b). Cabe sefalar que los resultados del modelo tridimensional son
similares a los del modelo tipo cascara simplificado para los primeros dos modos de vibracién. Sin
embargo, fue necesario corregir el espesor de los muros en el modelo de cascara para incluir la rigidez
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FIGURAS 3.2A-C.
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adicional proporcionada por la conexion de los muros gruesos. Ademas, se debe seleccionar cuida-
dosamente la ubicacién de los elementos horizontales que representan las losas (Lourenco y Mourao
2001). Sin duda, el modelo con elementos 3D es mas apropiado para estudiar el refectorio, pero se
adopté el modelo tipo cascara simplificado para un analisis global bajo carga sismica de todo el
conjunto del monasterio (con un tamario en el plano superior a 300 x 50 m?).

Una posible fuente de errores en el analisis de estructuras histéricas de mamposteria es el uso
de elementos totalmente tridimensionales y mallado muy grande, particularmente en el espesor, lo
que significa que, en algunos casos, solo hay un elemento de orden inferior en el espesor del ele-
mento estructural (Lourengo 2001). Esta discretizacion podria proporcionar grandes errores en la
flexién y la precision de los resultados podria verse comprometida. De hecho, algunos autores indican
como apropiada una malla de elementos finitos con elementos de tipo sélido que consiste en cinco
elementos finitos en todo su espesor (Bjorkman y Piotter 2008).

Finalmente, se recomienda realizar un andlisis cuidadoso del edificio antes de comenzar a crear
el modelo y para comprender donde se puede introducir cada tipo de elemento a fin de optimizar su
uso y trabajar con un nivel de complejidad aceptable. A menudo, la mejor solucion de modelo incluye
diferentes tipos de elementos.

Mallado

Un modelo FEM se desglosa en elementos finitos individuales de acuerdo con un procedimiento
sistematico conocido como mallado del modelo. La forma y el tamafio de los elementos tienen un
impacto importante en la soluciéon. Una malla demasiado grande puede producir soluciones incorrec-
tas, mientras que una malla demasiado fina dara como resultado un tiempo de calculo excesivo,
particularmente si se lleva a cabo un analisis estatico o dinamico no lineal. Sin embargo, de acuerdo
con la teoria del FEM, a medida que la malla se afina, se acerca a la verdadera solucion (consulte la
seccion “Calibraciéon/Verificacion del modelo” a continuacién, que estéa relacionada con el grado de
representacion del modelo respecto a la estructura, y no con las matematicas involucradas y la pre-
cision del modelo). Luego, el modelador puede realizar un ejercicio de convergencia de la malla que
incluye los siguientes pasos: (1) mallar una vez y resolver; (2) mallar mas finamente y resolver nue-
vamente; (3) comprobar si la diferencia entre los resultados anteriores en puntos o secciones de
control estan dentro de un determinado porcentaje; y (4) repetir el segundo paso y comparar el numero
global de DOF hasta que la diferencia entre las mallas esté dentro de un porcentaje aceptable. Se
debe tener en cuenta que este ejercicio se puede realizar en términos de desplazamientos represen-
tativos, ya que convergen mas rapidamente que los esfuerzos. En la escala de las estructuras monu-
mentales de mamposteria, la dimensién de un elemento de aproximadamente 10 a 30 cm puede dar
como resultado un nivel apropiado de refinamiento de la malla (Atamturktur 2006). No es infrecuente
encontrar de 500000 a 1 millon de grados de libertad en las grandes estructuras histéricas, lo que
convierte al andlisis no lineal en una actividad larga y exigente.

Una solucién es utilizar mallas mas grandes en las regiones con un bajo gradiente de esfuer-
zos-deformaciones y emplear una discretizacion mas fina en las regiones donde se espera un alto
gradiente de esfuerzos-deformaciones. El software de FEM permite transiciones de mallas mas gran-
des a mas finas dentro del mismo modelo. Las regiones en las que se puede esperar un gradiente
alto de esfuerzos-deformaciones incluyen cortes, aberturas, grietas y soportes; esquinas entrantes o
bordes muy curvos; proximidad de cargas concentradas; y cambios abruptos de espesor, propiedades
de materiales o areas de secciones transversales (fig. 3.4).

Al discretizar problemas bidimensionales y tridimensionales, se deben evitar los elementos finitos
con relaciones de aspectos altas (la relacion de aspecto de un elemento bidimensional o tridimensio-
nal es la relacién entre sus dimensiones mas grandes y mas pequefias). Como una guia aproximada,
los elementos con relaciones de aspectos que exceden el valor de 3 requieren precaucion y no se
deberian utilizar relaciones de aspecto que exceden el valor de 10 (DNV GL 2015) (fig. 3.5). Los
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FIGURA 3.4.

Ejemplos de situaciones con un
alto gradiente de esfuerzos-defor-
maciones en las que se recomien-
da una discretizacion de refina-
miento local (en rojo).

FIGURA 3.5.

Ejemplos de elementos con buenas

y malas relaciones de aspectos.
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elementos con una forma incorrecta no necesariamente produciran resultados incorrectos, pero
podrian introducir problemas durante el analisis, particularmente en el campo no lineal. La mayoria
de los softwares de analisis con elementos finitos generan mensajes de advertencia cuando se exce-
den los limites de relacion de aspecto o de angulo de esquina de los elementos.

El modelador deberia trabajar de la manera mas simple posible. Es posible que los modelos de
elementos finitos iniciales deban ser revisados sustancialmente para incluir los cambios de disefio o
las decisiones de creacion de modelos subsiguientes. No tiene mucho sentido usar modelos compli-
cados que no seran capaces de incluir refinamientos. Durante el proceso de refinamiento, el mode-
lador promueve una mejor comprension de la fisica subyacente, posiblemente reforzada por
experimentos u observaciones, y una imagen mas clara del desempeno del edificio bajo estudio.

Materiales

Las propiedades de los materiales se deben decidir en funcién de las condiciones de contorno y de
carga del edificio. Antes de seleccionar las propiedades de los materiales, se debe tomar la decision
de mantener la elasticidad lineal del material o permitir el cambio del material debido a los procesos
de carga y/o al tiempo. El comportamiento de la mamposteria es no lineal. EI comportamiento en
estados de tension con un bajo nivel de esfuerzo es ineléastico debido al agrietamiento. El comporta-
miento en estados de compresidn con niveles de esfuerzo mas altos es igualmente inelastico, en este
caso debido al dafo irreversible. A causa de las juntas de mortero, el material también es anisotrdpico
y heterogéneo. Ademas, los elementos histéricos de mamposteria suelen tener multiples capas, con
la presencia de un nucleo interior y capas exteriores en los muros (y en muchos casos, columnas) y
material de relleno en las bovedas.

La mamposteria es un material que exhibe claras propiedades direccionales, a causa de las juntas
de mortero, que actian como planos de debilidad. En general, el enfoque con respecto a su represen-
tacion numérica puede centrarse en el micromodelo de los componentes individuales, las unidades y
el mortero, o en el macromodelo de la mamposteria como un material compuesto (Rots 1991). En el
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caso especifico del modelado de edificios de mamposteria a escala real, el enfoque habitual es consi-
derar la representacion de la mamposteria como un material compuesto homogéneo. Los enfoques de
micromodelado son mas convenientes para modelos mas pequenos, tales como componentes estruc-
turales individuales. En el capitulo 4 se presenta una revision detallada del comportamiento de los
materiales y de los modelos constitutivos disponibles, incluido un andlisis de micro y macromodelado.

Soportes y cargas

Las condiciones de contorno, o soportes, tienen una gran influencia en los resultados computados.
Para una verdadera representacion del sistema real en el modelo de elementos finitos, las condiciones
de contorno se deben representar tan comparablemente como sea posible con las condiciones reales
de la estructura. Si solo una porcion de la estructura esta modelada, es dificil asignar condiciones de
contorno correctas, dado que esa porcion de la estructura modelada tiene soporte elastico. La esti-
macioén de las condiciones de contorno es dificil en edificios histéricos. Las opciones pueden estar
parcialmente determinadas por la intuicién del modelador y la capacidad del software de modelado
de elementos finitos.

Dado que las condiciones de contorno se aplican a los grados de libertad (DOF) en los nodos en
lugar del elemento, la seleccion de las condiciones de contorno se relaciona con la seleccion de los
tipos de elementos. Por ejemplo, si un muro esta modelado con elementos tridimensionales y todos
los nodos de la base tienen apoyo fijo, esto proporciona una restriccion fija. Si un muro esta modelado
con elementos de tipo cascara, es mas facil aplicar una cimentacion articulada. En la mayoria de los
softwares de modelado de elementos finitos disponibles comercialmente, se aplican restricciones
fisicas con un desplazamiento igual a cero o rotaciones en los nodos definidos por el usuario. En
situaciones de restricciones parciales, se puede utilizar una cimentacion elastica, que generalmente
se simula con una serie de resortes o elementos de interfaz.

Es de gran importancia comenzar con condiciones de contorno fisicamente razonables en el
modelo de elementos finitos inicial. Si se dispone de datos empiricos, el modelo inicial se puede cali-
brar con iteraciones sucesivas, de manera que las soluciones de modelos de elementos finitos corres-
pondan con los datos obtenidos experimentalmente o con el rendimiento observado del edificio.

A los nodos se les puede aplicar cargas, tales como fuerzas térmicas, inerciales, concentradas
o distribuidas en forma de desplazamiento nodal o fuerza nodal. Las cargas también se pueden aplicar
en superficies o volimenes. La disposicion de las condiciones de carga depende del tipo de anélisis.
En analisis estaticos, generalmente es necesario definir la aceleracion gravitacional, junto con las
cargas externas existentes. En analisis modales, los resultados son independientes de cualquier
carga de entrada. En el caso de analisis transitorios, se debe adoptar una carga dependiente del
tiempo definida por el usuario.

Un problema comun de los modelos de edificios completos es la consideracion de las cargas
vivas o cargas de especial concentracion en el analisis modal o analisis pushover. Para tales analisis,
se deben considerar estas cargas convirtiéndolas en cargas inerciales. Un ejemplo simple es la con-
sideracién de cargas vivas en un piso, que se pueden convertir en masa y agregar a la masa de los
elementos del piso mediante un ajuste de la densidad del material.

