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Capitulo 1 Intreduccion

Capitulo 1

INTRODUCCION

El fenémeno de la torsidn sismica ha sido una de las principales causas del daiio en
edificios (Rosenblueth y Meli, 1987). Este efecto, ocasionado por la distribucion asimétrica
‘de masas, rigideces y resistencias en las estructuras, puede dar origen a amplificaciones en
las acciones y en consecuencia producir dafio estructural y eventualmente el colapso de los

edificios al ocurrir un sismo intenso.

Al efectuar una revision de la literatura técnica, se puede observar que hasta 1985 la
mayoria de las investigaciones enfocadas al estudio de la torsidn sismica se apoyaron en la
hipotesis de comportamiento elastico. Resultados de estos estudios fueron vertidos en la
mayoria de los cédigos de disefio sismico del mundo, incluvende las ediciones anteriores a

la de 1987 del Reglamento de Cbnstrucciones para el Distrito Federal, RCDF.

Rosenblueth y Meli (1987) le atribuyen al efecto de torsion el 42 % del total .de los
edificios danados durante los sismos de 1985. Se hallaron pruebas de que esos edificios se
disefaron de acuerdo al RCDF, obviamente con ediciones vigentes en 1985 o anteriores,
Estos hechos demostraron, evidentemente las deficiencias de los criterios de disefios por

torsidén contenidos en dicho Reglamento.

Después de los sismos de 1985, en varios centros de investigacion se inicid una evaluacién
exhaustiva de los criterios de disefio sismico. En México se pueden destacar los trabajos

efectuados en el Instituto de Ingenieria de la UNAM (1.

Uno de los resultados mas signiﬁcaiivdg'ériédﬁfrados al evaluar los criterios de disefio por
torsién sismica, es que se comete un gran error al hacer vilida la hipdtesis de
comportamiento elastico, pues cuando una estructura asimétrica responde de forma no
lineal, se generan condiciones de comportamienio diferentes. que en general son mas

criticas (Sadek y Tso, 1988).
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Capitulo 1 introduccion

Por otro lado, en varios estudios (Pekau y Guimon, 1988; Escobar 1994, 1996) se ha
demostrado que el comportamiento de las estructuras simétricas es altamente sensible al

efecto de las incertidumbres en las propiedades estructurales.

Continuando con las lineas de investigacion que reconocen las incertidumbres en las
propiedades estructurales y el comportamiento no lineal de las estructuras, el presente
trabajo tiene como objetivo evaluar un requisito complementario a los criterios de disefio
por torsion sismica estatica contenidas en las recomendaciones para disefio ‘por sismo del
RCDF en sus ediciones de 1995 (RCDF95) y 2001(RCDFO1). El requisito complementario
conéiste. eseéncialmente, en establecer intervalos de valores de pérémetros dinamicos,
dentro de los cuales se presenta comportamiento aceptable al incursionar una estructura,
bajo el efecto de torsion, en ¢l intervalo de comportamiento no lineal. Para ello, el trabajo

se estructura de la siguiente forma.

Primeramente, en los antecedentes se exponen los resultados de algunos trabajos que han

~contribuido al estudio del efecto de torsién en edificios, y que han servido como punto de

referencia en el desarrollo aqui presentado. En esa etapa se presentan las disposiciones de

disefio por torsion, establecidas en el RCDF95 y el RCDFO1.

En el capitulo 3 se presenta el criterio de disefio por torsidn de Tso y Wong (1993), que
permitira establecer el marco de referencia necesario para alcanzar el objetivo

anteriormente sefialado.

Con respecto a la parte probabilista, en el capitulo 4 se hace una exposicion de aquellos
parametros estructurales que influyen de manera signtficativa en la respuesta sismica por
torsion de estructuras con comportamiento no lineal. Se exponen algunos de los métodos de

simulacién y se justifica el método de Concentraciones Puntuales (Hong, 1997).

En el capitulo 5, se describen las caracteristicas de los modelos estructurales estudiados, fos

registros sismicos utilizados y los parametros de respuesta considerados.
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Capitulo 1 Introduccion

Los resultados se presentan en dos grupos en el capitulo 6, segun los dos indices de
comportamiento estructural utilizados: la ductilidad media normalizada y el indice de
confiabilidad, ambos calculados considerando Jas incertidumbres en los parametros
estructurales que definen el efecto de torsién. Con respecto la ductilidad media normalizada
se hace una comparacion con los resultados encontrados al considerar a la ductilidad

normalizada como parametro de respuesta.

Por ultimo se presentan las conclusiones y recomendaciones obtenidas segn los resultados

encontrados en este estudio.

Adicionalmente se incluye un apéndice, donde se desarrollan y ejemplifican de forma mas

amplia los métodos de simulacion expuestos en el capitulo 4.

TS CON |
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Capitulo 2 Antecedentes

Capitulo 2

ANTECEDENTES

Al igual que en otras areas de la ingenieria, en el estudio de la torsion sismica en edificios
se ha dado una evolucion en la metodologia y en las hipdtesis consideradas. En los
primeros - trabajos publicados al respecto se considerd comportamiento elastico de los
materiales (Elorduy y Rosenblueth, 1981; Jaramillo, 1987). Posteriormente se estimé
adecuado evaluar la respuesta sismica por torsion, a través de modelos estructurales con
comportamiento no lineal (Gomez, et al, 1987, Bertero, 1995; Paulay, 1997).
Recientemente se ha reconocido la importancia de considerar el cardcter probabilista del
problema (Escobar, 1996). Con el proposito de establecer un-marco de referencia sobre la
que se sustente este trabajo, a continuacion se exponen algunos de los trabajos publicados
acerca del fenomeno de torsién sismica en estructuras de edificios. Adicionalmente se

describen los critertos de disefio por torsion, establecidos en el RCDF95 y RCDFO1.

2.1 ‘Torsion sismica en estructuras con comportamiento elastico

Sin duda, al estudiar el efecto de torsion en estructuras con comportamiento eldstico se han
obtenido resultados importantes. Tso ef al. (1980), y Kan ef al. (1981) encontraron que
ciertas propiedades c.omo el periodo fundamental de vibracion de la estructura, la relacion
“de frecuencias desacopladas traslacionales-torsionales, la relacion de aspecto de la planta
estructural; la_excitacion sismica y la excentricidad estructural, son pardmetros que rigen

fuertemente el comportamiento sismico por torsion.

. Uno estudio-que-ha servido de base para comprender el comportamiento de las estructuras -, ).

asimétricas elasticas desplantadas en el valle de México, es la efectuada por Elorduy y
Rosenblueth (1968). En €l se utiliz6 un modelo de cortante de un nivel con elementos
resistentes en dos direcciones ortogonales, excéntrico en rigidez y con un amortiguamiento
igual al 10% del critico. Como parametro de respuesta se considerd al factor de

amplificacion dinamico.
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Capitulo 2 : Antecedentes

A través de utilizar dos diferentes criterios de superposicion modal para el calculo de la
respuesta dindmica, en el estudio se demuestra que el factor de amplificacidén dinamico
establecido por el criterio de disefio por torsién del RCDF toma valores del lado de la
inseguridad, principalmente cuando la relacion de frecuencias torsionales-traslacionales se
aproxima a la unidad. De esa forma se demostré que el criterio de disefio por torsion del
RCDF vigente a la fecha de elaboracion del estudio, presentaba algunas inconveniencias

inclusive en el intervalo de comportamiento elastico.

2.2 Torsion sismica en estructuras con comportamiento no lineal

A partir de la experiencia que dejaron en Meéxico los sismos de septiembre de 1985,
diversas investigaciones en el mundo han demostrado la importancia de considerar el
comportamiento no lineal de las estructuras asimétricas, cuando estas son sometidas a los

efectos de un sismo intenso.

El problema de torsion sismica en edificios ha sido muy controversial y los resultados
obtenidos en diversos estudios no siempre han sido consistentes entre si. La complejidad
reside en que existe una gran cantidad de parametros que lo definen. Ademas de los ya
‘mencionadas para estructuras con comportamiento elastico, algunos de los parametros que
. rigen de manera importante el comportamiento de las estructuras asimétricas inelasticas
son: la distribucion de resistencias (que depende directamente del criterio de disefio por
torsion utilizado), la sobre-resistencia estructural, el factor de comportamiento sismico, la
distribucion en planta de los elementos resistentes y la excitacidn sismica. De esta forma en
la mayoria de los trabajos enfocados al respecto se ha tratado de evaluar el nivel de
influencia que txenen (,ada uno dﬁ’ es0s parametros en la respuesta sismica por torsion. A
continuacion se descnben aigunos de los trabajos que han semdo de base para estudiar el

comportamiento de ia.s estra-cturas as:metrlcas con comportamlento no lineal.

En un estudio efectuado por Gomez et al. (1987) se analizo la respuesta por torsion de un
modelo de cortante de un nivel con tres elementos resistentes colocados sélo en una
direccion y con comportamiento elastoplastico. Los valores de la excentricidad estatica se

generaron al variar fa localizacion del centro de masa. El indice de comportamiento fue la

. THSIS CON
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Capitulo 2 Antecedentes

ductilidad maxima demandada. En el estudio se encontro que cuando las distribuciones de
rigideces y resistencias son proximas entre si, la demanda maxima de ductilidad del modelo

asimétrico es inferior a la de un modele siméirico de referencia.

A través de modelos estructurales de un nivel con comportamiento inelastico, Chopra ef af.
(1991) evaluan los criterios de disefio por torsion contenidos en seis diferentes reglamentos
de disefio, incluyendo el RCDF en su edicion de 1976. En ese estudio se comparan los
valores de la excentricidad de diseio con las obtenidas a través de efectuar analisis
dinamicos, encontrandose que la excentricidad de disefio es menor para un amplio intervalo
de parametros estructurales estudiados. Por ello se propone una nueva expresion para
calcular la excentricidad de disefio, que depende de parametros dinamicos que gobiernan el

comportamiento de las estructuras asimétricas inelasticas.

Correnza ef al. (1992) encontraron que se puede representar adecuadamente el
comportamiento de estructuras de varios niveles con modelos de un nivel, sélo si estas
presentan pequefias variaciones en las distribuciones de masa, rigidez y resistencia de un

nivel 4 otro.

De La Llera y Chopra (1995), a través del uso de graficas conocidas como diagramas de
fuerza cortante-momento torsionante y la utilizacion de modelos de edificios de varios
niveles, evaluan la influencia de ciertos pardmetros estructurales en la respuesta sismica pof
torsion. Tales parametros incluyen la distribucion en planta de la rigidez y resistencia de los
elementos estructurales, el nimero de estos y la colocacion de elementos perpendiculares a
la direccion principal de analisis, entre otros. Al utilizar como parametros de respuesta la
ductilidad maxima demandada, el desplazamiento maximo de entrepiso y la aceleracion
maxima, se encontré que la distribucion de resistencias y la localizacion en . planta de
elementos en dos direcciones, definen significativamente el comportamiento sismico por

torsion.

En otro trabajo efectuado por Cruz {1997), se estudid la influencia en la respuesta sismica

por torsion de elementos estructurales colocados transversaimente al movimiento del suelo.

6 TESIS CON
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Capitulo 2 C Antecedentes

Para ello se utilizaron modelos de cortante de un nivel con elementos resistentes en una y
dos direcciones ortogonales y excéntricos en masas. Como excitacion sismica se
constderaron registros representativos de suelo blando, de transicion y duro del valle de
Meéxico, grabados durante los sismos de septiembre de 1985. Se estudiaron tres diferentes
criterios de disefio por torsidn, incluyéndose el contenido en el RCDF87. Como parametros
estructurales se estudiaron tres diferentes periodos de vibracion traslacional, diferentes
valores de la excentricidad estatica y dos valores del factor de comportamiento sismico. El
parametro de respuesta evaluado fue la ductilidad maxima demandada. Dentro de los
resultados encontrados mas importantes estdn: distribuciones similares en rigidez y
resistencia conducen en todos los casos a comportamientos adecuados; las caracteristicas
del sismo influyen de manera importante en la respuesta estructural; cuanto mayores son
los valores de la excentricidad estatica, se presenta comportamiento mas critico, no hay
cambios significativos en la respuesta estructural cuando se incrementa el numero de
elementos resistentes, y finalmente el efecto del sismo en dos direcciones conduce en
general a comportamientos mas desfavorables que cuando se estudia su efecto en una sola
direc.cién, ademds de que la colocacién de elementos resistentes colocados perpendiculares

a una direccion de analisis puede tener gran influencia en la respuesta sismica por torsion.

'En un estudio realizado por Paez ef al. (2000) se aplico el método de Tso y Wong {1993)
para evaluar el criterio de disefio por torsion del RCDF95. Los modelos utilizados fueron
de cortante de un nivel y elementos estructurales en dos direcciones ortogonales con
comportamiento elastoplastico. La excitacion sismica utilizada fue la de la estacion SCT
componente EW. Al utilizar como parametro de respuesta a la ductilidad maxima
demandada, en el estudio se encontrd que existen intervalos de clertos parametros
estructurales en los que las estructuras disefiadas con el RCDF95 pueden presentar

problemas. - . e

Al utihzar como parametro de respuesta a la ductilidad maxima demandada, en el estudio
se encontrd que existen intervalos de comportamiento en los que el criterio de disefio por

torsion del RCDF95 puede presentar problemas.
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Capitulo 2 Antecedentes

Como se puede observar, en la mayoria de las investigaciones enfocadas al estudio del
fenomeno de torsién sismica de estructuras de edificios, se han utilizado modelos de un
nivel, con elementos resistentes en una y dos direcciones, empotrados en su base y
comportamiento elastoplastico o bilineal, y bajo la hipdtesis de diafragma rigido. El uso de
este tipo de modelos ha sido ampliamente discutido, principalmente por la duda que existe
acerca de si de esta forma es posible representar de forma adecuada el comportamiento de

estructuras de reales.

Dentro de los pocos estudios donde se ha evaluado el comportamiento de estructuras
asimétricas de varios niveles desplantadas en el suelo blando del valle de Meéxico, se
encuentra la efectuada por Zapata (1983). En ese estudio se utilizaron modelo asimétricos
de dos y tres niveles, disefiados segun los criterios de disefio por torsion del RCDF87 y dos
criterios alternos. Los valores de la excentricidad estatica se generaron al considerar
distribuciones asimétricas tanto en masa como en rigidez en dos direcciones. La excitacion
sismica fue el componente EW del registro SCT del sismo del 19 de septiembre de 1985 El
parametro de respuesta estudiado fue la ductilidad maxima demandada. Como resultados se
encontro que las demandas de ductilidad disminuyen con la altura del edificio,
especialmente en las estructuras con periodos de vibracién traslacional cercanos a los dos
segundos. Se encontro también que la ductilidad maxima demandada es mayor en
estructuras con excentricidad estatica en una sola direccion que _eﬁ estructuras con
excentricidades en ambas direcciones. Por tltimo se observd que cuando la excentricidad
estatica normalizada no sobrepasa el valor de 0.1, se observa un comportamiento adecuado
de los modelos en todos los niveles, independientemenite del criterio de disefio por torsion

utilizado y tipo de asimetria considerada.