Calibracion/Verificacion del modelo

Luego de obtener un resultado de analisis, un aspecto clave es no asumir inmediatamente que los
resultados son correctos. Es necesario que el analista o el modelador se pregunte si los esfuerzos,
las deformaciones y los desplazamientos obtenidos tienen sentido. Las siguientes cinco acciones
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simples se pueden utilizar para ayudar al modelador a asegurar que el modelo sea correcto y a mejorar
los resultados de los analisis:

1. Comprobar reacciones estructurales globales contra cargas aplicadas globales. Este paso es
particularmente importante para garantizar que no haya errores en los datos de entrada de
carga;

2. Utilizar formas distorsionadas y animaciones para comprobar definiciones de carga y soporte.
Aqui, el analista o modelador debe utilizar el analisis estatico lineal (para este fin se puede
generalmente utilizar la carga de gravedad). El comportamiento de la carga combinada a
menudo es dificil de predecir, y separar cada carga en su propio caso de carga permite compro-
barlas de forma individual;

3. Utilizar graficos de contorno de deformacion o esfuerzo para comprobar la conectividad de la
malla. A veces, el proceso de modelado proporciona partes de la estructura con conexiones
incorrectas con el resto de la misma, o en ocasiones pueden faltar algunos elementos. La
presencia de picos muy altos de esfuerzo-deformacién puede indicar un error de mallado.
Nuevamente, el analisis lineal elastico y las cargas de gravedad parecen adecuadas a este fin;

4. De forma alternativa o complementaria al paso anterior, realizar analisis modal para comprobar
la conectividad de la malla. En el caso de estructuras monumentales a escala real, la carga de
gravedad podria no identificar todos los errores de malla;

5. Siempre que sea posible, comparar los resultados con ensayos, teoria, calculos manuales rapi-
dos, datos de ensayos experimentales en el sitio, o el estado del edificio. Es importante mante-
ner una vision critica de los resultados obtenidos. Algunos ejemplos de célculos manuales
rapidos son el nivel de esfuerzo en la base de un muro o columna, o las frecuencias del edificio.
Un ejemplo de mediciones que se pueden realizar en una construccion son las frecuencias y las
formas modales (mediante identificacion dinamica). Un ejemplo de estudio del estado del edifi-
cio actual es la inspeccion y levantamiento de grietas y la comparacion de esto con las grietas
del modelo predictivo en el edificio bajo carga muerta y/o un evento pasado conocido, como por
ejemplo los asentamientos de suelo después de un sismo.

Interpretacion de los resultados

Luego de la verificacion del modelo y del desarrollo de un nivel aceptable de confianza en el mismo,
la interpretacion de los resultados es critica, requiere un amplio tiempo de procesamiento y una mente
inquisitiva. Dado que las estructuras de mamposteria monumentales representan problemas de inge-
nieria complejos, no es aconsejable considerar los resultados obtenidos como definitivos y correctos.
La experiencia de la ingenieria y el sentido comdn juegan un rol importante en la interpretacion de los
resultados obtenidos respecto de este tipo de estructura. Como se mencioné anteriormente, los cal-
culos manuales y los modelos simplificados se pueden llevar a cabo mediante el uso de un software
alternativo rapido. Ademas, se recomienda encarecidamente la verificacion a través del estado actual
del edificio y los ensayos en el sitio, como se indic6 anteriormente.

Nuevamente, en consideracion de las incertidumbres del proceso, un aspecto clave para el tra-
tamiento de este tipo de estructura es realizar un analisis de sensibilidad. Esto permite al modelador
determinar los efectos de los parametros de datos de entrada del modelo y las consecuentes deci-
siones del modelado, lo que proporciona una vision mas profunda del problema y permite la definicion
de los aspectos criticos.
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FIGURAS 4.1A, 4.1B.
Diagramas que muestran el esfuer-
zo-desplazamiento caracteristico
de materiales cuasi-fragiles bajo
una carga uniaxial: (a) comporta-
miento a traccion; (b) comporta-
miento a compresion (Lourengo
1996).

CAPITULO 4

Modelos constitutivos

En este capitulo, se abordan los modelos constitutivos disponibles para la mamposteria. Se presentan
enfoques diferentes para el modelado de la mamposteria, tales como agrietamiento distribuido y dafio
plastico, asi como enfoques de micro y macromodelo. También se presentan y comparan los modelos
disponibles implementados en softwares comerciales de método de elementos finitos (FEM)
seleccionados.

Comportamiento no lineal

La mamposteria posee un comportamiento no lineal y manifiesta un comportamiento post-pico no
ductil con degradacion o “softening”, que consiste en una disminucion gradual de la resistencia del
material bajo un incremento continuo de la deformacion. Esta caracteristica es tipica de materiales
cuasi-fragiles. Las figuras 4.1a'y 4.1b muestran diagramas caracteristicos de esfuerzo-desplazamiento
en comportamiento a traccioén y a compresion uniaxial (Lourenco 1996).

Aqui, f, y G;son la resistencia a la traccion y la energia de fractura, mientras fy G, se refieren a la
resistencia a la compresion y la energia de fractura. La resistencia es el valor maximo de la curva de
esfuerzo-desplazamiento. El procedimiento para calcular la energia de fractura fue indicado, por ejemplo,
por Jansen y Shah (1997). La relacion entre la resistencia y la energia de fractura es el indice de ducti-
lidad (ec. 8) (consulte el capitulo 5 a fin de obtener los valores recomendados para estos parametros).

d=GI/f (8)

Gr

(a) (b)

Micro y macromodelos

En la década de 1960, la simulacion numérica de la fractura en el hormigon se inicié como una primera
aplicacion de los modelos constitutivos no lineales. Ngo y Scordelis (1967) y Rashid (1968) introdu-
jeron modelos de agrietamiento discreto y de agrietamiento distribuido, respectivamente. En general,
el modelo discreto apunta a la simulacién del inicio y la propagacién de grietas dominantes. El modelo
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FIGURA 4.2.

Diagrama que muestra un mode-
lado inicial de una grieta discreta
(Ngo y Scordelis 1967).

de agrietamiento distribuido se inicié con la idea de que en el hormigén se inician grietas pequefias,
que solo en una etapa posterior del proceso de carga se enlazan para formar una o mas grietas domi-
nantes. Dado que cada grieta individual no se resuelve numéricamente, el modelo de agrietamiento
distribuido puede capturar el proceso de deterioro a través de un modelo constitutivo en el que las
grietas se distribuyen de manera uniforme en el modelo de continuo.

El enfoque de agrietamiento discreto para la fractura es intuitivo, ya que la grieta se introduce
como entidad geométrica. La figura 4.2 muestra una malla donde los nodos estan separados fisica-
mente para representar una grieta en el area central inferior. Inicialmente, este enfoque se implementé
haciendo crecer la grieta cuando la fuerza en el nodo delante de la punta de la grieta excedia un
criterio de resistencia a la traccion. En esta etapa, el nodo se divide en dos nodos y se asume que la
punta de la grieta se propaga al nodo siguiente. Nuevamente, una vez que la fuerza en este nuevo
nodo excede el criterio de resistencia, el nodo se divide y el procedimiento se repite, como se muestra
en la propagacion vertical de la grieta en la figura 4.2.

En su forma original, este enfoque de agrietamiento discreto tiene algunas desventajas. Dado
que se fuerza la propagacion de la grieta a lo largo de los limites del elemento, esta se vuelve depen-
diente de la malla. Si bien algunas técnicas, como el remallado automatico, se han introducido e
implementado en codigos informaticos (Ingraffea y Saouma 1985), se produce una complicacién
informatica, dado que el cambio continuo en la topologia es inherente a los enfoques de agrietamiento
discretos. Los métodos como aquellos sin malla también se desarrollaron para superar estas limita-
ciones (Belytschko, Lu y Gu 1994) pero mostraron dificultades con complicadas implementaciones
tridimensionales y una gran demanda informatica (Borst et al. 2004). Moes, Dolbow y Belytschko
(1999) propusieron un método de elementos finitos para acomodar la propagacion de grietas discretas
a través de elementos; este aprovecha la propiedad de particion de unidad de las funciones de forma
de los elementos finitos (Babuska y Melenk 1997). Originalmente, el modelo de agrietamiento discreto
se introdujo a través del uso de una mecanica de fractura eléstica y, a causa de esto, se necesitaron
funciones especiales para simular la singularidad de cercania a la punta (Moes, Dolbow y Belytschko
1999). En las Gltimas décadas ocurrieron nuevos desarrollos, pero estos se siguen aplicando a pro-
blemas de investigacion a medida especificos.

En el enfoque de agrietamiento distribuido, la nucleacion de una grieta en el volumen que se
atribuye a un punto de integracién se traduce en un deterioro de la rigidez actual y de la resistencia
en ese punto de integracion (Borst et al. 2004). Cuando la combinacion de esfuerzos satisface un
criterio dado (generalmente los mayores esfuerzos principales que alcanzan la resistencia a la trac-
cion) se inicia una grieta. Esto implica que en el punto de integracion donde se controlan las variables
de esfuerzo y deformacion, la relacién isotrdpica entre esfuerzo y deformacion se reemplaza por una
relacion ortotrépica de tipo elastica, siendo los ejes ortotropicos la direcciébn normal y tangencial
respecto de la grieta (Rashid 1968).
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FIGURAS 4.3A-C.
Diagramas de estrategias de
modelado para estructuras de
mamposteria: (a) micromodelo
detallado; (b) micromodelo simplifi-
cado; (c) macromodelo (Lourengo
1996).
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Hay varias posibilidades de resolver el problema del modelado de la mamposteria. Las alternativas
disponibles dependen de qué tan detallados son los modelos y si el modelo es capaz de describir con
precision diferentes tipos de falla (Lourenco 1996; Lopez, Oller y Ofate 1998). Generalmente, las alter-
nativas se clasifican como micromodelo detallado, micromodelo simplificado y macromodelo (fig. 4.3).