En uh trahajo publicado por Damy (1988), se critica la metodologia antes sefialada, bajo el
argumento:-de: quéetialgunas de las hipotesis utilizadas no eran adecuadas para modelar
edificios reales. En ese trabajo se discute, principalmente, el concepto de centro de
resistencias, el cual fue introducido en los criterios de disefio por torston del RCDF en su
edicic’m de 1987 y que fue eliminado en ediciones posteriores. Resultados de

investigaciones rectentes han aclarado algunos conceptos discutidos en ese trabajo.
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Capitulo 2 Antecedentes

A continuacion se resumen algunos de los resultados, generalmente aceptados, de aquellas
investigaciones que se han enfocado al estudio del comportamiento sismico por torsion de

las estructuras asimétricas con comportamiento no lineal:

1. La distribucion en resistencias es una propiedad estructural que rige fuertemente el

comportamiento sismico por torsion de las estructuras asimétricas inelasticas.

2. El valor unitario en la relacidn de frecuencias torsionales-traslacionales ya no
determina la condicidn de comportamiento critico, como sucede en las estructuras

glasticas.

3. En estructuras asimétricas disefiadas con criterios de disefio como el RCDF95, se

obtiene comportamiento indeseable principalmente en los elementos mas rigidos.

4. Aunque el comportamiento sismico por torsion es sensible al periodo fundamental

de las estructuras, no se ha podido establecer un valor critico de dicho parametro.

5. En estructuras con similitud en las distribuciones de rigidez y resistencia se ha
encontrado el mejor comportamiento, al considerar a la demanda de ductilidad

como parametro de respuesta.

6. La distribucién en planta de elementos resistentes en dos direcciones ortogonales
contribuye a un mejor comportamiento estructural que el que se tiene con elementos

en una sola direccién. @ -
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2.3 Torsién sismica a {ravéside enfoques probabilistas
En nuestro pais, el problema de la torsion sismica a través de enfoques probabilistas, ha
sido muy poco estudiado. En uno de los primeros trabajos publicados (Escobar y Ayala,
1991), se estudié el efecto de las incertidumbres en la distribucion de masas y resistencias

en la respuesta sismica por torsién de estructuras desplantadas en el valle de México. Se
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utilizaron modelos de cortante de un nivel con 2 y 3 elementos resistentes en una sola
direccion. Los indices de comportamiento utilizados fueron la ductilidad maxima
demandada, la energia disipada por histéresis, el nimero de incursiones en el intervalo de
comportamiento inelastico, la ductihdad acumulada y el nimero de inversiones en él estado
de fluencia. Se encontré que por el efecto de las incertidumbres en los parametro
estructurales se pueden presentar grandes dispersiones en la respuesta estructural y en

consecuencia altas probabilidades de dafio.

En uno de los trabajos mas recientes (Escobar, 1994) se integraron conceptos de gran
importancia en el estudio del efecto de torsion. Como parametros inciertos se estudio la
distribucion espacial de las masas, asi como la rigideces y resistencias de los elementos
. estructurales, considerando ademas la correlacién estadistica entre esas variables aleatorias.
Se estudiaron modelos excéntricos tanto en masa como en rigidez con diferentes valores de
excentricidad estatica. Con respecto a la excitacion sismica se utilizo una familia de
temblores stmulados, con la misma intensidad de Arias (Arias, 1970} Para definir el
comportamiento estructural inelastico, se estudiaron modelos de comportamiento
elastoplastico y bilineal. También se contemplo la resistencia adicional que presentan las
estructuras reales con respecto a las de disefio, a través del concepto de sobre-resistencia
estructural. Uno de los resultados encontrados mas significativos es que las estructuras
simétricas son las mas vulnerables al efecto de las incertidumbres. Esto se atribuye a que
por disefio, generalmente una estructura simétrica presenta poca capacidad de sobre-
resistencia por torsion; aunado a que en ese tipo de estructuras pueden aparecer valores de
la excentricidad estructural ocasionados por las incertidumbres en los parametros
estructurales. Otro resultado de gran interés es que la ductilidad maxima demé'ndélida no es
necesariamente el paré.metro mas adecuado para caracterizar el cor.nportamieﬁ.foude las
estructuras asimétricas inelasticas, pues se encontraron diferencias notables al. estudiar otros
parametros de respuesta, que consideran tanto.las caracteristicas del sismo como las

caracteristicas dinamicas de la estructura.

En otro estudio efectuado por Escobar (1996), se evalud el efecto de las incertidumbres, en

el comportamiento por torsion de estructuras nominalmente simetricas. Se consideraron
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incertidumbres en la localizacion del centro de masa, asi como en la rigidez y resistencia
de los elementos estructurales. El indice de respuesta que se evalio fue la excentricidad
estructural generada bajo el efecto de las incertidumbres, la cual algunos reglamentos de
disefic como el RCDF lo contemplan a través de la excentricidad accidental. Como
resultado se encontré que esa excentricidad es altamente sensible a ciertos parametros
estructurales tales como el periodo fundamental de la estructura, el factor de
comportamiento sismico, y evidentemente, de las incertidumbres en los parametros
estructurales. Ademas se determind que existen ciertos intervalos de comportamiento en los
que la excentricidad estructural anteriormente sefialada presenta valores mayores a los que
especifican diversos criterios de disefio por torsion. Se encontrd, por ejemplo, en uno de
los casos mas criticos, una probabilidad de excedencia casi del 100% de la excentricidad
accidental propuesta por el RCDF93, esto para un periodo de 1.5s y un factor de

comportamiento sismico de 4.

2.4 Reglamentacmn existente

2.4.1 Criterio de diseiio por torsion sismica estatica del RCDF%

La normatividad del RCDF95 permite el uso del método sismico estatico para el disefio por
sismo de las estructuras de edificios, si se cumplen las condiciones de regularidad, altura
del edificio y zonificacion sismica que ahi se establecen. Al cumplirse las condiciones de
disefio, el reglamento permite distribuir la fuerza cortante basal en los diferentes entrepisos
del edificio, al suponer que rige el primer modo de vibrar de la estructura. La fuerza
cortante basal se obtiene del producto de un coeficiente sismico por el peso de la estructura.
El coeficiente sismico depende de la zonificacion sismica y de la importancid de la

estructura.

El cortante de entre‘pisol,. V', se distribuye entre los elementos resistentes, La fuéiza cortante
sismica de disefio de cada elemento resistente debe incluir el efecto de un cortante directo y
un cortante por torsion. El cortante directo se obtiene al suponer unicamente traslacion del
entrepiso y es proporcional a la rigidez de Jos elementos. La fuerza cortante por torsion se

obtiene a través de un momento torsionante que resulta del multiplicar el cortante de

11
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entrepiso por las excentricidades de disefio. De esta manera, la fuerza cortante total de

disefio para el i-ésimo elemento, V., se puede calcular como (Meli, 1995):

donde: K, =Zy,.2kxf +Zx,.2kﬂ representa la rigidez torsional del entrepiso en estudio,
e, es la excentricidad de disefio calculada con las ecs (2.3.2) y (2.3.3); &,y &, representan

la rigidez del i-ésimo elemento en las direcciones principales, cuyas coordenadas con

respecto al centro de torsion son y;y x;.

e, =ae, +9b (232)

d

¢, =de, —@b | | (2.3.3)

De las ecs (2.3.2) y (2.3.3) se utiliza como excentricidad de disefio la que ocasione los
efectos mas desfavorables en los elementos resistentes. En esas ecuaciones @ y & son
factores de amplificacion dinamica, e, representa la excentricidad estructural o estatica, ¢ es
el factor de excentricidad accidental y & es la dimension méxima de la estructura en planta,
perpendicular a la direccion de analisis. De acuerdo con el RCDF95, en las ecs (2.3.2) y

(233)a=15,610y $=0.1,

Esta forma de proceder ha sido ampliamente cuestionado (Escobar, 1997), por la razén de que
fos elementos mas rigidos se vuelven los menos resistente v viceversa. Esto ocasiona que las
distribuciones en planta de las rigideces y resistencias se presenten de manera desigual, lo que

conduce a condiciones de comportamiento inadecuados.

12
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2.4.2 Criterio de diseiio por torsion sismica estatica del RCDF(1

En la edicion 2001 del RCDF se han modificado las disposiciones para disefio por torsion,

respecto a la edicion de 1995, de tal forma que en el RCDFO1 se establece que:

“Ningin elemento estructural tendrd una resistencia menor que la

necesaria para resistir la fuerza cortante directa.”

Con esta nueva modificacién al RCDF, las distribuciones en planta de las resistencias,
obtenidas al disefiar por torsion, se asemejan a las distribuciones de las rigideces, lo cual es
condicién para obtener comportamiento adecuados, segiin los resultados encontrados en
algunos de los estudios anteriormente sefialados para estructuras con comportamiento no

lineal.

Adicionalimente en el RCDFO!, en la parte de condiciones. de regularidad, se establece

como estructuras irregulares aquellas con relaciones e, /4 = 0.2, mientras que aquellas con
e, /b =03 como fuertemente irregulares. En el primer caso se propone una reduccion del

10 % en el valor del factor de comportamiento sismico; en el segundo caso la reduccidén que

se propone ¢s del 30%.
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Capitulo 3

PLANTEAMIENTO DETERMINISTA DE LA TORSION
SISMICA EN EDIFICIOS

3.1 Criterio de Tso y Wong para disefio por torsion

En este trabajo se utilizo el criterio de Tso y Wong (1993) para evaluar la respuesta sismica
por torsion, el cual consiste en incrementar lé rigidez torsional de las estructuras, para
controlar, dehtro de ciertos limites admisibles, los desplazamientos laterales ocasionados
por la traslacién y rotacion de los entrepisos. El procedimiento se apoya en dos nuevos
parametros estructurales: la relacion de rigideces torsional-trasiacional y la restriccion a la
torsion. Ef primero de ellos, para cada una de las dos direcciones principales del sistema

estructural, se define como

_i ! K8 bd l 1
P = 3.1.1)
bx ‘V’Zk.\f,‘
! [K,.
=— : 3.1.2
P b\ Tk, (3.12)

donde b, y b, son las dimensiones en planta de la estructura. La restriccion a la torsion, la

cual permite medir la contribucion a la rigidez torsional total de aquellos elementos
resistentes perpendiculares a una direccion principal de analisis, se define para las dos

direcciones principales del sistema como’

PR

1 =B o | (313

“ =% (3.1.3)
K ‘ .

A — &y “14

v~ T (3.1.4)
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Los parametros A4, y p, dependen de la relacion de aspecto de la planta del edificio, y del

nimero, localizacion y valor de la rigidez de los elementos estructurales, segin se puede
observar en las ecuaciones que los definen, en las que ademas se observa que ambos
parametros guardan una cierta dependencia entre si, por lo que sus valores cambiaran al

cambiar alguna de las propiedades que los definen.

El intervalo de valores de p, tiene como limite inferior el valor de cero, y corresponde al
caso donde los elementos coinciden, en planta, con las coordenadas del centro de torsion.
Sin embargo, el limite superior no esta definido, pues cuando los elemento estructurales
estan distribuidos en los bordes de la construccion y las dimensiones 5,0 A son pequeiios,
entonces o, puede tener valores cercanos a uno, o inclusive mayores. Respecto al intervalo
de valores de A, esta bien definido y tiene como limites cero y uno. El valor de cero

significa que no existe ninguna contribucion a la rigidez torsional por parte de aquellos
elementos perpendiculares a la direccion de analisis. El valor unitario representa el caso
contrario, es decir, que la contribucién a la rigidez torsional es proporcionada sélo por los

elementos perpendiculares a la direccion de analisis.

3.2 Requisito complementario a los criterios de diseiio por torsién del

RCDF95 y RCDF01

A través del criterio de disefio de Tso y Wong, es posible establecer intervalos de
comportamiento adecuados en funcion de p, ( Tso y Moghadam, 1998; Paez er al., 1999).
Para ello, se requiere transformar la ec (2.3.1) de tal forma qué' ‘l.a.:""éXpresién que define el

cortante total para un elemento resistente, se exprese en términos-de p,. Esto se logra al

despejar el valor de K, delaec(3.1.1)0(3.1.2),y :s"l'isti'ti.iirld eri.(Z'..‘3. 1), obteniéndose asi

3 xe, ‘ : :
v, —VJ(HFPJ (3.2.1)
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A la expresion gque se encuentra dentro del paréntesis se denomina factor de sobre-

resistencia por torsion, Fsf; entonces la ec (3.2.1) se transforma en
V. = FstV, (3.2.2)

En la ec (3.2.1), el cortante total de un elemento resistente depende de su localizacion en
planta, del valor de p, y de la excentricidad de disefio: Respecto a la localizacion en planta,

es preciso identificar dos tipos de elementos: rigidos y flexibles.

En general, en modelos asimétricos, se define como elemento flexible aquel que se
encuentra del mismo lado que el centro de masa con respecto del centro de torsidn; de no

ser asi, el elemento se considera un elemento rigido. De acuerdo con estas definiciones, los

valores de x, para ambos tipos de elementos pueden presentar signos diferentes. Si-se
acepta que para un elemento flexible, x, presente valores positivos, entonces los valores de
Fst, correspondientes a las excentricidades de disefio ¢, y e, , se hallan sustituyendo las

ecs (2.3.2) y(2.3.3)en(3.2.1), esto es

N x (e [b+¢)

Fst, =1 2 (3.2.3)
bp,

Fi, =1+X08/0-9) (3.2.4)
: bp,

De acuerdo con las ecs (3.2.3) y (3.2.4), se cumple queFst, > Fist, >1 para cudlquier
combinacion de los parametros estructurales que definen dichas ecuaciones, de modo que la

resistencia de disefio se rige por Fsi, . Esto se puede observar en la Fig. 3.2.12, donde se

grafica el factor de sobre-resistencia por torsién en funcion dep, y segin las dos

excentricidades de disefio.
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De manera similar, para un elemento rigido (x;<0) se encuentra que el factor de sobre-

resistencia por torsion, para las dos excentricidades de diseio, queda definido por

_xil{ae, /b +¢)

Fst, =1 - (3.2.5)
x(Se, /b |
Fst,, G >=9) | (3.2.6)
bp, |

En estas ecuaciones se observa que en sistemas con Se, /b> ¢, tanto Fist, como Fst,,
pueden tomar valores positivos o negativos dependiendo del valor de p,, de tal forma que
la resistencia del elemento rigido se deﬁn¢ por el maxiho valor absoluto de Fst, y Fst,, .
Para sistemas con p, <|x,|[(5e,/b-@§)/b, tanto Fst, y Fst, son negativos, pero Fstﬁll >
!Fstﬂzi, seglin se muestra en la Fig. 32.1b. En la misma figura se observa que el punto
donde se cortan las graficas de Fit, y Fst, | corresponde él valor minimo que puede tomar
el factor de sobre-resistencia por torsion, Fs'szm , cuya localizacion esta definida por o,

(p, critico). Para obtener el valor de p_ se iguala la ec(3.2.5) con la ec(3.2.6),

encontrandose asi

p. = [xle, G +a) /2t s

L)
o
~1
o

Al sustituir el valor de p_ por p, enlaec (3.2.6) y tomar el valor absoluto, se obtiene

|| Uk, ~b9)

Fst,  =|l-
Nt

(3.2.8)

En las ecuaciones anteriores se puede observar que los parametros p,, A, y Fst pueden

ser interpretados sin necesariamente tener que elegir para ello un cierto modelo estructural.