En la primera alternativa (micromodelo detallado), tanto los ladrillos como el mortero se conside-
ran elementos de continuidad con criterios de falla especificos. La interfaz entre los ladrillos y el
mortero se considera con elementos de interfaz que representan las discontinuidades. Este enfoque
reproduce completamente la geometria del muro; y en consonancia con el nivel de detalle, se supone
que puede representar la mayoria de los mecanismos de falla en la mamposteria.

En la segunda alternativa (micromodelo simplificado), los ladrillos se consideran como elementos
de continuidad con criterios de falla especificados, pero las juntas del mortero y los elementos de
interfaz se redefinen como elementos individuales para representar el area de contacto. Este enfoque
mantiene la geometria general del muro; sin embargo, dado que los elementos individuales que
representan juntas e interfaces no estan representados, algunos tipos de mecanismos de falla no se
pueden reproducir en este tipo de micromodelo (por ej., debido a la expansion transversal del mortero
sobre los ladrillos, cuando se los comprime hasta la falla).

La ultima alternativa (macromodelo) considera la mamposteria como un elemento homogéneo.
A causa de estas caracteristicas, este enfoque deberia ser capaz de reproducir el comportamiento
estructural general de un panel de mamposteria, pero no puede reproducir todos los tipos de meca-
nismos de falla.

En general, cuanto mas detallado es el modelo, mas dificil es implementarlo. Esto es particular-
mente importante al decidir qué modelo utilizar para una aplicacién especifica. Los micromodelos son
mas adecuados para el estudio de muros simples o problemas de localizacion especifica (por €j., vanos,
intersecciones de muros, arcos y cupulas). Por otra parte, los macromodelos son mas rapidos y faciles
en caso de representaciones del comportamiento estructural de un edificio entero. Otro aspecto impor-
tante para considerar en la eleccion del tipo de modelo que se va a utilizar es que, en general, los
micromodelos requieren informacion mas detallada sobre las propiedades de los materiales.

Page (1978) propuso uno de los primeros modelos desarrollados capaz de representar el com-
portamiento no lineal de la mamposteria. Este modelo considera la mamposteria como un material
bifasico (ladrillo y mortero). Los ladrillos se representan a través de elementos finitos cuadrilateros
de esfuerzo plano. Las uniones del mortero se representan por elementos de union. Estos elementos
se pueden deformar solo en las direcciones normales y de corte. Mas tarde, Page, Kleeman y
Dhanasekar (1985) también propusieron un macromodelo para representar la mamposteria. Se rea-
lizé una gran campana experimental en la mamposteria de ladrillo a escala media (Page 1981, 1983).
La informacién obtenida de los ensayos experimentales permitié el desarrollo de relaciones de esfuer-
zo-deformacion para reproducir el comportamiento inelastico de la mamposteria y sus diferentes
formas de falla, considerando la orientacién de las juntas (fig. 4.4).

Lourencgo (1996) propuso dos modelos para describir el comportamiento no lineal de la mampos-
teria: (a) un modelo de interfaz compuesta, que es un micromodelo y (b) un modelo continuo aniso-
tropico, que es un macromodelo. El modelo de interfaz compuesta se define a través de uniones que
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FIGURA 4.4.
Imagen que muestra la superficie
3D de falla de la mamposteria

(Page, Kleeman y Dhanasekar
1985).

FIGURA 4.5.

Diagrama que muestra la superficie
3D de falla para el modelo de inter-
faz compuesto (Lourenco 1996).
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concentran el comportamiento inelastico de la mamposteria. El modelo de plasticidad de las juntas
es capaz de reproducir tres tipos diferentes de mecanismo de falla: (a) limite de traccion; (b) friccion
de Coulomb; y (c) limite de compresion (fig. 4.5). Se encontrdé una buena concordancia del modelo
con los ensayos experimentales. El modelo continuo anisotropico, también de Lourenco (1996), se
define a partir de la consideracion de un modelo continuo ortotropico para mamposteria, teniendo en
cuenta el criterio de fluencia tipo Rankine para la falla a traccién (agrietamiento) y el criterio de fluencia
tipo Hill para la falla a compresion (aplastamiento) (fig. 4.6). Nuevamente, se encontr6 un buen
acuerdo con ensayos experimentales. Ambos modelos requieren el uso de un nimero de parametros
relativamente grande.

Hay muchas otras propuestas de enfoques de micro y macromodelos de mamposteria para el
analisis de estructuras simples y complejas. Estas propuestas incluyen diferentes tipos de estrategias
de modelado y estan orientadas a diferentes tipos de mamposteria. Sayed-Ahmed y Shrive (1996)
desarrollaron un modelo no lineal para mamposteria hueca mediante elementos tipo cascara isopa-
ramétricos. Este modelo considera el comportamiento no lineal de la mamposteria en compresién
debido a un agrietamiento progresivo, asi como no linealidades geométricas. Zhuge, Thambiratnam y
Corderoy (1998) desarrollaron un modelo para mamposteria no reforzada bajo cargas dinamicas en
plano. Park et al. (2011) desarrollaron un modelo para considerar el efecto de la interaccion de los muros

y las losas en el disefio sismorresistente de las estructuras de mamposteria. Este modelo representa

Modo de fricciéon

de Coulomb Modo de traccién

Tt

) | / / Modo de limite
“ T~ a compresion
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FIGURA 4.6. G, Superficie de fluencia tipo

Diagrama que muestra la superfi- Superficie de fluencia Rankine en el plano xy
tipo Hill

cie 3D de falla para el modelo de
continuidad anisotropica (Lourenco
1996).

Gy

Ox

Superficie de fluencia tipo

Superficie de fluencia tipo
Rankine en el plano xz

Rankine en el plano yz

un muro completo y estd compuesto de tres vigas conectadas en forma de | (una viga superior y una
inferior horizontales, y una viga vertical). Las conexiones entre las vigas y la estructura adyacente estan
modeladas con resortes. Hay muchos otros modelos para representar el comportamiento no lineal de
diferentes tipos de elementos de mamposteria bajo diferentes condiciones. Se pueden encontrar algu-
nos ejemplos en Pietruszczak y Niu (1992); Anthoine (1995); Crisafulli (1997); Lopez, Oller y Onate
(1998); Zucchini y Lourencgo (2002); Chen, Moon y Yi (2008); y Milani y Lourenco (2009).

Modelos constitutivos en softwares comerciales

En esta seccion, algunos de los software de FEM disponibles comercialmente, que se han diseminado
ampliamente y resultan apropiados para el uso en simulaciones informéticas avanzadas, se presentan
en términos de modelos constitutivos para estructuras de mamposteria. Los c6digos FEM presentados
comercialmente son DIANA, de TNO DIANA (ahora, DIANA FEA BV) y ABAQUS de Dassault
Systémes. Es importante mencionar que las estructuras de mamposteria existentes a menudo cuentan
con muros de capas multiples que son dificiles de detectar sin ensayos en el sitio. Estos detalles de
construccién desconocidos son importantes en el modelado de una estructura histérica, ademas que
no se deben utilizar modelos constitutivos demasiado complejos. En particular, en la mayoria de las

aplicaciones de ingenieria, se recomiendan los modelos isotrépicos.

DIANA

DIANA (Displacement method ANAlyser) es un paquete de software extensivo de elementos finitos
multipropésito dedicado, pero no exclusivo, a una amplia variedad de problemas que surgen en la
ingenieria civil, incluida la ingenieria estructural, geotécnica, de tineles y sismica, asi como la inge-
nieria de gas y petroleo. Con respecto a la evaluacion de estructuras de mamposteria, y considerando
su comportamiento no lineal, este software posee diferentes posibilidades para los modelos constitu-
tivos de materiales de mamposteria (teniendo en cuenta solo enfoques de macromodelos), entre los

que se encuentran:

- El Total Strain-based Crack (TSC, por sus siglas en inglés), que puede describir tanto el
comportamiento a traccion como a compresion de un determinado material con una rela-
cion de esfuerzo-deformacion;

- El modelo de mamposteria de ingenieria, desarrollado para cargas ciclicas, que es un
modelo de falla distribuida y se puede aplicar con esfuerzo plano y elementos tipo cascara
curvos.
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El modelo TSC es uno de los mas cominmente utilizados para simulaciones relacionadas con la
mamposteria y se explica en mas detalle en esta seccion. Este modelo constitutivo, disponible en
DIANA, se basa en la deformacion total y esta desarrollado en base a las lineas de la teoria de campo
de compresién modificada que originalmente propusieron Vecchio y Collins (1986). Este modelo sigue
un enfoque distribuido para la energia de fractura.

Durante la etapa de carga, el material estd sometido a esfuerzos de traccion y de compresion,
que pueden generar agrietamiento y aplastamiento del material. Se supone que no es posible la
recuperacion del dafio. La condicion de carga-descarga-recarga es controlada con algunas restric-
ciones internas que estan determinadas tanto para traccién como para compresion a fin de modelar
de forma separada la disminucién de la rigidez en traccion y en compresion. Como se muestra, el
modelo no es adecuado para carga sismica en presencia de dafio por compresion en consideracion
de la presencia de una descarga de secante hacia el origen (fig. 4.7).

El modelo TSC disponible en DIANA puede describir tanto el comportamiento a traccion como a
compresion de un determinado material con una relacién de esfuerzo-deformacion. Esta relacion de
esfuerzo-deformacion en el comportamiento a traccion se puede idealizar en varios enfoques dife-
rentes, incluidos los enfoques constante, lineal, exponencial y de fragilidad (fig. 4.8a a 4.8d). De forma
similar, el comportamiento a compresion también se puede idealizar en diferentes enfoques, como
los enfoques eléastico, constante y parabdlico (figs. 4.9a a 4.9c).