Sin embargo, en modelos excéntricos en rigidez, se establece una relacién mas compleja
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entre las variables que definen a tales parametros, en comparacion con los modelos
excentricos en masas. La razon de ello ¢s que, en estos ultimos, la rigidez de los elementos
puede permanecer constante para diferentes valores de la excentricidad estatica ¥ un mismo
valor de p,; mientras que en un modelo excéntrico en rigidez, los valores de las rigideces
tendran que cambiar, lo que ocasionard que los valores de otros parametros también

cambien, como por ¢jemplo la rigidez torsional.

18



Capitulo 4 Planteamiento probabilista de la torsion sismica en edificios

Capitulo 4

PLANTEAMIENTO PROBABILISTA DE LA TORSION

SISMICA EN EDIFICIOS

En ingenieria como en otras areas, los pardmetros que definen a la mayoria de los
problemas, son de naturaleza aleatoria. Las alternativas de solucién a esos problemas deben
basarse en enfoques probabilistas a fin de que los resultados encontrados sean consistentes
con dicha naturaleza aleatoria. El objetivo que se busca al tratar la seguridad estructural
desde un enfoque probabilista, es que se puedan establecer niveles de seguridad uniformes
independientemente de las propiedades estructurales, de las acciones que se pudieran
presentar y del estado de comportamiento que se considere (Meli, 1976). Para lograrlo es
necesario establecer de forma precisa los parametros estadisticos de aquellas variables que

determinan el comportamiento de las estructuras.

4.1 Parametros estadisticos que definen el fendmeno de la torsion sismica

Trabajos previos (Pekau y Guimond, 1988; Escobar, 1994, 1996 y 1997), han demostrado
que la distribucion en planta de las rigideces y resistencias de los elementos estructurales, la
localizacién del centro de masas y la excitacion sismica son los parametros inciertos que
mas efectos tienen en el comportamiento sismico de las estructuras ineldsticas. Dada la
complejidad que representa considerar incertidurnbres en todas esas propiedades, en este
estudio se consideraron inciertas solo las propiedades estructurales. La excitacion sismica

se incluyd como un parametro determinista.

LT L

4.1.1 Localizacién del centro de masas
Las incertidumbres existentes tanto en la intensidad como en la distribucion espacial de las
cargas a nivel de piso, hacen que la localizacion del centro de masas sea una variable

aleatoria.
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Con relacion a la intensidad de las cargas, la mayoria de los trabajos al respecto se han
enfocado al estudio de la carga viva, pues es la que presenta las mayores disperéiones
(Meli, 1995). De esta manera, al estudiar el efecto de la carga viva en edificios, Peir y
Cornell (1973) reportan un modelo matematico que considera la diferencia que existe en los
valores de los parametros estadisticos de un edificio a otro, de un nivel a otro y en la
distribucion espacial en una misma planta. El modelo fue calibrado con parametros
estadisticos encontrados, producto de efectuar estudios de muestreo. En México se destaca
el trabajo efectuado por Jauffred (1956), quien encontré para edificios ubicados diferentes
zonas del valle de México, que la intensidad de la carga viva depende principalmente del
uso de la habitacidn y del area cargada, y que puede ser modelada a través de una funcion

de densidad de probabili-dad normal, lognormal o de valores extremos.

Por desgracia, casi no existe informacion respecto a la localizacion en planta del centro de
masas, por 1o que en este trabajo se uso el valor de 0.12 para el coeficiente de variacion (cv)

y el valor medio se considerd equivalente al valor nominal (Escobar, 1994).

En este trabajo las incertidumbres inherentes a la localizacién del centro de masa
constituyen solo una variable-aleatoria, debido a que, como se sefiala en el capitulo S, los

modelos estructurales utilizados poseen excentricidad Unicamente en una direccidn.

4.1.2 Resistencia

La diferencia que existe entre la resistencia real y la resistencia nominal de una estructura
depende en gran ‘medida de las incertidumbres que se tienen en las propiedades de los
materiales que la constituyen, en las dimensiones de los elementos estructurales y en las
expresiones e hipotesis consideradas en el calculo délas rééist‘endiéis,";(Ma'cGregor et al.,

' 1983). ‘
Escobar (1994), a través de recopilar informacion estadistica de diversas fuentes

{MacGregor, 1983; MacGregor ef al., 1983), reporta para una trabe de concreto reforzado

simplemente armada, que la relacion entre la resistencia media y la nominal es m1, /R, =1
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y un coeficiente de variacion de la resistencia, C’, = 0.15; mientras que Meli (1976), para el

mismo caso establece que m, /R, =135y C, =0.12

Para el caso de columnas, el calculo los parametros estadisticos de la resistencia es mas
complejo, dado que el momento resistente es dependiente del nivel de carga axial aplicado.

Para casos tipicos de columnas en edificios, Meli (1976) reporta que m, /R, =126 vy
C, =0.25, Escobar (1994) reporta que m,/R =1y C, =0.2, mismos que se utilizan en

este trabajo.

4.1.3 Rigidez

Para una estructura de cortante formada por marcos de concretb reforzado, la rigidez de
entrepiso esta en funcion de tres parametros: el modulo de elasticidad del material, el
momento de inercia de la seccién y la altura del entrepiso. Este tltimo parametro se puede
considerar como determinista (Meli, 1976), de tal forma que las Unicas variables aleatorias

resultan ser el madulo de elasticidad, £, y el momento de inercia.

A través de la recopilacién de informacion estadistica de diversas fuentes acerca de las
dimensiones de la seccion transversal y del valor de £, y aplicar la teoria de Segundos

Momentos, Escobar (1994) establece un cv de la rigidez de entrepiso, (', igual a 0.2,

mismo valor que se utiliza en este trabajo.

Para un modelo de cinco elementos resistentes (que como se vera en el capitulo 5, es el que . .

aqui se utiliza), al considerar las incertidumbres existentes tanto en sus propiedades de
rigidez y resistencia; y ademas en la localizacion del centro de masas, se generan un total

de once variables aleatorias, todas ellas consideradas al efectuar el.estudio de simulacion.
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4.2 Meétodos para evaluar la respuesta estructural probabilista

En los planteamientos probabilistas es frecuente que se busque obtener las funciones de
densidad de probabilidades (fdp) asi como los parametros estadisticos de una funcién, fX),
dependiente de # va. Para ello se han desarrollado métodos conocidos como de simulacion,
que permiten encontrar los parametros estadisticos de AX) a través de efectuar ciertas
hip()tésis razonables que conducen a resultados, que aunque no son exactos, si presentan

niveles de precision adecuados para los problemas que se deseen resolver.

Un método de simulacién se considera mas eﬁéiente cuanto menor es el numero. de
simulaciones que requiere, para un nivel de precision previamente establecido. La razon es
que en cada simulacion, generalmente se precisa evaluar a la funcion que define al
problema, de modo que cuando dicha funcién es compleja, ello implica un enorme esfuerzo

de computo.

A la fecha, se han desarrollado un nimero considerable de métodos de simulacion. Escobar
(1994), evalia algunos de ellos aplicados al problema de analisis probabilista de estructuras

asimétricas inelasticas.

4.2.1 Método de simulacién de Monte Carlo
De acuerdo con el algoritmo que reportan Benjamin y Cornell (1970), el método de Monte
Carlo consiste en generar un histograma sintético o simulado que remplaza a la fdp

hipotética (exacta) de una variable ¥ dependiente de » va X, Los parametros estadisticos

de Y se obtienen del histograma simulado.

S B T

En el método de Monte Carlo se precisa conocer los parametros estadisticos,,y_‘lqs:ﬂgygignals
de distribucion de probabilidades, fdp, de cada una de las va X,. El nimero necesario de
simulaciones se puede definir a través de la prueba de Kolmogorov-Smirnov (Ross, 1999).
Esta prﬁeba se basa en el hecho de que la maxima diferencia que existe entre la fdp
acumulada simulada o experimental y la fdp hipotética, sdlo dependa del nimero de

simulaciones, Ns. Con ello, a través de efectuar pruebas de hipotesis, es posible encontrar el
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valor adecuado de Ns para tener una probabilidad o de cometer un error £. En la tabla
4.2.1 aparecen valores para estos parametros, en donde se puede observar que si se desea un
nivel de precision adecuado, se requiere efectuar una enorme cantidad de simulactones.
Pese a esta desventaja, el método de Monte Carlo ha sido ampliamente utilizado, pues
posee la ventaja de que en cada simulacién, fa funcién Y se trata de forma semejante a

como se haria en un estudio determinista.

Si se decidiera aplicar el método de Monte Carlo al problema que aqui se trata, se tendrian
que efectuar simulaciones para cada una de las once va sefialadas en el subcapitulo 4.1.3.
Por ejemplo, si se eligiera un intervalo de confianza del 99%, para un margen de error del
5%, de acuerdo con la tabla 4.2.1, se tendrian que efectuar 1060x11=11660 simulaciones,
esto solo para un modelo estructural con ciertos valores de los parametros estructurales
considerados. En problemas de analisis estructural inéléstico, esta cantidad implica un

enorme tiempo de computo, por lo que se descarta su utilizacion en este trabajo.

4.2.2 Método de Incertidumbre de Primer Orden

El método de Incertidumbre de Primer Orden (Cambou, 1973), al igual que el método de
Monte Carlo, también permite obtener los pardmetros estadisticos de una funcion AX)
dependiente de » va X| El método ofrece resultados exactos al problema de simulacion, si
LX) es una funcién lineal y continua en todo el intervalo de valores de X. Para el calculo de
los parametros. estadisticos de f(X), solo se necesita conocer los primeros momentés

estadisticos de X -

Bajo este esquema; el:problema de simulacion se reduce a evaluar a f.X) y a sus derivadas

en un niamero reducido de ocasiones, segin se expone v'ejempiifica en el apéndice 1.

St se quistera utilizar este método para modelar al problema objeto de este trabajo, el
calculo de las derivadas seria el principal obstaculo, pues la funcidon que caracteriza el
comportamiento por torsion ademas de ser no lineal, presenta problemas de discontinuidad

~ por causa del comportamiento inelastico de los materiales.
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4.2.3 Método de Estimaciones Bipuntuales
Este método, originalmente propuesto por Rosenblueth (1983), tiene el siguiente

planteamiento. Sea Y=AfX) una funcion den va X =X, X. X,..... X, . Si se conocen los

parametros estadisticos de X, entonces es posible determinar los correspondientes

parametros estadisticos de lava Y.

El método posee varias caracteristicas que lo hacen muy eficiente. Para »# va se requieren
efectuar 27 simulaciones. No se requiere conocer las fdp de X, sino sdlo sus
correspondientes momentos estadisticos, de tal forma que cualquier fdp que los satisfaga se
considera adecuada. Con el método es posible considerar la media, la esperanza y el sesgo
de las fdp de X. También es posible tomar en cuenta la correlacion entre las va. Con
respecto al nivel de precision, el método ofrece una aproximacion de tercer orden para la

media y una aproximacion de segundo orden para la varianza.

Si se decidiera aplicar el método de Estimaciones Bipuntuales al problema que interesa
resolver en este trabajo, se tendrian que efectuar 2''= 2048 simulaciones, también para un
solo modelo con ciertos valores de los parametros estructurales estudiados. Este niimero,
aunque representa sélo una quinta-parte del que se requiere con el método de Monte Carlo,

todavia implica una gran cantidad de simulaciones.

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN

4.2.4 Método de Concentraciones Puntuales
Este método, desarrollado por Hong (1997), presenta caracteristicas similares al método de
Estimaciones Bipuntuales, sin embargo, es .considerablemente mas eﬁciehte. En €l se
considera la opcion de tomar m concentraciones para cada una de las # variables aleatorias.
Si se elige m=2, con &l método de concentraciones se requieren efectuar Unicamente 25

simulaciones, en comparacidn ¢on las 2” del método de Estimaciones Bipuntuales.

De esa forma, con el método de Concentraciones Puntuales, el numero necesario de
simulaciones para las once variables aleatorias definidas en este trabajo se reduce a 2 x

11=22 para cada modelo estudiado. Esta cantidad apenas representa un 0.2% y un 1% de lo

24



Capitulo 4 Planteamiento probabilista de la torsion sismica en edificios

requerido con los métodos de Monte Carlo y Estimaciones 'Bipuntual‘es, respectivamente.

Por esta razon, en este trabajo se decidio utilizar el método de Concentraciones Puntuales.
En el apéndice se desarroilan los métodos de Incertidumbre de Primer Orden, de

Estimaciones Bipuntuales y de Concentraciones Puntuales. Ademas se ilustra, a través de

un gjemplo, el uso de los cuatro métodos de simulacion aqui expuestos.
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Capitulo 5

ESTUDIOS PARAMETRICOS

5.1 Modelos estructurales estudiados

Los modelos estructurales estudiados fueron de cortante de un nivel con elementos resistentes
en dos direcciones ortogonales, empotrados en su base y unidos en su pai“ce superior a través
de un sistema de piso que es infinitamente rigido en su plano. Se consideré que la capacidad
de carga de los elementos estd regida por su resistencia a la flexion. En la figura 5.1.1 se

muestra una vista en planta del modelo estructural estudiado.

E] disefio de los modelos se efectud de acuerdo a las recomendaciones de disefio sismico del
RCDF95 y RCDFOI, incluyéndose el efecto del sismo en dos direcciones. Los modelos se
supusieron del tipo B y desplantados en la zona T del valle de México (zona Illa para el
RCDFO1). |

Los modelos poseen simetria en rigidez y excentricidad en masa. Para generar los diferentes
valores de excentricidad estatica, se fijo el qentrd de torsion en el centro geométrico de la
estructura y se varid la localizacion del centro de masas en la direccion del eje X Para la
direccidon Y, los modelos poseen simefria tanto en masa como en rigidez. En este trabajo se
concentro6 el interés en evaluar el comportamiento de los elementos paralelos a la direccidn del
eje Y, mientras que en los elementos paralelos a X, solo se considerd su contribucion a la

rigidez torsional total de la estructura, a través del pardmetro A,,.

Con el proposito de proceder sistematicamente y evitar asi complicaciones excesivas. en °
este estudio se decidi6 ignorar el efecto de interaccion suelo estructura, el cual puede liegar

a ser importante en el estudio de estructuras desplantadas en suglos blandos.
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5.1.1 Masa traslacional y masa rotacional

La ecuacion de movimiento de las estructuras asimétricas depende grandemente tanto de la
masa traslacional como de la masa rotacional. En este trabajo los valores de la masa
trastacional se ajustaron a los tres valores del periodo fundamental de la estructura,

considerando para ello un valor constante en la rigidez traslacional total de la estructura.

La masa rotacional es un parametro tipico en las ecuaciones de movimierito de las estructuras
asimétricas. Depende de la forma y dimensiones de la planta de la estructura, y de la masa
trastacional. Por sencillez en este estudio se admitio un valor constante de la masa rotacional,
lo cual es posible si se supone una distribucion no uniforme de masas en la planta de la
estructura. Bajo este esquema y de acuerdo a la forma rectangular del modelo estructural

estudiado, se constderd la siguiente expresion para el calculo de la masa rotacional.

my =%(bf +87) (5.1.1)

5.1.2 Ecuacién de movimiento

En la literatura técnica se desarrollan con detalle las ecuaciones que rigen el movimiento
dinamico de las estructuras (Chopra, 1995). Para estructuras con comportamiento elastico,
tanto la deduccion de las ecuaciones de movimiento como su solucidon no presenta mayores

dificultades, salvo la gran cantidad de operaciones matriciales que en ocasiones se requiere.

En estructuras con comportamiento inelastico las ecuaciones de ‘movimiento se vuelven
notablemente mas complejas, esto debido, principalmente, a que aparecen parametros -

" adicionales respécto a las estructuras con comportamiento elastico, tales como el de fééisﬁe’n'cia |

| y el de rigidez instantanea, La complegjidad en {a solucion de las ecuacidnésfﬁeﬁendté s

. principalmente de las leyes de carga-deformacion que se elijan.

El problema de calcular Ja respuesta sismica de estructuras inelasticas, presenta una

complicacion adicional cuando fa excitacion es una funcion arbitraria, como es el caso de una
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excitacion sismica. Afortunadamente se han desarrollado diferentes métodos numéricos, que
resuelven las ecuaciones de movimiento en cada instante de tiempo. Entre los mas usados se

encuentra el método paso a paso desarrollado por Newmark.

5.1.3 Ley carga deformacién

Existen varios modelos tedricos para definir el comportamiento inelastico de las estructuras,
algunos de ellos toman en cuenta la degradacion de rigidez y resistencia de los elementos
estructurales. Simultaneamente, algunos toman en cuenta la interaccion entre fuerza axial,
fuerza cortante y momento flexionante, permitiendo asi efectuar un andlisis tridimensional de

estructuras con comportamiento no fineal.

En un trabajo efectuado por Correnza ef al. (1992) se estudid la influencia que tienen las
diferentes propiedades estructurales en la respuesta sismica por torsidn. Se encontrd que
cuando se utilizan modelos de comportamiento bilineal y elastoplastico, los resultados no
presentan diferencias significativas. Por esa razon es que en este trabajo se considerd el

modelo elastoplastico.

5.2 Parametros de respuesta

5.2.1 Ductilidad maxima demandada

Dadas las caracteristicas de los modelos utilizados y el actual estado del arte en el estudio
del fenémeno de torsion sismica de estructuras de edificios, se consideré adecuado utilizar
la ductilidad. traslacional maxima demandada por los elementos resistentes para caracterizar
la. respuesta estructural inelastica. De esta forma, se esta en la posibilidad de poder
comparar " los resultados aqui obtenidos con los de otros estudios con caracteristicas

similares donde se ha utilizado el mismo pardmetro de respuesta.
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5.2.2 Ductilidad maxima demandada normalizada

Este trabajo, en su primera etapa consistio en estudiar el criterio de disefio por torsion de
Tso y Wong (1993) sin considerar el efecto de las incertidumbres. El parametro de
respuesta estructural utilizado fue la ductilidad méaxima demandada normalizada, definida
como la relacion de la ductilidad méaxima demandada por un elemento resistente en un

modelo asimétrico, entre la correspondiente en un modelo simétrico.

5.2.3 Ductilidad media normalizada

El indice de comportamiento utilizado para caracterizar la respuesté estructural 'probabilista
fue la ductilidad media normalizada por un elemento resistente, deﬁnida como el cocienté
que resulta de dividir la ductilidad media maxima demandada en un modelo asimétrico

entre la correspondiente en un modelo simétrico.

5.2.4 Indice de confiabilidad

Con el proposito de obtener resultados consistentes con los criterios actuales de disefio
sismico del RCDF, en este trabajo se evalud la confiabilidad estructural de los modelos
estudiados. Para ello, un planteamiento éstablecido por Meli (1976} radica en definir una

variable Z como
Z=D -D , (5.2.1)

donde D representa la ductilidad méaxima disponible en un elemento resistente; mientras

que D,, la ductilidad méxima démandada por el sismo. La condicion de falla se alcanza

cuando Z<0, es decir cdﬁndb la demanda supera a la capacidad disponible. El indice de

confiabilidad, #, se halla como el niumero de desviaciones estandar que el valor critico de Z

(Z=0) esta de la media (figura 5.2.1) esto es:
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p= (5.2.2)

QI

Para hallar los parametros estadisticos de Z, se debe reconocer de forma adecuada la
naturaleza aleatoria de los parametros que ia definen. Respecto a ia ductilidad mdxima

demandada por el sismo, sus parametros estadisticos, Dy o, , se obtuvieron al aplicar el

meétodo de Concentraciones Puntuales, considerando incertidumbres en la localizacion del
centro de masas y en la distribucion en planta de las rigideces y resistencias, segun lo

expuesto en el capitulo 4.

Respecto a la ductilidad méxima disponible en un elemento resistente, depende de la
capacidad y modo de deformacion de los elementos resistentes, de donde se supone
concentrado el comportamiento inelastico de las estructuras y del tipo de carga que
soporten (Méndez, 2001). Se han elaborado algunos estudios tedricos, como el efectuado
por Esteva y Ruiz (1989), donde se reporta una expresion para el calculo de los parametros
estadisticos de D; sin embargo, ain no existe informacidén de cardcter experimental u
observaciones en edificios reales que justifiquen a dichos estudios. Por esa razon, en este
trabajo se prefirio considerar a la ductilidad disponible como un parametro determinista y

asignarle los valores de 4, 6 y 8, de acuerdo con Escobar (1994).

De esta forma, al aplicar el meétodo de aproximaciones de primer orden a la ec (5.2.1) se

hallan los parametros estadisticos de Z, esto es

Z=D-D. - L '; @23
(5.2.4)

L

Al sustituir las ecs (5.2.3)y (5.2.4)enlae( 5.2.2.') .ée‘-olbtiene que

p=—=— TESISCOH (525
FALLA DE ORIGEN
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Con el propésito de establecer un valor limite dei indice 8. que permita diferenciar las
estructuras con niveles de seguridad adecuada de aquellas que no la posean. se considera el
trabajo elaborado por Meli (1976). Ahi se reporta un valor # =3.9 para un elemento
estructural con caracteristicas similares al que aqui se estudia (subreforzado de concreto y -
resistente a la flexion) y disefio de acuerdo al RCDF (edicion 1973). En este estudio se

considera ese mismo valor.

5.3 Parametros estudiados

5.3.1 Factor de comportamiento sismico

En el disefio de los modelos estructurales, se consideraron dos wvalores del factor de
comportamiento sismico, J=2 y 4. Principalmente porque son lds dos valores extremos que
admite el ' RCDF95 y RCDFOI, y que son comunmente utilizados para considerar, a nivel
de disefio, el comportamiento no lineal de las estructuras. En esta parte se considero la
norma que aparece en ambas ediciones del RCDF con respecto a que no se admite disefar
estructuras con (J=>3 y e, /b>02 Sin embargo, con el propdsito de conocer el
comportamiento de aquellas estructuras que no cumplen con tal requisito. en los resultados
se incluyen graficas para caracterizar el comportamiento de estructuras disefiadas con ()=4

ye /b=03

5.3.2 Excentricidad estructural

Los valores de la excentricidad estructural normalizada evaluados en este':nt"ra't;z‘ij fueron
e /b=20,01, 02y 03. De esta forma se pretende estudiar desde estmcihfés simétricas
hasta aquellas con aitos ‘niveles de asimetria. De acue'rdgl ‘al’ subcapitulo 5.1, Jas
excentricidades se generaron sélo en la direccion del eje X, mientras ﬁ]ué en-la direccion del

eje Y se considero ¢, /b = 0.

TESES COH
FALLA DE ORIGEN
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5.3.3 Periodo fundamental de la estructura

Con el proposito de modelar estructuras representativas de edificios reales, en este trabajo
se utilizaron los valores de 0.5 s, | s, ly 1.5 s para el periodo de vibracién traslacional,
tipicos de edificios de 5, 10 y 15 niveles respéctivamente, cuyo comportamiento fue el mas

desfavorable durante los sismos de septiembre de 1985 (Rosenblueth y Meli, 1986).

5.3.4 Restriccion a la torsion

Al considerarse al ¢je Y como la direccion principal de analisis, se utilizaron los elementos
localizados paralelos a la direccion del eje X para generar los diferentes valores del
parametro A, . De esta forma, se emplearon los siguientes valores de restriccion a la torsion

A, = 00, 025, 0.5 y 0.75. Estos valores se generaron al variar la separacidon entre los

elementos resistentes paralelos a la direccion del eje X y conservando su rigidez lateral.

5.3.5 Relacion de rigideces forsional-traslacional
El efecto de la relacidn de rigideces torsional-traslacional, se evaluo solo en la direccion del

eje Y. Para generar los diferentes valores de p, se modifico la rigidez de los elementos

paralelos a la direccion del eje Y, y se conservo su localizacion, segun se establece en el

subcapitulo 3.2. Dada la dependencia que existe entre los parametros p, v A_, y para los

modelos aqui estudiados, p,, = 0.5 fue el valor maximo que se pudo generar para A,=0y

4,=0.25; p,=0.7 fue el maximo para A, = 0.5,y o, = 0.8 fue el maximo para ’7“14..:, o

0.75. El intervalo de discretizacion considerado para p, fue de 0.05. A través de la ec

o '(3'.\2.7) se encontro para e,/b=0.1unvalorde p_ =025;para ¢, /b=02, pi= Cl,:BS.ii‘j:y".ﬁi T

" finalmente, para ¢, /6 =03, p =043

En las figuras 5.3.1 y 5.3.2 se presentan, para el modelo estructural estudiado vy disefio por

torsion segun el RCDF95, las graficas correspondientes del factor de sobre-resistencia por

fi*ﬂ{%?’ﬂ (YT

w R LIEY

FALLA DE ORIGEN
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torsion, Fst. Se puede observar que para valores de e /b > 0.1 | en el elemento rigido se
presentan valores de Fsz, menores que uno en un amplio intervalo de valores de p,, en la
vecindad de p_ . Para un elemento flexible en todos los casos mostrados, Fiz, toma valores

mayores que uno, y estos crecen a medida que se incrementan los valores de Ia

excentricidad estatica normalizada.

Las figuras 5.3.3 y 3.3.4 muestran graficas similares a las anteriores, pero ahora
considerando el criterio de disefio por torsion del RCDFOI. Se puede observar que los
valores de Fs7, no cambian con respecto a lo propuesto en el RCDF95, sin embargo para
el elemento rigido, ya no existen valores de F5f, menores a la unidad, lo cual es

consistente con lo enunciado en el RCDFO1, con respecto a que no se admiten resistencias

menores a las inducidas so6lo por el cortante directo.

Otro aspecto que es preciso mencionar es que la resistencia total, en una cierta direccién de
analisis, es altamente dependiente de los parametros e, /b, p,, A, .y del criterio de disefio
por torsion, como se puede observar en las figuras 5.3.5 y 5.3.6. Cuando mayores son los
valores de e, /b, la resistencia total normalizada con respecto a la de un modelo simétrico,
Ra/Rs, muestra valores cada vez mayores; mientras que cuando se incrementan los valores

de A, . larelacion Ra/Rs disminuye.

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN

5.3.6 Sobre-resistencia estructural
Al estudiar la resistencia real de las estructuras se ha encontrado que normalmente es mayor
a la de disefio Meh .y Zurita (1986} atribuyen ese fendémeno a la diferencia entre la
resiétencf_a éi;;péradéi de los materiales y su valor nominal, a la contribucién de la losa a la
resistencia de lag vigas, y a caracteristicas particulares de la excitacién sismica tales como
el contenido de frecuencia y la duracion efectiva. Meli (1992) al estudiar ese fenomeno en
un edificio de concreto de diez niveles desplantado en la zona blanda del valle de México,
que suffio dafio considerable durante los sismos de 1985, encontré un valor igual a dos en

la relacidn de resistencia real entre el correspondiente valor medio; mientras que para otro
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edificio con diferente estructuracion, ubicado en suelo firme, sujeto a un sismo de corta
duracion y una distancia focal de 8 km, se encontrd el valor de 1.5. En este trabajo, para
caracterizar la sobre-resistencia estructural, se consideréd adecuado utilizar el menor de

dichos valores.

5.3.7 Criterios de diseiio por torsion

Las normas para disefio por torsion del RCDF95 y del RCDFOI se pueden interpretar de
forma ambigua, ya que en ellas no se especifica un limite superior para los cortantes totales,
sino.unicamente un limite inferior. Una forma aparentemente conservadora de interpretar
dichas normas se logra incrementando de forma arbitraria el cortante de disefio minimo
admitido. Esta forma de proceder, que algunos ingenieros recomiendan, tiene los siguientes

dos inconvenientes:

El primero es que a medida que se incrementa la resistencia de la estructura, el costo de la

construccion también se incrementa, lo cual generalmente se trata de evitar.

El segundo es de especial interés mencioﬁarla, pues afecta directamente la seguridad
estructural de las construcciones. Se ha demostrado en algunos estudios (Escobar, 1994),
que incrementar de forma irracional la resistencia de los elementos, puede en ocasiones dar
origen a condiciones de comportamiento maés criticos, principalmente cuando dicho
proceder ocasiona que s¢ incremente la diferencia en las distribuciones de rigidez y

resistencia en la estructura.

En este trabajo, las distribuciones de resistencias consideradas, corresponden a las minimas

permitidas en.las normas para disefio por torsion del RCDF95 y RCDFOL.

5.3.8 Relacién de aspecto de la planta
Para una direccion de analisis, la relacion de aspecto de la planta estructural se define como
el cociente A/b, que resulta de dividir las dimensiones en planta del edificio, paralela y

normal a la direccion de analists, respectivamente.
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En diversos estudios se ha encontrado que la respuesta sismica pbr torsidon es altamente
dependiente de la relacion de aspecto. Escobar et al. (1989), al estudiar el efecto de torsion
en estructuras con comportamiento no lineal sujetas a sismo en una sola direccion,
encontraron que cuando la excentricidad estatica se incrementa, el comportamiento
estructural se vuelve critico para A/h=2, mientras que para /#/h=035 se mejora dicho
comportamiento; Ademas se determind que para #/b=1 los resultados se encuentran en

niveles intermedios.