Dentro de los modelos TSC, hay dos enfoques distintos y que se pueden distinguir como: (a)
modelo Total Strain Fixed Crack (TSFC, por sus siglas en inglés) y (b) modelo Total Strain Rotating
Crack (TSRC, por sus siglas en inglés). En ambas formulaciones, la grieta se inicia cuando el esfuerzo
principal méaximo es igual a la resistencia a la traccion del material y su orientacion inicial es normal
respecto a la deformacion maxima principal. La principal diferencia entre estas dos formulaciones
esta relacionada con la orientacion de la grieta durante el proceso inelastico. En el modelo TSFC, el
sistema de coordenadas es fijo respecto a las direcciones de deformacion principales y permanece
invariable durante el proceso de andlisis total. Cada punto de integracion admite un méaximo de dos
grietas ortogonales. El modelo TSRC permite una correccion gradual de la direccion inicial de la grieta,
dado que el plano de la grieta puede rotar durante el andlisis. La direccién de la grieta rota con los
ejes de deformacion principales, garantizando que la grieta permanezca normal respecto a la direc-
cion de la deformacién principal maxima. En la formulacion fija, se requiere un parametro de retencion
a corte para la definicion del comportamiento a corte del modelo, mientras que en el modelo de
rotacion, la degradacién o “softening” por corte ocurre implicitamente como resultado de las condi-
ciones principales de esfuerzo y deformacion. Varios estudios mostraron que el modelo TSRC se debe
usar en aplicaciones dominadas por el corte (Rots 1988) y que los modelos de agrietamiento fijos no
se deben utilizar para estructuras de mamposteria existentes (no reforzadas).

Para utilizar este modelo constitutivo en DIANA, el modelador generalmente debe suministrar los
siguientes parametros: (a) densidad, p; (b) médulo de elasticidad, E; (c) resistencia a la compresion,

f; (d) energia de fractura de compresion, G; (e) resistencia a la traccion, f; y (f) energia de fractura

) I
de modo-/, G, Se debe tener en cuenta que la energia de fractura se divide en algun factor relacio-
nado con el volumen de elemento, h, para asegurar resultados independientes de la malla. Este factor

normalmente se denomina longitud caracteristica o ancho de banda de la grieta.

ABAQUS
ABAQUS ofrece soluciones tanto para problemas de ingenieria rutinarios como sofisticados que
cubren un vasto espectro de aplicaciones industriales. También ofrece la posibilidad de realizar ana-
lisis con solucionadores implicitos y explicitos.

ABAQUS ofrece tres modelos constitutivos para el analisis de materiales cuasi-fragiles: (a) el
modelo de agrietamiento distribuido (Smeared Crack Model) en ABAQUS/Standard; (b) el modelo de

Proyecto de Estabilizacion Sismorresistente: Recomendaciones para el modelado avanzado de sitios historicos de tierra



43
Modelos constitutivos

FIGURA 4.7. G;
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agrietamiento fragil (Brittle Cracking Model) en ABAQUS/Explicit; y (c) el modelo de dafo plastico del
concreto (Concrete Damage Plasticity Model, CDP) tanto en ABAQUS/Standard como en ABAQUS/
Explicit. Cada modelo se puede aplicar a todos los tipos de elementos finitos: vigas, armaduras,
céascaras y solidos.

El modelo de agrietamiento distribuido esta pensado para aplicaciones donde el material esta
sujeto a deformaciones esencialmente monotoénicas y un punto de material exhibe agrietamiento por
traccion o aplastamiento por compresion. La deformacion pléastica en compresion esta controlada por
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FIGURA 4.10.
Diagrama de la superficie de falla
en un modelo CDP, representado
en el plano desviatorio S1, S2 'y S3
(Kmiecik y Kaminski 2011).

una superficie de fluencia de “compresion”. Se supone que el agrietamiento es el aspecto mas impor-
tante del comportamiento, y la representacion del agrietamiento y el comportamiento anisotropico
posterior al agrietamiento dominan el modelado.

El modelo de agrietamiento fragil esta pensado para aplicaciones en las cuales el comportamiento
del material estd dominado por el agrietamiento por traccién y la falla a compresion no es importante.
El modelo incluye la consideracion de la anisotropia inducida por el agrietamiento. En la compresion,
el modelo asume un comportamiento elastico. Esta disponible un criterio de falla fragil simple para
permitir la remocion de elementos de una malla.

El modelo CDP que utiliza el software ABAQUS es una modificacién del modelo Drucker-Prager
de Lubliner et al. (1989) y de Lee y Fenves (1998). En particular, la forma de la superficie de la falla
en el plano desviatorio (fig. 4.10) no necesita ser un circulo y esta regido por el parametro K. Este
parametro se puede interpretar como una relacion de las distancias entre el eje hidrostatico y, res-
pectivamente, el meridiano de compresién y el meridiano de traccion en el plano desviatorio. Esta
relacion es siempre superior a 0.5y, cuando se asume un valor de 1, la seccion transversal desviatoria
de la superficie de la falla se convierte en un circulo (Kmiecik y Kaminski 2011). EI modelo CDP
requiere la definicién de cuatro parametros adicionales: el angulo de dilatacion, la excentricidad de
flujo potencial, la relacion entre el esfuerzo de fluencia de compresion equibiaxial inicial y el esfuerzo
de fluencia de compresion uniaxial inicial, ademas del parametro de viscosidad. Para estos parame-
tros, el manual del usuario de ABAQUS (ABAQUS 2010) sugiere los valores indicados en la tabla 4.1.
Se puede consultar informacion adicional sobre este modelo en Kmiecik y Kaminski (2011) y en
Jankowiak y Lodygowski (2005).

TABLA 4.1.
Parametros predeterminados sugeridos por el manual del usuario ABAQUS (ABAQUS 2010).

Parametro Valor

Angulo de dilatacion (W) 40°

Excentricidad (€) 0.1

foo/foo 1.16

K, 0.667

Parametro de viscosidad (u) 0.0
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FIGURAS 4.11A, 4.11B.

Diagramas que muestran las rela-
ciones de esfuerzo-deformacion:
(a) en traccion; (b) en compresion
(Lubliner et al. 1989).

FIGURAS 4.12A, 4.12B.

Esquemas de dimensiones de
modelos numéricos, en metros: (a)
vista en planta; (b) elevacion.

El modelo CDP supone que la falla de agrietamiento por traccién y aplastamiento por compresion
del material esta caracterizada por la plasticidad del dano. EI modelo utiliza el concepto de evolucion
del dafio isotropico en combinacion con la plasticidad isotropica a compresion y a traccion para repre-
sentar la inelasticidad y el comportamiento de fractura del material. El modelo también permite la
definicion de endurecimiento o “hardening” de la deformacién en compresion y de la degradacion o
“softening” de la deformacion en traccion. Las figuras 4.11a 'y 4.11b muestran las curvas de esfuer-
zo-deformacion tipicamente adoptadas en traccion y compresion.

El proceso para utilizar este modelo constitutivo en ABAQUS requiere la introduccion de datos
de entrada en los mismos parametros que DIANA. Como se menciond anteriormente, es importante
que la energia de fractura se divida en algun factor relacionado con el volumen de elemento (h) para
asegurar resultados independientes de la malla. Este factor normalmente se denomina longitud de
caracteristica o ancho de banda de la grieta. Se debe adoptar este factor en traccion como en com-
presion, incluso si ABAQUS autométicamente solo lo considera para traccion.
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Comparacion de softwares comerciales
Se desarroll6 y analiz6 un modelo simple de una estructura en DIANA y ABAQUS para comparar los
resultados. Las dimensiones del modelo numérico se muestran en las figuras 4.12ay 4.12b. En DIANA
y ABAQUS, se sigui6 un enfoque de elementos de tipo soélido tridimensionales.

En la base de los muros todas las traslaciones son restringidas (apoyo fijo), para representar una
cimentacion fija. El modelo se sometié a una carga lateral (en la direccién Y) proporcional a su masa,

lo que significa que se aplicé una aceleracion al modelo en la direccion Y.
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FIGURAS 4.13A, 4.13B.

Iméagenes que muestran las mallas
de elementos finitos del modelo
numérico, mediante el uso de (a)
DIANA; (b) ABAQUS.
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Para mallar el modelo numérico, se utilizaron los algoritmos automaticos disponibles en DIANA
y ABAQUS, usando elementos soélidos de tipo tetraédricos y manteniendo un tamafo de elemento
maximo de 150 mm. Las mallas resultantes se pueden ver en las figuras 4.13a y 4.13b y estaban
compuestas de 23838 elementos en DIANA y 28272 elementos en ABAQUS.

En DIANA, se utilizo6 el modelo TSRC. Se adopt6 una relacion exponencial de esfuerzo-deforma-
cién en el comportamiento a traccion (fig. 4.8c) y se adopt6 una relacion parabolica de esfuerzo-de-
formacion en el comportamiento a compresion (fig. 4.9¢). Las propiedades mecéanicas asignadas al
modelo constitutivo se presentan en la tabla 4.2. Es importante mencionar que el ancho de banda de
la grieta se considera diferente en ABAQUS (tamafio del elemento en los elementos lineares) y DIANA
(raiz cubica del volumen para elementos 3D). Esto brinda una diferencia de dos aproximadamente
para la malla adoptada y por coherencia se duplicé la energia de fractura en DIANA.

TABLA 4.2.
Propiedades mecanicas adoptadas.
Propiedad mecanica Valor adoptado
p (densidad) 1900 kg/m3
E (médulo de elasticidad) 500 MPa
f_ (resistencia a compresion) 1.00 MPa
G, (energia de fractura) 1.60 N/mm
f, (resistencia a la traccion) 0.10 MPa
G; (energia de fractura modo-/) 0.05 N/mm

En ABAQUS, se utiliz6 el modelo Concrete Damage Plasticity. En el comportamiento a traccion
se adopt6 una relacion exponencial de esfuerzo-deformacion, mientras que en el comportamiento a
compresion se adopté una relacion parabdlica de esfuerzo-deformacion. Las propiedades mecanicas
asignadas al modelo constitutivo son las mismas que en DIANA. La curva esfuerzo-deformacion
inelastica a compresion se extrajo del diagrama esfuerzo-deformacion y se introdujo en el modelo
constitutivo. Se utilizo la rutina de ABAQUS/Standard (implicita) para realizar los analisis.

Se realizaron ambos analisis hasta que se pudo encontrar un comportamiento de degradacion o
“softening” en las curvas de capacidad; los resultados en términos de curva de capacidad se muestran
en la figura 4.14. Aqui, se captur6 el desplazamiento como promedio de los desplazamientos de las
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Modelos constitutivos

FIGURA 4.14.

Grafico que muestra los resultados
del analisis en términos de curvas
de capacidad.

FIGURAS 4.15A, 4.15B.

Deformaciones principales maxi-
mas como un indicador de agrieta-
miento: (a) DIANA; (b) ABAQUS.
El color rojo indica el valor maximo
(grieta amplia) y el azul indica que
no hay grieta.

1.2
— — - ABAQUS

DIANA

1.0

0.8

0.6

0.4+

Factor de carga

0.2

0.0 T T T

Desplazamiento lateral (mm)

cuatro esquinas superiores del modelo. El factor de carga corresponde a la relacion entre las fuerzas
de reaccion de base en la direccion Y y el peso propio del modelo en la direccion Z. En la figura 4.14,
es posible ver que ambos modelos mostraron la misma capacidad (con una diferencia del 0.3%). El
desplazamiento a capacidad maxima es ligeramente mayor en el modelo TSRC (10% mas alto). La
rigidez inicial del modelo es la misma en ambos modelos. Ademas de la curva de capacidad, se
compararon también los modos de falla. En ambos modelos, se desarrollaron grietas de corte en los
muros laterales, comenzando en las esquinas de las ventanas y propagandose a las esquinas de los
muros (fig. 4.15). Aqui, como indicador de las ubicaciones de las grietas, se graficaron las deforma-
ciones principales méaximas.

Como se puede ver en los resultados presentados, ambos modelos pudieron reproducir el mismo
modo de falla, con grietas de corte en los muros laterales. Ambos modelos estiman la misma capa-
cidad en términos de carga lateral, lo que demuestra la confiabilidad de estas herramientas. Aln si

se considera que este es un ejemplo simple, se pueden esperar algunas diferencias.
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CAPITULO 5

Propiedades recomendadas para
el modelado numérico

Debido a que la mamposteria exhibe de forma manifiesta un comportamiento lineal, se debe selec-
cionar un modelo constitutivo adecuado de materiales para obtener simulaciones confiables. Los
modelos constitutivos, ya sea desde un enfoque de micro o macromodelado, requieren datos de
entrada de varias propiedades mecanicas. La naturaleza de los materiales de mamposteria (com-
puesta de bloques y mortero) permite varias combinaciones diferentes de materiales constitutivos y
disposiciénes de bloques. Esto genera una cierta dispersion de los valores de referencia disponibles
en la literatura, aun cuando los cambios razonables en las propiedades del material no afectan en
gran medida los resultados. Este capitulo retne fuentes de informacién disponibles respecto a las
propiedades mecanicas de las estructuras de mamposteria.

Estructuras de mamposteria en general

Como se describi6 en el capitulo 3, la mamposteria es un material heterogéneo, que se compone de
bloques y mortero. Las propiedades mecéanicas de la mamposteria dependen en gran medida de las
propiedades fisicas y mecanicas de sus componentes. El Eurocddigo 6 (EC6 2005) establece la
siguiente relacion para determinar la resistencia a la compresion de la mamposteria como un com-
puesto (ec. 9):

fc — Kf0.7 f0.3 (9)

be "me

Aqui, K es una constante que depende de la combinacion de los bloques y del mortero (por ej.,
para bloques de piedra dimensionados, K es 0.45), f, _es la resistencia a la compresion de un bloque
de mamposteriay f__ es la resistencia a la compresion del mortero de la mamposteria.

Algunos documentos normativos (por ej., NZSEE 2006) sugieren valores de referencia para las
propiedades mecanicas tanto del mortero como de los ladrillos, que se definen en diferentes clases
de acuerdo con inspecciones visuales y ensayos manuales (tabla 5.1). La norma técnica italiana de

la construccion (NTC 2008) prescribe un rango de valores para las propiedades mecanicas de

TABLAS5.1.
Parametros de resistencia para mortero y ladrillo de acuerdo con NZSEE (2006).
Resistencia a la com- Resistencia a la com- Resistencia a la trac- Médulo de Médulo de
presion (mortero) presion (ladrillo) cion (ladrillo) elasticidad Poisson
f... (MPa) f,. (MPa) f,,(MPa) E (MPa) )
° Rigido 8.0 12000 0.11
% Firme 40 9000 0.07
= | suave 1.0 7000 0.05
g Duro 20.0-30.0 2.0-3.0 18000 0.2
= Rigido 10.0-20.0 1.0-2.0 13000 0.2
E Suave 1.0-5.0 0.1-05 4000 0.35
49
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TABLA5.2.
Valores de referencia de parametros mecanicos (maximo y minimo) para diferentes tipos de mamposteria (NTC 2008).
f, T E G P

(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) kg/m?
Tipologia de mamposteria min-max min-max min-max min-max
Mampost_erla de piedra irregular (gravilla, piedra de canto 10-18 0.020-0.032 6901050 230-350 1900
rodado e irregular)
Mamposteria de piedra irregular con capas externas de poco . Ly . -
espesor y relleno 2.0-3.0 0.035-0.051 1020-1440 340-480 2000
Mamposteria de piedra regular con buen aparejo 2.6-3.8 0.056-0.074 1500-1980 500-600 2100
Mamposteria de piedra suave (tufo, calcarenita, etc.) 1.4-24 0.028-0.042 900-1260 300-420 1600
Mamposteria de piedra rectangular de revestimiento 6.0-8.0 0.090-0.120 2400-3200 780-940 2200
Mamposteria de ladrillo solido con mortero de cal 2.4-4.0 0.060-0.092 1200-1800 400-600 1800
Mamposteria de ladrillo perforado (<40%) con mortero de 5.0-8.0 0.240-0.320 3600-5400 875-1400 1500
cemento
Mamposteria de ladrillo perforado (<45%) 4.0-6.0 0.300-0.400 3600-5400 1080-1620 1200
Mamposterla de ladrillo perforado (<45%) con juntas perpen- 3.0-4.0 0.100-0.130 5700-3600 810-1080 1100
diculares no rellenas
Mamposteria de bloques de cemento y cemento aligerado L L . -
(vacios: 45%-65%) 1.5-2.0 0.095-0.125 1200-1600 300-400 1200
Mamposteria de bloques de cemento (<45%) 3.0-4.4 0.180-0.240 2400-3520 600-880 1400

f, = resistencia a la compresion media de la mamposteria

T = resistencia a corte media de la mamposteria
E = valor medio del médulo de elasticidad

G = valor medio del médulo de corte

p = densidad media

diferentes tipos de mamposteria (tabla 5.2). Estos valores se pueden ajustar teniendo en considera-
cion factores tales como la calidad del mortero, el espesor de las juntas, la presencia de hiladas
regulares de mamposteria, de elementos transversales (piedras, cabeceras u otros elementos) o de
un nucleo interior excesivamente grueso. El estandar americano (ASCE 41-06 2006) define propie-
dades predeterminadas de limite inferior de mamposteria de acuerdo con su estado (tabla 5.3).

El médulo de elasticidad E esta generalmente asociado con la resistencia a la compresion f,
mediante E = af,, con un amplio rango de variacion en a, que, de acuerdo con Tomazevic (1999), es
de 200 a 1000.

En ASCE 41-06 (2006), la relacion recomendada para la mamposteria existente es E = 5507,
(Angelillo, Lourencgo y Milani 2014; Lumantarna, Biggs y Ingham 2014), mientras que en EC6 (2005)
la relacién recomendada es E = 10007,

Existe un nivel de incertidumbre en la relacion entre la resistencia a la traccién y a la compresion
de la mamposteria (Angelillo, Lourenco y Milani 2014). La resistencia a la flexion de la mamposteria,

TABLA 5.3.
Propiedades predeterminadas de limite inferior de la mamposteria (ASCE 41-06 2006).
Propiedad Condicién de la mamposteria
Buena Regular Mala
Resistencia a la compresion (MPa) 6.21 414 2.07
Mbdulo de elasticidad 5507, 5507, 5507,
Resistencia a la traccion por flexion (MPa) 0.14 0.07 0.00
Resistencia a corte (MPa)
Mamposteria con un colocado de aparejo 0.19 0.14 0.09
Mamposteria totalmente rejuntada con colocado otro al aparejo 0.19 0.14 0.09
Mamposteria parcialmente rejuntada o sin rejuntar con colocado otro al aparejo 0.08 0.06 0.03
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TABLA 5.4

como se establece en el Eurocodigo 6 (EC6 2005), que varia de £, , = 0.05 a 0.20 MPa para una falla
de plano en paralelo a las juntas horizontales y de f,,, = 0.10 a 0.40 MPa para una falla de plano
perpendicular a las juntas horizontales, mientras que en ASCE 41-06 (2006) la resistencia a la traccion
esperada varia de 0.00 a 0.14 MPa.

Siempre que se considere el comportamiento de degradacion o “softening” de la mamposteria,
los valores de energia de fractura de traccion y de compresion, necesarios para los modelos consti-
tutivos presentados, se pueden derivar de acuerdo con la resistencia a la traccion y la resistencia a
la compresién de cada indice de ductilidad (ec. 8, cap. 4). Para la energia de fractura de compresion,
MC2010 (2010) sugiere un valor de d = 1.6 mm para valores de resistencia a la compresion inferiores
a 12 MPa. La recomendacion (Lourenco 2009b) es incrementar este valor para materiales de menor

resistencia (tipicamente mas ductiles):
d=2.8-0.1f, [mm] (10)

Para la energia de fractura de traccion, no se puede encontrar una relacion entre la resistencia

y la energia de fractura y se recomienda un valor de 0.02 N/mm (Lourenco 2009a, 2009b).

Estructuras de tierra

En el caso especifico de estructuras histéricas de tierra, la informacion disponible en la literatura es
escasa. Las propiedades mecanicas de la mamposteria de adobe presentan un amplio rango de
variacion, mayormente en funcion de las caracteristicas del suelo y de la mano de obra. La resistencia
a la compresion depende en mayor medida de las propiedades de los bloques de adobe y el espesor
de las juntas de mortero (Paulay y Priestley 1992). Sin embargo, el alto nivel de heterogeneidad y una
mayor dispersion de propiedades mecanicas de la mamposteria de adobe son evidentes incluso en
un sitio dado (tabla 5.4); por lo tanto, a menudo se necesitan varios especimenes para obtener

Propiedades mecanicas de la mamposteria de adobe obtenidas as de la literatura (Carina Fonseca, University College London, 2013.