Es importante sefialar que, dada la definicion de la relacién de aspecto, en estructuras donde
se analiza el sismo en dos direcciones, resulta ambiguo hablar de un solo valor de la
relacion de aspecto, pues puede tomar valores diferentes dependiendo de la direccion de
analisis. Sin embargo, es preciso indicar que la forma de la planta si influye en la respuesta
sismica por torsion, por lo que en otros estudios se debera considerar diferentes relaciones
de aspecto para las dos direcciones de analisis. En este estudio se decidi6 utilizar una valor

unitario en la relacion de aspecto.

En la figura 5.3.1 se presenta el total de valores considerados para los parametros
estructurales estudiados. Cada combinacion de dichos valores caracteriza un modelo
estructural con caracteristicas propias, al obtener el nimero total de combinaciones para
dichos parametros se obtienen un total de 2208 modelos estructurales. Al aplicar el metodo
de Concentraciones Puntuales para obtener los parametros estadisticos de la respuesta
estructural se requiere que para cada uno de dichos modelos se efectuen 2n=2(11)=22
simulaciones, lo que da un total de 48576 simulaciones. Esta cantidad de simulaciones
implica una enorme cantidad de tiempo de computo, sm embargo esa cantldad podrla
incrementarse de forma desmedida si se utihzara cua]qwer otro método de samuiacmn por
ejemplo con ¢l método de Est1ma01ones Blpuntuales 1mpl1cana efectuar 4,521, 984

smulacxones.

TESIS CON
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Como excitacion se considerd adecuado utilizar ambos componentes horizontales del

5.4 Excitacion sismica

acelerograma de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT) de la ciudad de
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México, registrado durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. El componente mas

intenso se aplico en la direccion del eje Y (figura 5.1.1).

Con el proposito de economizar el tiempo de computo, se redujo el tamafio de los registros
a través de la intensidad de Arias (Anas, 1970). En diversos estudios con caracteristicas
similares al aqui efectuado, se ha encontrado que al considerar la intensidad de Arias
comprendida entre el 5% y el 95% de la intensidad total, no se notan diferencias

importantes en la respuesta estructural respecto a lo que se obtiene al considerar los

registros completos. Por esta razon en este trabajo se considero adecuado utilizar esa misma

cantidad de la ntensidad de Arias.

5.5  Herramientas de calculo

Para obtener la respuesta no lineal de los modelos estudiados se utilizdo el programa
DYNDIR desarrollado por Gillies (1979). El programa resuelve las ecuaciones de
movimiento de forma directa, utilizando para ello el método de integracién paso a paso de
Newmark bajo la hipotesis de aceleracion constante. De acuerdo con calibraciones que se
han efectuado con otros programas de analisis no lineal bajo condiciones similares a las
aqui estudiadas, en este trabajo 'se considerd adecuado utilizar el valor de 0.02 segundos
para los intervalos de integracion. La version original del DYNDIR' fue imodificada por
Escobar (1988} para poder efectuar simulaciones estadisticas. Esta segunda version es la

que se utilizo en este trabajo.

El DYNDIR es capaz de efectuar un analisis no [ineal utilizando leyes carga-deformacion
como el elastoplastico, y el bilineal, ademas es posible considerar la in._ter@cc_igjn,entre
flexion biaxial y:.carga axial, lo que permite efectuar analisis tridimens_ionz‘tipajq.e}éstico_s. _
También, con la_versi()n modificada del DYNDIR es posible obtener otros tndices de dafio
tales como el nitmero de veces que un elemento incursiona en el intervalo inelastico, el
tiempo de fluencia, la energia histerética disipada por comportamientorineféstica, el
numero de veces que un elemento fluye en direcciones opuestas consecutivamente, la

ductilidad acumulada, etc.
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Capitulo 6

RESULTADOS

Los resultados aparecen ordenados conforme a los pardmetros de respuesta estudiados y de
acuerdo con todos los paradmetros estructurales expuestos en el subcapitulo 5.3, con
excepcion de la relacion de aspecto y de la sobre-resistencia estructural, pues fueron
parametros que tomaron valores unicos durante todo el estudio. Adicionalmente se
distingue el comportamiento de los dos tipos de elementos resistentes considerados: rigidos

y flexibles.

Respecto a la ductilidad media normalizada se hace una comparaciéon con los resultados
obtenidos al considerar la ductilidad maxima demandada normalizada como parametro de

respuesta.

6.1 Ductilidad media normalizada
Tipo de elemento (rigide o flexible)

En las figuras 6.1.1 a 6.1.12 se presentan graficas de la ductilidad media normalizada para
los dos valores de Q y los tres valores del periodo fundamental de vibracién considerados.
Ahi se observa que para las dos ediciones del RCDF estudiadas, en el elemento flexible se
tienen, en la mayoria de los casos, valores menores que la unidad, por lo que se puede

considerar, para p,. 2 0.2, el comportamiento de esos elementos como aceptable.

- En las mismas figuras se observa que para el elemento rigido existen intervalos definidos
. de’valores de p, en donde la ductilidad normalizada toma valores mayores que la unidad,: ...

para ambas ediciones del RCDF estudiadas. La razon de tal comportamiento se le puede

atribuir al hecho de que en esos elementos existen ciertos intervalos de valores de p,

donde el factor Fist toma valores iguales e inclusive menores que uno, lo que no ocurre en

un elemento flexible.
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Excentricidad estatica
En las figuras 6.1.1, 6.1.3, 6.1.5, 6.1.7, 6.1.9y 6.1.11 se presenta el comportamiento de ios

modelos estructurales diseflados con diferentes valores de e, /6 y de acuerdo con el

RCDF95. Se puede observar que las ordenadas maximas de la ductilidad normalizada para

los tres valores considerados de ¢, /b son similares entre si; aunque los intervalos de
valores de o, donde se presenta el comportamiento inaceptable (cuando las ductilidades

normalizadas son mayores que la umdad), varia considerablemente. Esos intervalos de

valores de p, coinciden de forma aproximada con los intervalos donde se generan los

menores valores del factor de sobre-resistencia por torsion.

Para el RCDFO1 (figuras 6.1.2, 6.1.4, 6.1.6, 6.1.8, 6.1.10 y 6.1.12) existe una diferencia
importante en el comportamiento de las estructuras disefiadas para diferentes valores de

e, /b, se observa que la ductilidad normalizada media alcanza sus valores maximos para
e, /b=0.1, Para valores mayores de la excentricidad estatica, las ordenadas maximas de
dichas ductilidades disminuyen notablemente, asi como el intervalo de valores de p, donde

se presentan.

Factor de comportamiento sismico
Con respecto al factor de comportamiento sismico (), en las figuras 6.1.1 a 6.1.12 se

observa que los casos mas desfavorables aparecen con (J=2, pues los intervalos de valores

de p,, donde aparece el comportamiento inaceptable, se incrementan considerablemente.

Esto para los tres valores considerados del pertodo fundamental de vibracion y para las dos

ediciones estuidiadas del RCDF.
En este caso, el comportamiento es contraric a lo que se esperaba, pues generalmente

cuanto mayores son los factores de comportamiento sismico las resistencias son cada vez

menores, lo que implica que las estructuras desarrollen mayor ductilidad.
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La aparente contradiccion anterior se aclaré cuando se observaron las ductilidades sin
normalizar, encontrandose que efectivamente en los modelos disefiados con (J=4 fueron los
que presentaron las mayores ductilidades, las cuales después de normalizar se hallo que los

casos mas desfavorables aparecen para (=2

Periodo fundamental de vibracion
En la mayoria de los casos estudiados se observé que la respuesta estructural es sensible al
periodo fundamental de vibracion. Las ordenadas maximas de la ductilidad normalizada

asociados con amplios intervalos de valores de p,, de comportamiento inaceptable se

presentaron en algunos casos con T=1s y en otros con 7=1.5s, dependiendo de los valores
_que tomaron otros parametros estructurales. Por ejemplo, al comparar las figuras 6.1.7 y
6.1.8 con las figuras 6.1.11 y 6.1.12, se observa que para (J=4 el comportamiento mas
desfavorable aparece con 7=is; mientras que al comparar las figuras 6 1.5 y 6,1.6 con las
figuras 6.1.9 y 6.1.10 para (=2, ello sucede cuando 7=1.5s. Esta diferencia de
comportamiento tiene estrecha relacion con el periodo predominante de la excitacion
sismica: dos segundos para el sismo aqui considerado. Es posible que los modelos
estructurales hayan incursionado en el intervalo inelastico lo suficiente como para
incrementar su periodo hasta un valor cercano a los dos segundos, lo que ocasiond un

incremento en los valores de la demanda de ductilidad.

Con 7=0.5, se observo un comportamiento unico (figuras 6.1 a 6.1.4). Para valores de p,w

aprox1madamente menores a 0.2, las ductilidades normalizadas tomaron valores mayores

que la umdad pnnupalmente para (J ()—2 y A4, =0. Una explicacion de dicho componam:ento‘

podria ser por que los modelo estructurales con esos valores de p,o sOn mas, sensﬁ)‘es al '

efecto de las mcertldumbres que aquellos con valores mayores de p, .
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Reglamento de disefio
En las figuras 6.1.1 a 6.1.12 se puede observar una mejoria importante en el
comportamiento de las estructuras diseiiadas con el RCDFOI en comparacidon con lo

observado en las estructuras disefiadas con el RCDF95. En los modelos con ¢, /5>0.1 se

disminuyen las ordenadas maximas de la ductilidad media normalizada, ademas de que se

reduce el intervalo de valores de p, donde se presenta el comportamiento inaceptable.

Nuevamente, una explicacion a esta diferencia de comportamiento se puede lograr al
observar las graficas encontradas para el factor de sobre-resistencia por torsion; donde se

observa que para valores de ¢, /b < 0.1, ambos reglamentos conducen a disefios por torsion
idénticos; sin embargo, para valores de ¢, /4>0.1, el RCDFO!l ya no admite resistencias

menores a la necesarias para resistir sélo el cortante directo, mientras que con el RCDF95

aparecen amplios intervalos de valores de p, donde el factor de sobre-resistencia por

torsion toma valores menores a uno.

Relacion de rigideces torsional-traslacional y restriccion a la torsién
En todas las graficas correspondientes a la ductilidad media normalizada se puede observar

que la respuesta estructural es altamente dependiente del parimetro p,, . Se distinguen

intervalos alrededor del valor critico, donde los valores de la ductilidad media normalizada

son notablemente mayores a los que aparecen para ¢l resto de valores de p, | lo cual era de
esperarse, pues en ese intervalo de valores de p,, es donde se tienen los menores valores del

factor de sobre-resistencia por torsion. Para valores de p,  por arriba de ese intervalo, se

distingue un comportamiento estable y aproximadamente constante de la ductilidad media

normalizada, lo que significa que para esos valores de p,_ resultaria innecesario

incrementar la rigidez torsional, pues se tendrian los mismos niveles de seguridad. Respecto
a la restriccion a la torsion, no se observa un comportamiento con tendencias definidas para

A, < 025, mientras que con A, >0.25 aunque los intervalos de p, de comportamiento

inaceptable y las ordenadas maximas de la ductilidad media normalizada se asemejan a las
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encontradas en las estructuras con A_ < 0.25, el comportamiento esta mejor definido,
ademas de que es mas amplio el intervalo de valores de p, donde se presenta

comportamiento aceptable.

De acuerdo con e! comportamiento observado en esta parte y segun las definiciones de

P, Y .. se puede inducir que el mejor comportamiento estructural aparece cuando existen

elementos resistentes en las dos direcciones principales y cuando estos tienen una

importante contribucion a la rigidez torsional total de la estructura.

Tipo de enfoque (determinista o probabilista)

Al comparar las figuras 6.1.1 a 6.1.12 con las figuras 6.1.13 a 6.1.24 que corresponden
respectivamente a resultados para la ductilidad media normalizada y para la ductilidad
maxima demandada normalizada (obtenida de forma determinista), aunque en general se
observa un comportamiento similar, también se aprecian diferencias importantes originadas
al considerar el efecto de las incertidumbres en los parametros estructurales. En los
resultados probabilistas se distingue de una forma mas clara las tendencias de
comportamiento en la respuesta estructural, esto principalmente para 7=1s y 1.5s, que fue
donde los modelos deterministas presentaron las mayores variaciones en su
comportamiento. Por otro lado, en los resultados deterministas se reduce ligeramente el

intervalo de valores de p,, donde se presenta comportamiento inaceptable. Para ambos

parametros de respuesta s¢ observo comportamiento aceptable en el elemento flexible.
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6.2 Indice de conﬁa.bilidad

Tipo de elemento (rigido o flexible)

En las figuras 6.2.1 a 6.2.12 se presentan graficas del indice de confiabilidad, solo para una
ductilidad de falla igual a cuatro. En todos los casos se observa en el elemento flexible los
mayores valores de £, lo cual es consistente con lo encontrado al considerar la ductilidad
media normaliiada como parametro de respuesta estructural; con la diferencia de que ahora

si existen intervalos de valores de p, donde el indice f, para dicho elemento, toma valores

menores que el minimo aceptable (£#=3.9, segun se expuso en el subcapitulo 5.2.4). Valores

menores a este limite se consideran inaceptables.

Es evidente que el indice de confiabilidad es un indice de comportamiento mas eficaz que
la ductilidad media normalizada, pues ya considera el efecto de los segundos momentos
estadisticos de la respuesta estructural, ademas de que no lleva implicito el error que se

puede cometer al normalizar el parametro de respuesta estructural.

‘Excentricidad estatica
En todas las graficas del indice de confiabilidad se puede observar que las estructuras
disefiadas como simétricas son las que presentan, en la mayoria de los casos, los menores

valores de f, a medida que los valores p,_ se incrementan. Este comportamiento pone de

manifiesto el hecho de que las estructuras simétricas son las mas vulnerables al efecto de
las incertidumbres, lo cual es comprensible, pues son las que presentan las menores

resistenctas de disefio.

Para otros valores de la excentricidad estatica no se distingue algin caso particular donde se .
pueda mencionar alguna generalizacion decomportamiento aceptable o inaceptable, pues

ello depende de otros parametros estructurales.

) FALLA DE ORIGEY




Capitulo 6 _ Resultados

Factor de comportamiento sismico

Respecto al factor de comportamiento sismico, se observd en todos los casos estudiados
que el ‘mejor comportamiento aparece con (J=2. Esto se debid a que en los modelos
disefiados con (=4 se utiliz6 la misma ductilidad de falla al calcular el indice §. Un
resultado sumamente importante es que en los modelos disefiados con (=4, los valores de §
encontrados fueron menores que el aceptable practicamente en todos los casos estudiados.
Estos resultados son contrarios a los observados al considerar la ductilidad media
normalizada segun los resultados repdrtados en ¢l subcapitulo anterior, por la razon de que
con el.indice f yé no se tiene el inconveniente que implica normalizar la respuesta

estructural.