Revisiéon de TecMinho, 2018).

Resistencia a la Médulo de
compresion Resistencia a corte elasticidad Médulo de corte
Referencia Pais f. (MPa) f, (MPa) E (MPa) G (MPa)
Resultados de ensayos PUCP Pert Ica: 0.46 Ica: 0.014-0.050 Ica: 98 -
(ensayos realizados en pilas) Lima: 0.44 Lima: 0.010-0.043 Lima: 48-75
Resultados de ensayos PUCP Peru Ica: 0.59 - - -
(ensayos realizados en bloques) Lima: 1.51
Kufiotambo.: 0.71
NTE E. 080 (2017)— Codigo Pe- Peru 0.20 0.025 - -
ruano de Construccion (pilas) (minimo requerido) (resistencia ultima)
NTE E. 080 (2017)— Cédigo Pe- Pera 1.20
ruano de Construccion (bloques) (resistencia ultima)
Vargas et al. (1986) Pert - 0.047-0.098 - -
(de diferentes fuentes)
Ottazzi et al. (1989) Pert 1.64 0.070 181 -
Yamin et al. (2004) Colombia 1.22 0.314 117 30
Quagliarini, Lenci, y lorio (2010) Italia 1.00 0.140 33 -
0.270
Tarque (2008) Pert 0.84 0.070 174 78
Liberatore et al. (2006) Italy = 0.021 - -
Varum et al. (2006) Portugal 1.13 0.109 183 33
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resultados de alta precision estadistica. En consideracion también del nivel de fragilidad y del numero
limitado de especimenes de adobe extraidos de sitios historicos, se dificulta la tarea de realizar ensa-
yos avanzados en la mamposteria de adobe.

Tipicamente, en la mamposteria historica las piedras poseen una resistencia a la compresion
desde 5 MPa (para esquisto) hasta 150 MPa (para granito) y los ladrillos de arcilla poseen una resis-
tencia a la compresion que varia de 5 a 20 MPa, mientras que el adobe solo tiene una resistencia a
la compresion entre 0.5 y 3 MPa. Esto se aplica a los bloques de mamposteria y no a la propia mam-
posteria, que posee una resistencia a la compresion inferior a la resistencia del bloque. La tabla 5.4
muestra parte del trabajo experimental desarrollado en la caracterizacién mecanica del material de
mamposteria historica de tierra. Como se establecid previamente, la dispersion de los resultados
obtenidos es evidente, incluso si un valor de resistencia a la compresion £, en el rango de 0.5 MPa
parece estar en un margen seguro. La consideracion del moédulo de elasticidad
E =200f, que es el minimo en Tomazevic (1999) segun la seccion “Estructuras de mamposteria en
general” anterior, proporciona un valor de 100 MPa. Para la resistencia a la traccién, se puede adoptar
el valor minimo del Eurocodigo 6 (EC6 2005): f,= 0.05 MPa. Finalmente, segun la seccion “Estructuras
de mamposteria en general”, los valores de 0.02 y 1.4 N/mm, respectivamente, se pueden utilizar
para las energias de fractura de traccion y de compresién. La tabla 5.5 proporciona una propuesta
para los datos mecanicos que se pueden utilizar para mamposteria historica de tierra en ausencia de
mas informacion.

TABLA5.5.

Valores propuestos para estructuras historicas de mamposteria de adobe.
Propiedad mecanica Valor propuesto
E (médulo de elasticidad) 100 MPa
u (médulo de Poisson) 0.2
f. (resistencia a la compresion) 0.5 MPa
G, (energia de fractura) 1.4 N/mm
f, (resistencia a la traccion) 0.05 MPa
G; (energia de fractura modo-/) 0.02 N/mm
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FIGURAS 6.1A, 6.1B.

Vistas de los modelos de adobe uti-

lizados en los analisis numéricos:
(a) vista en planta; (b) elevacion

CAPITULO 6

Ejemplo de aplicacion: Casa de adobe

Este capitulo presenta un analisis numérico de ensayos experimentales realizados por la Pontificia
Universidad Catélica del Perd (PUCP) en modelos de adobe para la conferencia SismoAdobe en 2005
y que publicaron Blondet et al. (2006). Los modelos numéricos presentados se basan en los resultados
experimentales de la PUCP (también incluidos brevemente aqui). Este capitulo se centra en la repro-
duccién de los resultados experimentales a través de analisis pushover para validar el modelo cons-
titutivo propuesto y el enfoque del modelado. Se puede encontrar informacién adicional en Pereira 'y
Lourenco (2016).

Descripcion general de los modelos

Los modelos de adobe consistian en cuatro muros de 3.21 m de largo, de altura variable, con un
espesor de 0.26 m. Los muros longitudinales (paralelos a la direccion de la vibracién) incluian una
abertura central de una ventana. El muro transversal frontal tenia un vano de puerta y el muro posterior
mas alto no tenia aberturas. La planta y la elevacion de los modelos se muestran en las figuras 6.1a
y 6.1b.

Todos los modelos se construyeron mediante técnicas tradicionales, representativas de construc-
ciones de adobe vulnerables a sismos en Peru. Los bloques de adobe se fabricaron con tierra, arena
gruesa y paja en proporciones de 5:1:1. Los bloques median 65 x 250 x 250 mm? y estaban coloca-
dos con mortero hecho con tierra, arena gruesa y paja en proporciones de 3:1:1. Cada espécimen se
construy6 sobre una viga base de hormigdon armado, que ademas servia para anclar el espécimen a
la mesa vibratoria y como soporte durante el transporte desde el predio de la construccién hasta el

(PUCP). laboratorio.
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FIGURAS 6.2A, 6.2B.
(a) Resultados de los ensayos de
movimiento de la mesa vibratoria
de los modelos de adobe para las
fases 1y 2; (b) instrumentacion del
modelo (PUCP).

Se colocé una viga collar de madera en la parte superior de los especimenes para integrar los
muros y transmitir el peso del techo a los muros longitudinales. El techo consistia en viguetas de
madera cubiertas con tejas. Cada espécimen pesaba aproximadamente 140 kN. Ambas ventanas
tenian dinteles de madera. Se contrataron albaniles con experiencia en la construccién de casas de
adobe a fin de producir bloques de adobe y construir los especimenes (Blondet et al. 2006).

Resultados experimentales para la calibracion de
modelos numéricos

La senal de control de desplazamiento introducida en la mesa vibratoria en la PUCP se genero6 a partir
de un registro de aceleracion obtenido durante el sismo de 1970 en Huaraz, Perd. Cada modelo se
sometié a una secuencia de movimientos de la mesa con una amplitud incrementada. Los modelos
se sometieron a tres movimientos sucesivos (etapas de ensayo) definidos por sus desplazamientos
de comando maximo de D=30, D=80 y D=130 mm (fig. 6.2a). Estos movimientos representaban sis-
mos de baja, media y alta magnitud, respectivamente. Los transductores de desplazamiento se qui-
taron antes de la tercera y la Gltima etapa de ensayo de alta magnitud para evitar dafios debidos al
posible colapso de los modelos (Blondet et al. 2006). Por lo tanto, se realizaron registros solo de las

dos primeras etapas respecto a los acelerometros y los transductores de desplazamiento (fig. 6.2b);

1--- Fasel (D=30mm)
Fase 2 (D=80mm)

30
Tiempo (s)

Desplazamiento (mm)
[—]

(a)

/@/\ Ao+Do+Fa
(mesa)

A10 A9

Lado Secretaria
SISMO

(b)
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Factor de carga

Etapa 1: Punto D3

Desplazamiento (mm)

(a)

FIGURAS 6.3A, 6.3B.
Diagramas de fuerza-desplaza-
miento (en el punto superior central
del muro frontal) para (a) fase 1y
(b) fase 2. Note la diferencia en la
escala de desplazamiento de 1.5 a
75 mm (Pereira y Lourengo 2016).

Factor de carga

Desplazamiento (mm)

(b)

sin embargo, se pudieron utilizar el video y las fotos tomadas luego de la tercera etapa para evaluar
los modos de falla. Los datos utilizados para el analisis numérico consistieron en desplazamientos,
aceleraciones y fuerza en la base durante dos de las etapas de ensayo (D=30 y D=80 mm). También
se utilizo el informe de video y fotografia para comparar el dafio y los modos de falla.

Con el desplazamiento relativo en diferentes ubicaciones y la fuerza en la base del modelo, es
posible graficar diagramas de capacidad para cada etapa de carga. La figura 6.3a muestra el dia-
grama de fuerza-desplazamiento (en el punto superior central del muro frontal) para la fase 1. Como
es de esperar, para esta primera fase el comportamiento del edificio permanece mayormente elastico.
La figura 6.3b muestra el diagrama de fuerza-desplazamiento (en el punto superior central del muro
frontal) para la fase 2. En esta fase, el edificio presenta un comportamiento no lineal extensivo.
Ademas de los desplazamientos y las fuerzas durante las fases de ensayo, la PUCP también sumi-
nistr6 el video de la etapa final de ensayo. Las figuras 6.4a a 6.4d muestran el modelo en diferentes
fases durante la etapa final de ensayo. Esté claro que el dano principal en este modelo esta concen-
trado en los muros longitudinales con agrietamiento diagonal y en el muro posterior transversal con

falla fuera del plano.

Analisis numérico

Los modelos numéricos se construyeron para replicar los resultados experimentales obtenidos. Se
eligié el método de elementos finitos (FEM, por sus siglas en inglés) para realizar las simulaciones
mediante el software DIANA 9.6.

Definicién del modelo de elementos finitos

Se utilizé un enfoque de macromodelo, que considera a la mamposteria de adobe como un material
heterogéneo compuesto. EI modelo FEM utilizé elementos tipo sélido 3D; la malla de elementos finitos
creada estaba compuesta de 36787 elementos lineales piramidales isoparamétricos. La malla de
elementos finitos final se puede ver en la figura 6.5. La viga collar de madera en la parte superior del
edificio fue reemplazada por vigas de madera solo en los muros longitudinales, ya que la interfaz entre
los elementos de madera y los muros transversales de adobe parecia ser muy débil, como se observa
en el modelo de la etapa previa (figs. 6.4a a 6.4d). Ademas de estas vigas de madera, se modelaron

dinteles de madera en la parte superior de cada vano. Para los elementos de madera se utilizaron
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FIGURAS 6.4A-D.
Fotos del modelo de adobe durante
la tercera y Ultima fase del ensayo:
(a) dano inicial; (b) agrietamiento
diagonal en los muros longitudi-
nales; (c) falla fuera del plano del
muro posterior; (d) modelo luego
de completar el ensayo (fotos del
video: PUCP).

FIGURA 6.5.
Diagrama final de la malla de ele-
mentos finitos (Pereira y Lourenco
2016).

valores de referencia para las propiedades mecanicas lineales, tomando un valor de 10 GPa para el

médulo de elasticidad (E).

Se seleccion6 el modelo Total Strain-based Crack (TNO DIANA 2009). Se utilizaron relaciones
de esfuerzo-deformacion parabolicas y exponenciales a fin de describir los comportamientos a trac-
cioén y a compresion, respectivamente. La solucion de equilibrio de las ecuaciones en cada paso de
los analisis no lineales se obtiene mediante el método iterativo regular de Newton-Raphson y se utiliza
un criterio de convergencia sobre la base de energia interna con una tolerancia de 10-2.

Las propiedades mecanicas calibradas obtenidas para este modelo se muestran en la tabla 6.1
y son similares a los valores propuestos para estructuras histéricas de mamposteria de adobe (tabla
5.5, cap. 5). Los valores obtenidos estan en perfecto acuerdo con las investigaciones anteriores
desarrolladas por la Universidad del Minho respecto a estructuras historicas de adobe en Pera. El
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FIGURA 6.6.

Diagrama de fuerza-desplaza-
miento que compara los resulta-
dos numéricos y experimentales
(Pereira'y Lourenco 2016).

modulo de elasticidad y las propiedades mecanicas de compresion son iguales a aquellos obtenidos
en anteriores campafas experimentales (Karanikoloudis, Lourenco y Mendes 2015). Las propiedades
mecanicas a traccion son ligeramente mas altas que aquellas obtenidas previamente (Karanikoloudis
y Lourengo 2015; Karanikoloudis, Lourengo y Mendes 2015) y proporcionadas en la tabla 5.5, pero
incluso se mantienen en el rango de los valores esperados para este material (ASCE 41-06 2006).
Esto también parece razonable cuando se comparan edificios nuevos, como aquel construido en la

mesa vibratoria, con edificios historicos existentes.

TABLA6.1.
Propiedades mecanicas calibradas para el modelo de adobe de la PUCP (Pereira y Lourenco 2016).
Propiedad mecanica Valor calibrado
E (médulo de elasticidad) 270 MPa
f, (resistencia a la compresion) 0.45 MPa
G, (energia de fractura) 1.25 N/mm
f, (resistencia a la traccion) 0.10 MPa
G, (energia de fractura modo-/) 0.08 N/mm

Analisis estatico no lineal
Se eligié un analisis pushover para analizar el edificio bajo condiciones experimentales. Primero se
aplico el peso propio. A continuacion, el modelo se someti6é a un analisis pushover proporcional a la
masa en la direccion longitudinal.

Los resultados obtenidos se pueden ver en términos de un diagrama de fuerza-desplazamiento
(fig. 6.6) y deformacion (fig. 6.7). Aqui, el factor de carga es la relacién entre la carga lateral y la carga
vertical. Estéa claro que el modelo numérico puede capturar adecuadamente la rigidez y la capacidad
méxima del modelo experimental (fig. 6.6). Ademas de la rigidez y la capacidad maxima, se analizé
el dafo. Las figuras 6.8a a 6.8e muestran el dafio obtenido para el modelo numérico, que se puede
comparar con el dafio obtenido para el modelo de adobe experimental (figs. 6.4a a 6.4d). Ambos
modelos, tanto el numérico como el experimental, muestran un dafio concentrado en los muros lon-
gitudinales debido a agrietamiento diagonal y en los muros transversales debido a flexion fuera del
plano, con grietas que se desarrollan verticalmente en los bordes y horizontalmente en la parte inferior
de los muros transversales.

2.0

—————— Resultados experimentales: Etapa 2

Resultados numéricos

Factor de carga

Desplazamiento (mm)
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Ejemplo de aplicacion: Casa de adobe

FIGURA 6.7.

Diagrama que muestra la forma
deformada para el modelo numéri-
co de adobe. El color rojo indica el
valor maximo de desplazamiento
en la direccion longitudinal; el azul
indica el valor minimo (m) (Pereira
y Lourencgo 2016).

FIGURAS 6.8A-E.
Patrones de dafo para el modelo
numérico: (a) vista 3D; (b) muro
frontal; (c) muro longitudinal; (d)
muro posterior transversal. La
leyenda en (e) muestra la escala
de deformacion. Las deformacio-
nes principales se muestran en

color rojo (maxima) y azul (minima)

(Pereira 'y Lourenco 2016).

(b)
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Conclusiones de la comparacion

En este capitulo se utilizaron ensayos experimentales en modelos de adobe sujetos a un ensayo de
mesa vibratoria para validar el enfoque de modelado propuesto, incluido el modelo constitutivo y el
método de analisis estatico pushover. Se ha concluido que el modelo numérico es capaz de capturar
adecuadamente la rigidez, la capacidad maxima y el dafio en el colapso del modelo experimental, y
es por lo tanto apropiado para las aplicaciones de ingenieria.
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FIGURA 7.1.
Vista aérea del Templo de
Kufiotambo en Per(, tomada desde
el sudeste. Fotografia: Wilfredo Carazas.

CAPITULO 7
Ejemplo de aplicacion: Templo de
Kunotambo, Peru

Este capitulo presenta un resumen de un analisis numérico sobre el desempefio estructural y la eva-
luacién sismica del Templo de Santiago Apostol de Kufiotambo, en Acomayo, Cusco, Peru. Este tra-
bajo numérico se basé en las inspecciones y el levantamiento proporcionados por el Getty
Conservation Institute y en las inspecciones y los ensayos en el sitio realizados por la Universidad del
Minho en mayo de 2015 (Greco et al. 2015), con el objetivo de reproducir el dano estructural existente
y evaluar el estado de seguridad actual a través de analisis estaticos no lineales. Las siguientes
paginas se enfocan en la capacidad de utilizar modelos numéricos para la evaluacion sismica de
estructuras reales de mamposteria de adobe. Se puede encontrar informacién adicional respecto a
los modelos numéricos y los resultados obtenidos, junto con otros casos de estudio, en “Modelado de
edificios tipo”, el segundo informe en esta serie, parte del Proyecto de Estabilizacion Sismorresistente
(SRP, por sus siglas en inglés).

Descripcion general del edificio

El Templo de Kuniotambo es una estructura religiosa del siglo diecisiete, representativa de las iglesias
construidas en los Andes durante el periodo del virreinato espafiol (fig. 7.1). El edificio fue construido

en 1681 y consta de una nave Unica que lleva a un presbiterio y un altar elevados, con una sacristia
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Ejemplo de aplicacion: Templo de Kuhotambo, Pera

FIGURAS 7.2A-D.
Templo de Kufiotambo: (a) plan-
ta del coro de la iglesia a +4.00,
(b) planta de la iglesia a +2.50,
(c) seccion y (d) elevacion
(Cancino et al. 2012).

y un baptisterio adyacentes. Los muros y los contrafuertes son de una gruesa mamposteria de adobe,
con un techo unico a dos aguas de madera y tejas de arcilla. La estructura esté construida sobre una
base de mamposteria de piedra irregular con mortero de tierra, encima de una roca natural en pen-
diente, con capas variables de arcilla compactada. La iglesia se caracteriza por una geometria relati-
vamente simple que incluye dos muros longitudinales y dos muros hastiales (fachadas) hechos de
adobe, que se apoyan sobre una cimentacion de mamposteria de piedra irregular (figs. 7.2a a 7.2d);
las dimensiones se presentan en las figuras 7.2a 'y 7.2b. Debido al precario sistema estructural del
techo, se prepararon dos diferentes modelos de elementos finitos (uno con y uno sin la presencia de

vigas de amarre de madera en la direccion transversal de la nave principal).

Definicién del modelo de elementos finitos

El modelo de elementos finitos se cred con el software DIANA (Displacement method ANAlyser) (TNO
DIANA 2009). La malla de elementos finitos creada se obtuvo mediante la definicion de elementos
con tamafo maximo de 30 cm, con la excepcidn del vano en arco al este, donde la malla era mas
refinada (con un tamano de elemento maximo de 15 cm). Se utilizaron diferentes tipos de elementos:
(a) elementos lineales piramidales isoparamétricos para la mamposteria; (b) elementos tipo armadura
de dos nodos para las vigas de amarre; y (c) elementos tipo viga de dos nodos para las vigas de
anclaje. La malla resultante estaba compuesta de aproximadamente 320000 elementos y unos 69000
nodos (fig. 7.3). Los detalles de la forma de la malla se muestran en las figuras 7.4ay 7.4b, corres-
pondientes a los anclajes de madera y los vanos. Los muros laterales de la nave presentan siete
elementos en el espesor de los elementos estructurales, mientras que se encuentran cuatro y seis
elementos en el espesor de la fachada oeste y la fachada este, respectivamente.
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Ejemplo de aplicacion: Templo de Kuhotambo, Peru
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Ejemplo de aplicacion: Templo de Kuhotambo, Pera

Modelo de materiales y propiedades mecanicas

La mamposteria se model6 siguiendo un enfoque de macromodelado usando el Total Strain-based
Crack (TSC, por sus siglas en inglés) disponible en DIANA. Se adoptaron el comportamiento expo-
nencial en la traccion y el comportamiento parabélico en la compresion.