Periodo fundamental de vibracion

Con respecto al periodo fundamental de vibracion, en las graficas del indice de
confiabilidad se puede observar que cuando 7=1.5s, el cual es cercano al periodo
predominante de la excitacion sismica. aparecen los menores valores de £, principalmente
cuando (J=4. Para ese valor de 7 y para el valor de cuatro en la ductilidad de falla,
practicamente para todos los valores de los otros parametros estudiados, se observan
valores de f# menores que el aceptable. Para valores mayores de la ductilidad de talla,
dichos valores de f se incrementan notablemente para los tres valores considerados del
periodo fundamental de vibracion Para los modelos con =055 y 1s no se observan
tendencias generales de comportamiento, pues ello depende de los valores que tomaron los

otros parametros estructurales estudiados.

T TESIS CON

vALLA DE CRIGEN
Reglamento de diseio : ' .
Al comparar los resultados obtenidos al disefiar con las dos ediciones del RCDF estudiados
(figuras 6.2.1 a 6.2.12), no se observan diferencias signiﬁcati‘vas en'el elemento flexible;

sin embargo, para el elemento rigido, al disefiar con el RCDFO1, los valores de S se

incrementan notablemente para valores de ¢ /b 21y se reduce el intervalo de valores de
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P, donde se presentan los valores inaceptable de . Por desgracia, aun en los modelos

disefiados con el RCDFOI, los valores de f observados fueron, en muchos casos, menores
que el aceptable. Esto sucedio principaimente al disefiar con )=4 y 71 5s, segin se puede

observar en las figuras 6.2.11 y 6.2.12.

En todas las graficas de confiabilidad se puede observar que entre mayores son las
ductilidades de falla, mayores son los valores de § encontrados, como se esperaba. Para un
elemento flexible, el indice 3 toma valores aceptables en un amplio intervalo de parémetros
estructurales, inclusive cuando la ductilidad de faila toma el valor de cuatro; sin embargo,
para un elemento rigido aparecen valores inaceptable de B ain con valores de ocho en la

ductilidad- de falla.

Relacion de rigideces torsional-traslacional y restriccion a la torsién
Los resultados encontrados en esta parte son consistentes con los encontrados al considerar
a la ductilidad media normalizada como parametro de respuesta. En casi todo el intervalo

de valores consideradas para . el indice resentd un comportamiento estable
P b . P
principalmente para valores de A_20.5. Sin embargo, para valores de p,. cercanos al

critico se observaron los menores valores de S para ambas ediciones del Reglamento
estudiadas. Por ejemplo, en las figuras 6.2.7 y 6.2.8 (que corresponden a modelos con 7=1s

y O=+), se puede apreciar que existe un intervalo de valores de p, en el que se presentan

- valores del indice £ .iguales o inclusive menores a cero, con una apreciable agudizacion del

. problema en los modelos diseflados con el RCDF95, pues es mas amplio el intervale donde

aparece el comportamiento inaceptable.

Para los menores valores de o, utilizados (p,, =0.1, 0.13), se observa que corresponden

con los mayores indices f. Esto podria resultar atractivo para considerarse como

recomendacién de disefio; sin embargo disefar estructuras con esos valores de p, puede

tener dos inconvenientes. El primero es por la razon de que en una estructura real, los

TESIS CON
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valores de p, normalmente son mucho mayores que 0.15. La segunda es que al

presentarse alguna variacion en el valor nominal de la rigidez de algiin elemento resistente,

podria ocasionar que se incrementara el valor de p, . Ese incremento podria ser suficiente

para que el comportamiento de la estructura se alojase ya en un intervalo de

comportamiento inaceptable con un valor de p,, cercano al critico.

Tipo de enfoque (determinista o probabilista)
Al comparar los graficas correspondientes a los tres indices de comportamiento utilizados
en este trabajo, se puede observar que los resultados encontrados son consistentes entre si,

principalmente en el intervalo de valores de p,, alrededor de p_, donde se registraron los

valores mas desfavorables para cada uno de los indices de comportamiento estudiados.

Se considera que de los tres parametros de respuesta estudiados, el mas adecuado fue €l
indice de confiabilidad, por la razon de que se consideraron hasta los parametros
estadisticos de segundo orden y por que se pudo evaluar la respuesta de los modelos

simétricos.

Aunque las graficas presentadas para los diferentes parametros de respuesta permiten

visualizar de forma detallada los resultados obtenidos, se considero adecuado incluir tablas

que contienen los intervalos de valores de p, donde se presento comportamiento

inaceptable. De esta forma, las tablas 6.1.1 2 6.1:3 cdntienen intervalos inaceptables para la
ductilidad %nédia “normalizada; las tablas 6.14 a 6.1.6, para la ductilidad maxima
demandada 'normalizada; mientras que las tablas 621 a 629, para el indice de

confiabilidad

Se puede observar que dichos limites no siguen un patrén definido de comportamiento,
por lo que resultaria dificil tratar de establecer recomendaciones precisas para disefio con
base en dichos limites. Lo mas condensado que se pudo sustraer de toda los intervalos
encontrados se encuentra en las tablas 6.2.10 a 6.2.14, donde se establecen los valores

envolventes que describen las tendencias generales de comportamiento.
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Capitulo 7

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

En este trabajo se evaluaron las recomendaciones de discﬁo por torsion sismica estatica
establecidas en el RCDF95 y el RCDFOI. Los modelos utilizados fueron de cortante de un
nivel, con elementos resistentes en dos direcciones ortogonales, unidos a través de un
sistema de piso infinitamente rigido en su plano, y con relacion carga deformacién no
lineal. Se considerd, para ello, las incertidumbres en los parametros estructurales que rigen
la respuesta sismica por torsion. El sismo se modeld como un pardmetro determinista. La
respuesta estructural se caracterizo a través de la ductilidad media normalizada y el indice

de confiabilidad.

Desde un enfoque determinista, el método utilizado fue el criterio establecido por Tso y
Wong (1993), que consiste en incrementar la rigidez torsional de las estructuras con el
proposito de controlar los desplazamientos laterales, ocasionados por la traslacion y -

rotacion de los entrepisos. Para ello, se utilizaron dos parametros estructurales: la relacion

‘de rigideces traslacional-torsional, p,, y la restriccion a la torsion, A,; que sélo dependen

de la rigidez y de la localizacion en planta de los elementos resistentes. A través de esos
parametros se demostrd la estrecha relacién que existe entre la localizacion, la rigidez y la

resistencia de un elemento, con el criterio de disefio por torsion utilizado.

Los parametros o, y A, permlt:erm establecer intervalos de comportamiento aceptabie

para los dos parametlos de re>pues*a utilizados en .este trabajo. Con estos resultados se
pueden establecer recomendamoncs utiles para disefio, pues cualquier estructura de un
edificio que posea valoreq de dlChOS parametros alejados de los intervalos de
comportamiento 1naccptable y que haya sido disefiada con los criterios de disefio por
torsién sismica estatica establecidos en el RCDF9S y RCDFOI, podra tener un buen

comportamiento estructural al ser sometido al efecto de un sismo intenso.

46



Capitulo 7 Conclusiones y recomendaciones

Para resolver el problema de simulacion, se utilizd el método de Concentraciones
Puntuales, desarrollado por Hong (1997), el cual se demostré que es una herramienta_
poderosa de simulacion, pues sélo se requiere efectuar 2n simulaciones, ademas de que la
funcioén que modela el problema se trata de forma semejante a como se haria en un estudio

determinista.

Los resultados obtenidos para los modelos estudiados, indican que su comportamiento
. estructural, es altamente sensible a la mayoria de los parametros estructurales estudiados,
principalmente a la relacion de rigideces torsional-traslacional, la restriccion a la torsion, el
factor de comportamiento sismico, el periodo fundamental de la estructura, la excentricidad
estructural y de la distribucion de resistencias, la cual depende directamente del criterio de

disefio por torsion sismica estatica utilizado.

Los intervalos de comportamiento inaceptable hallados para o, aunque se encuentran en el
entorno del valor critico p_, tienen limites muy variables, lo que hace dificil establecer

recomendaciones de disefio generales; sin embargo, de acuerdo con los dos parametros de

respuesta evaluados, se puede decir que:

Para estructuras disefiadas segiin el RCDF95, con Q=2, O<e /b<03 y T <15s se
recomienda que o, = 0.59; mientras £1ue para 7 =15s ese limite se incrementa, de tal
forma que p, 2070 (para A, =205 y D=6) Para ambos valores del periodo

fundamental, el valor limite de p, fue regido por el indice de confiabilidad.

Para estructuras con propiedades similares a.lds establecidas en el parrafo anterior y disefio
segun el RCDFO1, los limites anteriores mejoran-notablemente, de tal forma que ahora se
recomienda utilizar p, > 0.44, para cualquier valor del periodo de vibracion traslacional,

siempre que A, >0.5. En este caso el valor limite de g, fue el mismo para los dos

parametros de respuesta evaluados.
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Para O=4 y considerando la ductilidad media normalizada como parametro de respuesta,
los intervalos de comportamieﬁto critico encontrados para p, fueron similares a los
hallados en los modelos disefiados con (J=2 para ambas ediciones estudiadas del RCDF: sin
embargo, al considerar el indice de confiabilidad # los niveles de seguridad encontrados en
ese caso fueron menores a los encontrados al disefiar con (J=2. Por ejemplo, para intervalos

de valores de p, y A, semejantes a los anteriormente anunciados para J=2, se encontrd un

valor de f# =~ 1.5 para D=6; mientras que para D=8, se encontrd que § ~ 2.5. Estos niveles
de seguridad son menores a los que normalmente se adopta en el RCDF para elaborar
recomendaciones de disefio, pof lo que, de acuerdo con estos resultados, se deberian
modificar las actuales normas para disefio por torsion sismica estatica, al utilizar 0=4. Es
posible que se requiera incrementar el valor de @ =1.5 en la ecuacion para el calculo de la

excentricidad de disefio ¢, , de esta forma se incrementaria el valor del cortante por torsion

y en consecuencia se reducirian las demandas de ductilidad, lo que conduciria a un mejor

comportamiento estructural.

Ld respuesta de las estructuras simétricas pudo evaluarse solo con el indice de
confiabilidad. Se encontrd, para la mayoria de los parametros estudiados, los menores
valores de [, por lo que para el disefio de estructuras simétricas es posible que también se
requiera hacer ajustes a las actuales disposiciones para disefio por torsion sismica estatica
del RCDF, particularmente es posible que se necesite incrementar el valor de¢ = 0.1 para
excentricidades accidentales en las expresiones para el calculo de las excentricidades de
disefio. De esta forma se proveeria a las estructuras de una mayor resistencia lateral, que, al
combinarse con las recomendaciones establecidas en los parrafos anteriores, para los

parametros 2,y 4, , conduciria a que las estructuras simétricas fuesen menos vulnerables al

efecto de las incertidumbres en los pardmetros estructurales que rigen su comportamiento

inelastico..

Para poder ser consistentes con los niveles de seguridad (en términos de indices de
confiabilidad) que indirectamente se establecen en algunos reglamentos de disefio sismico

tales como el RCDF, en futuras investigaciones se debera considerar el caracter aleatorio de
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aquellos parametros que definen el fenomeno de torsion en estructuras de edificios

asimétricos con comportamiento inelastico.

Con ‘el propdsito de establecer criterios de disefio por torsion que conlleven a obtener

niveles de dafio similares entre los elementos resistentes de las estructuras asimétricas, se

recomienda efectuar, en futuras investigaciones, las siguientes consideraciones:

- evaluar la respuesta estructural utilizando otros parametros de respuesta que
considere caracteristicas mas particulares del movimiento sismico, tales como la
energia impartida por el sismo, la ductilidad acumulada, etc.

- estudiar el comportamiento de estructuras asimétricas de varios niveles.

- considerar el caracter aleatorio de la excitacion sismica y estudiar estructuras

desplantadas en diferentes zonas, utilizando varios registros sismicos.

- evaluar el efecto de la interaccion suelo-estructura en el comportamiento de

estructuras asimétricas con comportamiento no lineal y propiedades inciertas.
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Apéndice 1

DESARROLLO DE LOS METODOS DE SIMULACION UTILIZADOS

- Método de Incertidumbre de Primer Orden

El método de Incertidumbre de Primer Orden (Cambou, 1973) permite obtener los
parametros estadisticos de una funcion f{.X) dependiente de » va X. El método se basa en el

desarrolio de {X) en una serie de Taylor, esto es

T e A

Para n=1, al conservar sdlo los términos lineales de la ec (A.1.1) y aplicar las definiciones

de media y varianza a la funcion f{X), se obtiene

E[f(X)]= EL/ (X) + f1(XNX = )= f(X) | (A12)
vrl=Lrxne: - (A.13)

Para el caso de una funcién de dos va, f(X, X,)}, el desarrollo en serie de Taylor es

(X,-X:)+... +Rn

f(Xn-Xz):f(yl,.Yz) @r(Xl X)(X X) @f‘(g’;}(w)

l 2

De forma similar al caso de #=1, con los términos lineales de la serie de Taylor, es posible

obtener las siguientes expresiones para el calculo.de la media y la varianza:

E[f(X,,Xz)]=f(71,72) . (Al4)

800, X0) F(X,X2) FX,X) | oK, Xq)
V[f(X..Xz)]w[—wa}l——} ol + [ x J 2{ J[ } (A.;.SJ
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Para n mayor que dos, se tienen las siguiente expresiones para el cilculo de los parametros

estadisticos (Escobar, 1985).

ELf( X, X, X, . X )= f(X1, X2, X2, X.) (A.1.6)
VIF(X,. X, X X)) = Z{af(X' XfXX‘ K )}of, (A.1.7)
O i

De las ecs (A.1.2) a (A.1.7), se puede observar que una condicion necesaria para el calculo
de los parametros estadisticos, es que la funcion f{X) sea continua. También se puede
observar que cuando las funciones son lineales, el método ofrece la solucion exacta al

problema de simulacion.