Las propiedades mecanicas se determinaron a partir de recursos bibliograficos y estandares
nacionales de construccion técnica (FEMA 306 1998; NTC 2008; EC6 2005). También se tuvieron en
cuenta los resultados de campafas experimentales que la Pontificia Universidad Catolica del Pera
realizé para el SRP en el 2011 y 2012y los resultados de ensayos soénicos en el sitio que la Universidad
del Minho llevé a cabo en mayo del 2015 (Greco et al. 2015). Se definieron diferentes materiales como
parte del sistema estructural del modelo: (a) mamposteria de adobe para el sistema de muros, timpa-
nos y contrafuertes; (b) mamposteria de piedra irregular para el sobrecimiento; y (c) madera para las
vigas de amarre, los anclajes y los dinteles. La tabla 7.1 muestra las propiedades mecéanicas adopta-
das en el modelo TSC. Con respecto a los elementos de madera, hay dos diferentes tipos de madera

en el modelo; ambos se encuentran en el régimen de elasticidad (Karanikoloudis y Lourenco 2015).

TABLA7.1.
Propiedades mecanicas adoptadas en el modelo del Templo de Kufiotambo (Karanikoloudis y
Lourencgo 2015).

Propiedad mecanica Mamposteria de adobe Mampo.s teria de piedra

irregular

o (densidad) [kg/m?] 1900 1900

E (médulo de elasticidad) [MPa] 100/ 270" 300/ 1570"

f. (resistencia a compresion) [MPa] 0.45 0.60

G, (energia de fractura) [N/mm] 1.0 1.5

f,(resistencia a traccion) [MPa] 0.05 0.06

G; (energia de fractura modo-/) 0.01

f 0.01
[N/mm]

1 Rango de valores encontrado en diferentes fuentes de informacion.

Resultados numéricos y conclusiones observadas

Se realizaron varios analisis pushover (proporcionales a la masa) para evaluar el comportamiento
sismico del modelo del Templo de Kufiotambo. Se estudiaron ambas direcciones ortogonales (longi-
tudinal, X; y transversal, Y) en aplicacion de carga positiva (direccion del altar y direccion de la sacris-
tia, respectivamente, para Xy Y) y en aplicacion de carga negativa. Estos andlisis permitieron la
evaluacion de la capacidad de carga maxima del modelo para todas las configuraciones de aplicacion
de carga. Las figuras 7.5a y 7.5b muestran las curvas de capacidad del modelo considerando diferen-
tes propiedades mecanicas (Karanikoloudis y Lourengo 2015). En el eje X positivo, la capacidad
maxima fue de 0.28 g, donde el mecanismo de falla era de grietas de separacion verticales a lo largo
de las esquinas en la parte oeste del edificio. Estas grietas cubrian la elevacion y el espesor por
completo, con lineas de rétulas de flexion horizontales en la parte inferior del sobrecimiento, resul-
tando en el colapso del muro hastial oeste (fig. 7.6b). En la direccion Y positiva, el mecanismo de falla
consistié en la separacion y el vuelco fuera del plano del muro lateral sur. Los aleros del muro lateral
sur presentaban grandes deformaciones (fig. 7.6c). La capacidad lateral de la estructura alcanz6 los
0.22 g con desplazamientos maximos hacia afuera registrados en la parte superior media del muro
lateral sur. El agrietamiento comenzé a aparecer en la esquina sureste y continu6 en la esquina
sudoeste de la nave (fig. 7.6d).
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FIGURAS 7.5A, 7.5B.

Ejemplos de curvas de capacidad
obtenidas en analisis numéricos:
(a) curva de capacidad para direc-
cion X positiva; (b) curva de capa-
cidad para direccion Y positiva.

(b)

Con los anélisis realizados, fue posible evaluar el comportamiento sismico del Templo de
Kufiotambo en términos de capacidad maxima para cargas laterales y patrones de dafo. El modelo
numérico puede reproducir el estado de dafio (actual) de la estructura de forma razonable. El dafo
presente parece haber sido causado en parte por sismos y asentamientos, ampliados por la erosion,
un drenaje incorrecto, la falta de uso y mantenimiento, y el consecuente abandono. El sistema de
vigas de amarre de madera existentes a nivel del alero a lo largo de la luz de la nave y el presbiterio
y entre las vigas soleras de madera es discontinuo y el confinamiento es algo precario, dadas las
conexiones presentes. En la fachada este, el dafio consiste en grietas verticales en las esquinas y a
lo largo del espesor y de la elevaciéon por completo. El muro sur muestra desplazamientos hacia afuera
del plano, grietas pequefias y pérdida de material en las areas exteriores. El baptisterio presenta
varias grietas verticales ubicadas en los lados del muro y la esquina noreste.

La dispersion de las propiedades de los materiales provenientes de la literatura, los ensayos de
laboratorio y los ensayos sonicos en el sitio se justificaron mediante la asignacion de valores de limite
superiores e inferiores. Segun los analisis pushover, bajo una carga lateral proporcional a la masa se
requiere un reforzamiento dado que la capacidad general no alcanza la aceleracion méaxima de suelo
requerida (0.25 g). Se desarrollaron y analizaron modelos con técnicas de reforzamiento propuestas
y, como se indica arriba, los hallazgos completos se pueden consultar en el informe “Modelado de
Edificios Prototipo”.
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Ejemplo de aplicacion: Templo de Kuhotambo, Pera

FIGURAS 7.6A-D.
Ejemplos de graficas de dafos
obtenidos en analisis numéricos
(en términos de patrones de agrie-
tamiento): (a) patron de agrieta-
miento para el eje X positivo, muro
oeste; (b) patrén de agrietamiento
para el eje Y positivo, muro oeste;
(c) patrén de agrietamiento para

el eje Y positivo, muro sur; (d)
patron de agrietamiento para el
eje Y positivo, esquina sudoeste
(Karanikoloudis y Lourenco 2015).
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CAPITULO 8

Conclusiones

Esta publicacion es parte de una serie del Proyecto de Estabilizacion Sismorresistente (SRP, por sus
siglas en inglés) del Getty Conservation Institute. Su objetivo es ayudar a profesionales de la ingenieria
que se ocupan de la evaluacion de estructuras histéricas de tierra mediante técnicas avanzadas de
modelado numérico.

Se presentaron métodos de analisis estructural, tanto lineales como no lineales, asi como esta-
ticos y dinamicos. Entre los métodos de este informe, resalta el analisis estatico no lineal, también
denominado analisis pushover. Si bien el analisis de tiempo-historia no lineal se toma como el méas
representativo en caso de la evaluacion sismica de las estructuras, los enfoques de integracion tem-
poral requieren mucho tiempo, son poco razonables en la practica de la ingenieria y solo se utilizan
para una cantidad limitada de estructuras de alto impacto y para investigacion académica. El analisis
pushover parece ser, entre los métodos disponibles, el tipo de analisis mas eficiente para evaluacio-
nes sismicas avanzadas.

Con los avances tecnolégicos de los Ultimos anos, la capacidad informatica y los entornos gréaficos
en el método de elementos finitos (FEM, por sus siglas en inglés) permiten al usuario construir facil-
mente modelos con una buena representatividad de las estructuras reales. Se requieren simplifica-
ciones en la construccién de modelos FEM para estructuras complejas de sitios histéricos de tierra.
Hay diferentes posibilidades disponibles en términos del tipo de elemento, de integracion, etc., que
aun requieren un conocimiento adecuado por parte del ingeniero. Algunos pasos simples, como el
andlisis de elasticidad lineal y el analisis de valor propio, ayudan a garantizar la replicacion adecuada
del modelo, lo que incrementa notablemente la confianza en los resultados obtenidos
posteriormente.

Hay varias técnicas de modelado para representar materiales de mamposteria. Dado que el
objetivo de este informe es proporcionar asesoramiento sobre modelado de estructuras historicas,
solo se abordé el macromodelado, ya que las alternativas son menos razonables para estructuras en
tamano real y aplicaciones de ingenieria. Se presentaron dos softwares comerciales, incluidos los
modelos constitutivos disponibles capaces de reproducir el comportamiento mecanico de la mampos-
teria. A partir de la comparacion de los softwares comerciales, se observo que los resultados son
similares, lo que demuestra aiin més la confiabilidad de estas herramientas numéricas avanzadas.

Las propiedades mecanicas de la mamposteria de adobe poseen un amplio rango de variacion,
principalmente en funcion de las caracteristicas del suelo y de la mano de obra. Si bien hay algunos
documentos normativos que proporcionan valores de referencia para las propiedades mecanicas de
la mamposteria, en la mayoria de los casos la mamposteria histérica y la mamposteria de tierra estan
menos prescriptas. De todas maneras, a partir de la informacion disponible en la literatura, es posible
proporcionar estimaciones concluyentes de las propiedades mecanicas que se pueden adoptar. Las
variaciones razonables de estas propiedades deberian proporcionar cambios limitados en la res-
puesta estructural.

Los ejemplos de aplicacion se centraron en mostrar la capacidad de reproducir el comportamiento
mecanico de estructuras de tierra tanto en entornos de laboratorio como en estructuras reales. Se

mostré que el andlisis estatico no lineal (andlisis pushover), mediante los modelos constitutivos pro-
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puestos, pudo reproducir los resultados experimentales obtenidos en el laboratorio mediante una
mesa de vibracion. En el caso del Templo de Santiago Apdstol de Kufiotambo en Perq, fue posible
reproducir en razonable acuerdo el dano observado en el estado actual de la estructura.

El resultado final de esta publicacion es guiar a los profesionales en la realizacion de la tarea
compleja de utilizar el FEM para estructuras histéricas de tierra. Se han resaltado las diferentes
opciones y variables a considerar, y los participantes en el SRP, junto con sus asociados, esperan
que este informe remita los andlisis, comprension y estabilizacion de los edificios histéricos de tierra.
Las proximas dos publicaciones de la etapa del modelado del SRP apuntan a proporcionar ejemplos
especificos de como se realiz6 el modelo para todos los edificios tipo y a asegurar que los calculos
simplificados, basados en la investigacion desarrollada como parte de la etapa de modelado del SRP,
puedan ayudar a disefiar técnicas de estabilizacién sismorresistente para edificios historicos de
tierra.
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