Debe hacerse notar que, con este planteamiento, solamente se definen el valor medio y la
varianza de la funcion f{X). Estos parametros son suficientes para definir la funcion de
distribucion de fX), solo cuando tiene una fdp conocida. En el caso general, la distribucidn

de f{X), depende de las formas de las distribuciones de las va X iy

! }*ﬁww W |
" @&}ﬁ“mm i

Método de Estimaciones Bipuntuales Ty

Funcion de una variable aleatoria

El método de Estimaciones Bipuntuales consiste en sustituir la fdp hipoiética de la va X por
una distribucion arbitraria, con la unica condicion de presentér los mismos parametros
estadisticos de la funcion hipotética. EI método considera una distribucion particularmente
senciila, que consiste en tomar dos puntos o concentraciones de probabilidad . 7 y F,, enla
fdp de X, localizados a una distancia o, & v o & con respecto a la media de X
respecttvamente segun se muestra en la figura A1, en dcnd £ =i, - Xile, j=12 y
Oy representa Ia desvxacmn estandar de X (para va se cmp‘ean letras mayusculas y letras

minusculas para valores particulares de tales va). -

Recordando que el /-ésimo momento estadistico de una variable X con respecto a la media

cuya fdp es p (X), se define como
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M, =[(X-X)p(X)dX; =012, (A2.1)

Ahora bien, para las dos concentraciones de probabilidad, es posible plantear las siguientes

ecuaciones de momentos a partir de la ec (A.2.1)

P +P, =1 | | (A22)
¢ h -6l =0 - |  (A23)
&R+ &P, =1 (A.2.4)
EF - &3P, = v, | _ (A.2.5)

donde v_ representa el coeficiente de sesgo de X

En este sistema de c&atro ecuaciones no lineales aparecen como incognitas &.&,, P v P,.
La solucion directa del sistema en ocasiones se vuelve un problema complejo, por ello se
han ideado algunos otros métodos de solucién como el de Ordaz (1988), quien prbpone
representar la fdp de X a través de un polinomio caracteristico ortogonal, de tal manera que
resolver el sistema de ecuaciones no lineales equivale a obtener las raices de dicho

polinomio. De esa forma se encuentra que

& =v,/2+1+(v,/2)

fmae | | | TESISCON
p= o1 | | FALT A DE ORIGEN

T
P=1-R

Recordando que Y = f(X }, es posible éstablecer la siguientes ecuaciones de momentos '

con respecto a la media, de manera similar a como se hlZO para X

0, -DR+Ga-DA=0 ‘ (A2.6)
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(v, -7)P+(y,-¥)P =0 | (A2.7)

(v, -¥PP+(y,-YVP.=v 0} (A.2.8)
donde
y,=f(x) x=o0¢+Xx j=12 (A.2.9)

Delasecs (A.2.5)ala (A-.2‘8) se obtiene

Y ~Py +Py, | - (A.2.10)

O-J'ZV(PlP:z)lyl—yzl (A2.11)

v, = (P, =P Yy, - »,) (A2.12)

Para una distribucion simétrica, el valor de v, =0, por lo que la solucion se simplifica

notablemente, quedando como

£=¢ =1 | o (A213)
P=P=1/2 | _ (A2.14)
Y=/ 2)(p, + ) (A.2.15)

(A2.16)

o, =(1/2)y, -y,

A través del uso de la serie de Taylor se puede demostrar que la ec (A 2.10) ofrece una
aproximaciéﬁ de tercer orden; las ecs {A.2.11} y (A.2.15) una aproximacion de segundo
orden; y las ecs (A.2.12) y (A.2.16) una aproximacion de primer orden. Sin embargo, esta
'précisién ‘pu‘ede verse deteriorada para funciones ¥ que no séan suaves en el entorno de X
(Rosenblueth, 1983), ya que en ellos pueden influir de forma importante los momentos de |

orden superior.
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Funcién de varias variables aleatorias

Para varias variables aleatorias, el método concentra las fdp del conjunto X de va en 2”
puntos distribuidos de tal manera que formen un rectangulo, un prisma o un hiperprisma. Se
dejan como incognitas las coordenadas de los puntos que no tengan coordenadas en comun
y sus correspondientes concentraciones de probabilidad. Las ecuaciones a satisfacer son los

momentos estadisticos de orden cero, primero, segundo y tercero.

Para una funcion de dos va, ¥ = f(X,, X 2'), el planteamiento se esquematiza a traves del

“rectangulo de la figura A 2, donde se observa que hay 8 incognitas, que corresponden a las

concentraciones de probabilidad, F, ;y a su localizacion, x, . Al resolver el sistema de

ecuaciones se obtiene:

X, =%+ g,‘,O'

=X = &0
= cf o
x::=?rz 4.0,
F,=HA.F, +a
P.=HF,F ~a
P, =F.P ~a
F,,=P.F,+a
donde: S | o ‘ S

"f”'if}i:f CQN
p FALLA OE ORIGEN

B 4.1+ (v, /2)2][1+(v,2 /2)']

En estas expresiones se puede observar que la solucién depende del coeficiente de

correlacion, p y de los coeficientes de sesgo de cada va,v, yv,.. Los términos de lado
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derecho se hallan con las mismas ecuaciones expuestas para una va, donde el primer
subindice indica el numero de la va, mientras que el segundo la localizacion de la
concentracion. Los parametros estadisticos de ¥  se obtienen al evaluar la funcion

Y= f(X,,X,) enlos cuatro coordenadas que aparecen en Ia figura A.2 y multiplicar por

sus correspondientes concentraciones, esto es

?'_‘E(Y) :f("q.nle)ﬁ.i +f(%nx2.2)g.l +f(x1.zax2.1)ﬁ.2 +(6,,%,)8, ‘(A.Z. 17)
) ={ £, ) B+, 00 By +H 0 ) Ba 46 B, (A2.18)

El planteamiento para una funciéon de tres o mas variabieé aleatorias es similar al aqui
planteado. Si se conserva la condicion de sesgo y correlacion nulos, el problema de
determinar los parametros estadisticos de ¥ se reduce a efectuar un niimero adecuado de
combinaciones para generar ecuaciones simiIares a las ecs (A.2.17) y (A.2.18). Por otro
lado, si no se cumplen dichas condiciones, como para el caso de una fdp diferente a la
normal, entonces es posible que se requiera resolver el sistema de ecuaciones no lineales

para poder hallar los valores de las concentraciones y su localizacion.

Método de Concentraciones puntuales

Funcion de una variable aleatoria

Para una va X'y m concentraciones, se-relacionan los primeros 2m-1 parametros estadisticos
de X, y al tomar momentos con respecto a la media se plantean 2m ecuaciones que al
resolverse se encuentran las concentraciones y su localizacion, de manera similar a como se
hace en el método de Estimaciones Bipuntuales. El planteamiento se apoya en la siguiente

expresion

A, =M (X)/ o} s b(A._3.1)
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donde A, . es la relacion de los i-ésimos momentos de X con respecto a la media, M, (X)esta
definida por la ec (A.2.1) y o, es la desviacion estandar. Ahora bien, sea Y=£(X), donde X

es una va con fdp p, (X). La esperanza de ¥ se define como

¥ =E(f(X))= [S(X) p,(X)dx | (A32)
si la funcion f{X) se expresa a través de una serie de Taylor, se tiene

FO= D5 /DT (A33)
sustituyendo la ecuacic’m {A.3.3) en (A.3.2) y simplificando

P f@+E S D0 (A34)

Al multiplicar ambos miembros de la ecuacion (A.3.3) por P, hacer x, =X +¢0, y

considerar dos concentraciones de probabilidad (7=1,m ; m=2), se puede establecer

para =1
FGIR=FOOR + 5 f X 6,0, - XV E S
para /=2

fGIR = fOP+ 3 1 (DX +£,0,~ TP, | | (A3.6)

al sumar las ecs (A.3.5) y (A.3.6) se obtiene:
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F&IP+ F()P, = FOOP + P+ Zo £ (RUEE +E:)0 (A37)

Para aproximar el valor de ¥ con f(x)P + f(x.)P, se igualan los miembros del lado
derecho de las ecs (A.3.4) y (A.3.7) para /=1.2,3 obteniéndose de esta forma el siguiente

sistema de ecuaciones no lineales

F+F =1 (A.3.82)

SR +EL =0 | . (A.3.8b)

ER+ &P, =1 | ' (A380)
PR+EF =V . | (A.3.8d)

Al resolver el sistema de ecuaciones se obtienen los valores de las concentraciones y su

localizacion

& =4, 12+ (-1 T (4, /2) | (A3.9)
P =(=1y¢, /¢ J1.2 | (A3.10)
donde-

(=& -&=2,1+(,/2)° (A3.11)

A Ahora bien, al ;ulslt‘itui'r .las' ecs (A.3.8) en (A.3.7) se obtiene
f(X)+§ﬁf'(X)i,_,Ul = f(x)P + f(x)F, -,gﬁf'(X)(e‘l'P] +o,h)o, (A3.12)

al sustituir la ec (A.3.12) en'fa (A.3.4) se obtiene



V= SR+ SO, + £ 1 (O, =GR + SR, (A3.13)

por lo que la esperanza de ' se puede aproximar a través de la siguiente expresion
?zf@)é+fuga (A3.14)
de forma similar se puede encontrar que

EXYzf(x)' P+ f(x,)'F, (A.3.15)

En la ec (A.3.13) se puede observar que cuando la funcidén f{X) posee hasta la tercera
derivada, la ec (A.3.14) ofrece el valor exacto para Y ; de esta forma se dice que la media
tiene una aproximacion de tercer orden. Hong (1997) demuestra que para la desviacion

estandar se tiene una aproximacion de segundo orden.

Para tres concentraciones el procedimiento es idéntico al anterior, sin embargo ahora es
posible relacionar hasta el quinto momento respecto a la media de X y plantear seis

ecuaciones que al resolverse se establece.
V=3P f(x)+% ;.f‘(X)(ﬂx_,- —LFP o (A.3.16)
J= i=lm J1 =
Si se utilizan‘los primeros m-términos de la serie, la esperanza de ¥ se aproxima con la
siguiente expresion.

P3P f(x) | A3

En la ec (A.3.16) se puede observar que cuando m=3 se obtiene una aproximacion de

quinto orden, en comparacién con la aproximacién de tercer orden que ofrece el
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planteamiento con dos concentraciones para el mismo parametro. De forma similar a como

se hizo para la media, se encuentra que

E(r) = £P /() (A3.18)

Funcion de varias variables aleatorias

Sea Y una cantidad aleatoria, funcién de n va, Y=AX)= £ X,, X,,..X,). donde X denota e}
conjunto de va X, ; k=1.2,...n. Sean Xi, o y v, la media, la desviacion estandar y el
coeficiente de variacion para cada va X, . El método de las Concentraciones Puntuales, en

su planteamiento inicial (a diferencia del método de Estimaciones Bipuntuales), considera
que no existe correlacion entre las variables aleatorias, de tal manera que concentra las fdp

del conjunto X de variables aleatorias en mm puntos. Asi, para la va X, la j-ésima

concentracion F, | se localiza en (yu,yz,...xk‘_,...y,,)
x, =Xe+& o, j=12,-m k=L-n | (A.3.19)

donde x,, son constantes por determinar, y m es el nimero de concentraciones. En la

figura A.3 se muestran las concentraciones y su localizacion para dos variables aleatorias

X,yX,, yparam=2
Por otro lado, la funcion Y=f(X} se puede expresar en una serie de Taylor alrededor de los

valores medios de X y establecer 2m-ecuaciones para cada una de las » va X, . Al mantener

los primeros 2m-1 momefitos de probabilidad de la fdp de X, , se tiene

SPE V=, i=12.2m-1k=12.n (A.3.20)
R . :
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Donde 4, es la relacién de los j-ésimos momentos alrededor de la media de X, . Ademas

la suma de las concentraciones deben satisfacer las siguientes ecuaciones

SSR, = (A3.21)
P, =Un k=12-.n | (A3.22)

[

De esta forma con las ecs {A.3.20) y (A.3.22) se establece un sistema de 2m ecuaciones

con 2m incognitas para cada va X,. Si m=2 al resolverse el sistema de ecuaciones se

obtiene
& = A 2+ n+ (4, /2F, j=lm y k=12..n (A3.23)
y

i
P =—(-D¢, /¢,
n (A3.24)

donde

- :2\}”'*'(’1%‘3/2): | (A.3.25)

Procediendo de manera similar a como se hizo para una va se obtiene que los i-ésimos

momentos centrales de ¥ son

)

E(Yf)zéga‘,x(f(Y,,?2,._.,x,w,...,7,.4,-X,.)) S (A.3.26)

Para el caso general de m concentraciones y » variables aleatorias, el método de
Concentraciones Puntuales, a través de un desarrolio similar al anterior propone efectuar

mn simulaciones. Para el caso de va correlacionadas, el método propone hacer una
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transformacion basada en los valores caracteristicos de la matriz de covarianzas para

transformar el grupo de va correlacionadas en no correlacionadas.

Ejemplo

Sea una viga prismatica de seccion rectangular de longitud £ empotrada en un extremo y
libre en el otro, sometida a una carga uniforme w, y una concentrada / en el extremo libre
(figura A.4) Suponiendo que las cargas y la longitud de la viga son va con los. siguientes

parametros estadisticos:

w = 50kg/m
o, =5kg/m
F =4000kg
o, =400kg
L=6m
o, =1lm

Encontrar el valor medio del momento de empotramiento, Me, y su desviacién estandar,

o,.. a través de los cuatro métodos de simulacion estadistica expuestos anteriormente

Me

expuestos.

Solucion
Método de Monte Carlo
El momento en el empotramiento es Me = FL —wl2/2, que esta en funcién de las va F

w y L. Si se trata con valores normalizados para cada va, se tiene

z-X-4X (A4.1)
(o)
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despejando a X se obtiene
X=X+Zo (A.42)

Se pueden generar numeros aleatorios, &, para cada una de [as va, que representen valores
de la fdp acumulada de Z, u=F(2). Para cada valor de u se debe encontrar el

correspondi'ente valor de Z, cuyos valores se encuentran tabulados en la literatura técnica
para diferentes distribuciones de probabilidad. En este caso se considera adecuado utilizar
la distribucion normal estindar, pues se estd ignorando el efecto que pudieran tener los

momentos de orden superior.

El valor de Z se sustituye en la ec (A.4.2), encontrandose de esa forma un valor simulado

de la variable X cuyos parametros estadisticos son X y o .

Ahora bien, de acuerdo con lo establecido en el subcapitulo. 4.2.1, el nimero necesario de
simulaciones esta en funcion del nivel de precision requerido. Con el propésito de observar
la convergencia que este método presenta, se consideran 5, 100, 500, 1000, 5000 y 20000

simulaciones.

De esta forma, al efectuar 5 simulacionés y suponer una distribucién normal, se obtienen

los resultados contenidos en la tabla A.4.1

Para cada simulacion se calcula el momento de empotramiento. De esa forma, para los

primeros valores simulados se obtiene:
Me = FL —wlL?/ 2=(3569.56X7.19)-( 60.18)(7.19)%2=24.1] t-m

De manera similar para las cuatro simulaciones restantes, se obtienen los resultados

contenidos en la tabla A.4.2

SrTh] ‘”t("‘ik“i
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A través de aplicar las definiciones de media y varianza a los valores contenidos en la tabla

A 4.2 se obtiene

Efpe]=24.61 t-m

o, =3.55 t-m

Para el caso de un mayor numero de simulaciones, el procedimiento es similar al
anteriormente desarrollado. Los resultados para esos casos se presentan en la tabla A 43,
donde se puede observar que el error relativo (er) en los valores de los parametros

estadisticos encontrados, disminuye conforme se incrementa el niimero de simulaciones.

Método de Incertidumbre de Primer Orden

Del planteamiento anterior se tiene que Me = FL —wl?. 2. Obsérvese que se trata de una
ecuacion no lineal, por lo que el método de incertidumbre de primer Orden sélo permitira
obtener aproximaciones de los parametros estadisticos. La esperanza de Me se obtiene al

aplicar laec (A 1.6)
E[Me] = 6(4000) - 18(50) = 23100 kg-m=23.1 t-m

Para la varianza se requiere calcular las derivadas parciales de Me, seghn la ec (A.1.7). Si

ademas se ignora la covarianza que existe entre £y w se obtiene

,“"I.*_*z —_ - 2 ,,}M)———-—z

. V[Me] =19.458x10° = (kg-m)°

Por ltimo la desviacidén estandar

oy, = [VIHe] = 44111336 kg-m=4.411 t-m TESIS GO
v = JV[Me] = 44111336 kg-m=4.411 t FALLADE@MGEN
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Método de Estimaciones Bipuntuales
~ Para el calculo de las concentraciones de probabilidad 'y su localizacion de las va F, wy L
se pueden utilizar las expresiones propuestas por Rosenblueth (1975), para tres va,

suponiendo sesgo nulo e ignorando la correlacion entre las va De esta forma se obtiene

EMe]= 1 [7(4400) = 7°(55)/ 2]+ 1[5(4400) - $%(53)/ 2] + 1 [S(4400) - 5%(45)/2] + 1 {7(4400) - 7°(43)/ 2]
+ 1[7(3600) — 73(55)/ 2] + 1[5(3600) — 5 (55)/ 2] + }{5(3600) — 57 (45) /2] + L[7(3600) — 73(43)/2]
E[Me] = 23075 kg-m=23.075 t-m

E[Me? = L[7(4400) = 7* (55)/ 2] + L[3(4400) - 52 (55)/ 21" + L [5(4400) ~ 5% (45)/ 2]* + L[7(4400) — 7* (45)/ 2T
+3{7(3600) - 72(55)/ 21 + ${5(3600) - 5% (55)/ 21 + H{5(3600) - 57 (45)/ 21" + 4[7(3600) - 7>(43)/ 2
E[Me? )= 552075081.25 (kg-m)’

O'M2 = E[Me? |- (E[Me])? = 552075081.25 - 23075 = 19619456 25 (kg-m )’

G = /Oy, =4429.39 (kg-m) =4.43 t-m

e

Método de Concentraciones Puntuales
Si se elige el procedimiento para dos concentraciones (m=2), entonces las ecs (A.3.23),

(A.3.24) y (A.3.25) permiten obtener las concentraciones y su localizacion, haciendo n=3.

i =C,=0C; 22“»/5
5:\1 = '\--"E > ‘)::1.2 = _'ﬁ ; 52‘1 = ”\5 ; 52.2 = _'\E ; ‘ga.l = "-1‘6 ; 53,1 == \/3

R.l .:Pl.z =P2.1 “_'Pz..z = \-@/3

Con estos valores y a traves de la ec(A.3.19), se calculan los valores correspondientes de

las va

F, =4000 +~/3(400) = 4692.82; F,, = 4000—3(400) = 3307.18 kg
w,, =50++/3(5)=58.56; w,, =50--/3(5)=41.34 kg/m

L, =6+\3(1)=773; L,=6-+3()=427 m

mﬁfﬁ; ﬂ\ {e,ﬁfg
Lm;;;;ﬂ D ORIGEN
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Los parametros estadisticos de Me se hallan a traveés de la ec (A.3.26)

ElMe] = P, Me,, w, D)+ B Me(F, 0. D)+ P Me(F w,, D]+ 2 [Me(Fow, . D]
+ P, [Me(F ,w,L, )+ P IMe(F w,L, )]

E{Me] = +{[6(4692.82) - 50(6)* / 2]+ [6(3307.18) - 50(6)* / 2]+ [6(4000) - 58.66(6)* / 2]
+[6(4000) — 41.339(6)* / 2}+ [7.73(4000) - 50(7.73)* / 2]+ [4.27(4000) - 50(4.27)* /2]
E[Me] = 23.068 kg-m=23.068 t-m

De manera similar al calculo de la media, se obtiene la desviacion estandar

Oy = «;‘o‘mz =442 (kg-m) =4.42 t-m
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Tabla 4.1.1 Nimero necesario de simulaciones de Monte Carlo para una probabilidad o de

cometer un error menor que £ {Escobar, 1994)

Z a 0.9 0.95 0.99
Ns=(1.88/¢) | Ns=(1.96/¢&) Ns=(1.63/¢)
0.1 150 185 265
0.05 600 740 1060
0.01 15000 18500 26500

Tabla 6.1.1 Intervalos de comportamiento inaceptable para la ductilidad media

normalizada. Modelos con 7=0.5 s

Q@ ] reglamento elemento s /6 pky mn pky K ¢ | reglamento lkl’ elernento s b pky min pky fhax
2| RCDF3S A ngde 03 010 038 4 | RCDFes 4 ngdo 0. 0.10 0.31
0.2 C.1C 0.41 02 a1 0.36
0.3 ¢10 047 03 0.10 0.5
Tlexible 01 010 015 Texible 0.t 0.10 0.3
¥} B.16 G18 02 0.16 0.18
0.3 0.10 022 03 0.10 0.07
02§ mgido 0.1 0.10 [ 038 dedo 0.1 010 0.3
G2 0.10 (X1 02 0.10 0
(%) 010 043 03
flexible 0.1 0.10 K Dexble 0.1 5.10 R
0.2 010 617 ¥ 0.10 .11
03 610 0.20 K
0§  ngdo [ 0.10 0.30 K ngde 0.1 010 038
02 0.10 .40 02 610 0.8
[ 019 028 9.4 043 .48
flexable 0.1 0.10 013 Texible [N ¢iD 0.10
0.2 0.10 015 02
0.3 0.1 017 0.3
075 mgido 0.1 0.10 034 07y ngdo 0.1 0.0 .20
02 619" 0.40 02 032 .40
[E 013 035 0.3 039 0.50
flexible 0.1 0.10 0.13 flexible 03 . p—
0.2 0.10 il 02
03 03
RCDFGL o rimdo 01 010 038 RCDFOI W nmde 0 0.0 03
0.2 0.10 0.38 0.2 .10 B
03 0.10 04l 03 0.0 015
flexible 0.1 0.10 0.15 fexbie 0.1 0.10 Gi3
0.2 0.10 AEN. 0.2 0.10 [
0.3 5,10 02z (K] 0,10 0.17
029 ngido 0.1 .10 037 028 nmdo 01 0.10 031
0.2 0.10 037 02 010 0.17
03 010 0.41 03
Nexible 01 010 03 . fexable 01 010 011
0.2 010 A 02 0.0 011
03 210 9.20. [
05 ngido 0.1 310 036 08 nmdo 0.1 0.10 9.20
02 010 037 0.2 010G ol
03 — 010 0.7 03
Nexible 0.1 040 0.45 fiexible ] 016 0.10
02 010§ . 016 0.2
03 011 017 03 .
679 ngido 01 010 03a 079 ngde 0.1 0.10 .29
0.2 010 0.5 0.2
03 0.13 0.16 0.3
Qexible 0.1 AR 0.3 Tewitle 01
0.2 010 0.0 [
0.3 K
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Tabla 6.1.2 Intervalos de comportamtento inaceptable para la ductilidad media

normalizada. Modelos con 7=1 s

reglamento A”H elemento s b p"” b pky max 0 Jreglamente | elemente Cs /b pk«" i pk)’ max
RCDF%3 rigide 01 G.12 0.33 4 | RCDF%5 ngdo 0.1 014 0.29
. 9.2 0.1% Q.41 02 .18 038
0.3 Q.17 .49 03 0.26 0.50
flaxable 0.1 0.14 [ Jexable 3.1 -aem ----
0.2 .19 0.28 0.2 ---- --am
0.3 0.18 033 0.3 e e
0.2 rigido 0.1 0.12 $.33 .25 nigido a1 0.15 .20
.2 0.16 Q.42 032 0.20 0.38
03 0.i% G.49 0.3 0.20 (.48
flexible 0.1 Q15 Q16 flexible 03 . o
0.2 — 02 -—
0.3 0.27 0.33 0.3 ---- -mm
0.5 rigido ¢.1 0.12 0.33 0.5 rigido 0.1 0.14 0.30
H 0.15 0.44 0.2 0.18 [EA
03 0.18 0.52 0.3 0.19 0.49
flexible G.1 0.15 0.16 flexible 0.1 s e
0.2 --es - 02 - e
03 0.20 0.21 0.3 - -
0.78 ngido 0.1 0.12 033 0.75 rigide 01 0.14 035
032 019 047 0.2 0.24 [ZE
0.3 0.28 0.51 0.3 0.31 0.5
flcxabie 01 flexible 0.1
02 - - 0.1 - --e-
0.3 s = 0.3 - —
RCDFO1 0 rigido 0.1 012 9.33 RCDFG1 0 figido 0.1 044 0.9
02 0.15 0 37 072 [ 031
0.3 0.17 pEL) 0.3 0.2¢ 0.3
flexible .03 0.14 g.19 fexble 0.1 e -
03 2.19 0.28 - 02
0.3 [AL] .33 03 ---= ----
0.23 tigido 0.1 12 0.33 0.25 nmdo 0.1 0.1% 030
0.2 {316 0.36 G2 0.20 .32
0.3 019 044 0.3 Q.20 0.35
fexible 0.1 2.5 0.16 flexible 0.1 - e
02 [ : —
0.3 06.27 0.33 03 - -
0.3 rigido 0.1 0.12 0.33 0.4 nigido 2.1 0.14 0.30
0.2 Q.1o 0.36 02 018 0133
01 0.18 0.43 03 0.19 0.30
fexible 0:1 Q.15 0.16 fexsble 0.1
0.2 0.2 --
0.3 .20 0.21 0.3 . -
.75 rigido 0.t 012 034 0.%3 ngide 0.1 0.id .15
0.2 0.1% 0.36 0.z 0.24 0.34
0.3 0.28 0.44 . 0.3 931 0.39
flexible 0.1 -e- frexible 0. -oae
6.2 - o 0.2 e e
03 .- - 0.3 - -ee-
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Tabla 6.1.3 Intervalos de comportamiento inaceptable para la ductilidad media
normalizada. Modelos con 7=1.5 s

reglamento Ah’ clemento €, ' h pky min §. pky IRAX 0 |reptamento | Pex clemento R /h pk_,. min Jok‘,. nx
RCDF95 K rigido 0.1 0.13 0.37 4 ¢ RCDF95 0 rigido 0.1 0.18 .34
0.2 Q.21 0.42 . 0.2 0.25 4]
0.3 9.28 .47 0.3 0.31 0.47
fexible 0.4 0.4 9.37 flexible 01
0.2 - e 02
0.3 - - 0.2 im e
0.25 rigide 0.1 0.1% 0.37 0.29 ngde 0.1 019 0.34
0.2 0,22 043 0.2 0.26 0.92
0.3 029 0.47 ) 0.3 $.33 048
flexible 01 flexible 0.1
02 e 0.2
0.3 —— e 0.3 - -
0.5 ngido 0.1 0.15 9.37 0.4 rigido &1 0.17 3.30
0.2 0.17 Q.43 6.2 0.iv 043
0.3 0.20 0.49 0.3 0.34 049
flexible 0.1 --a- flexible 0.1
0.2 - - 0.2 -eem e
0.3 e --- . 0.3 -een

0.79 tgido 0.1 0.15 0.3% 0.7 rigdo 0.1 217 0.38
02 021 Q.51 0.2 0.28 0.46
0.3 .23 (.68 0.3 0.35 0.57
flexible | 0.1 --a- - flexible 0.1 - e
07 5.3

[} - ' T 63 N
RCDF0! 0 ngide [ 0.13 0.37 RCOFOI 0 rigide 0.1 0.8 034
0.2 0.21 0.3 0.2 0.25 0.3
6.3 0.28 0.41 0.3 0.31 0.38
{lexible 0.1 .34 .37 ’ . flexible 0.1 - i
0.2 0.3
0.3 A ' 0.3
(.25 rigido 0.1 Q.15 037 G.29 nigido 0.l 219 0.34
0.2 0.22 0.3% 0.2 0.20 0.3
3.3 0329 041 0.3 0.33 0.38
Hexable 0.l L-en - fexable .01 --en e
0.2 - - 0.2 - s
0.3 0.3
0.3 7gdo 0.1 2.5 037 08 rnigdo [A] 01 0.3
0.2 017 039 0.2 0.1% 0.37
0.3 0.20 0.40 ' 03 0.34 936
flexible 0.1 - e flexibie 01 - -
[¥] . 0.2
0.3 arer e 0.2 eoe -
.79 rigido 0.1 0.15 (.39 . 075 rigide [ 0.7 0.38
0.2 0.21 0.4) 0.2 0.2% 039
0.3 0.33 G.44 0.3 == —
Hexible 0.1 Bexable 0.1 won -
0.2 - - 0.2 e [
0.3 —nes - - 2.3 e -em
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Tabla 6.1.4 Intervalos de comportamiento inaceptable para la ductilidad normalizada.
Modelos con 7=0.5-s

{ freglamento A'kr 2lemento s i pk" ot pk-" max (F [reglarento Akx clemento s /b pk-" mn pk-" max
2 RCDF®5 0 nigido 0,1 0.10 0.50 4 | RCDF95 0 ngide 0.1 0.21 Q.40
0.2 0§ 0.43 0.2 [AE] (.38
0.3 0.12 0.41 0.3
flexibie 2.1 0.i3 0.42 dexabie 0.1 - --an
.2 0238 0.42 0.2 0.23 027
0.3 013 0.22 0.3 0.23 0.27
035 ngido [ 0.8 0.4t 023 ngde [ 621
0.2 .13 0.42 02 0.2¢
0.3 (.14 0.4¢ 0.3 veae
flexable 0.1 Q.13 0.42 flexibie 0.1 ----
0.2 0.15 0.42 0.2 e
0.3 0.14 0.17 0.3 -- .
0.5 rigido 0.1 012 0.38 0.4 nigide 0.1 016 (.40
0.2 0.20 (.40 0.2 0.14 0.40
0.3 e- een 0.3 .39 0.42
flexible 4.1 015 0.42 fexible 0.1 e -
3.2 437 043 0.2 - -
0.3 0.3
0.79 rigide 01 013 030 0.74 rigide 0.1 Q.12 0.43
02 0.21 0.43 0.2 [YE) 0.43
03 -=a- een . 03 0.20 0.4]
flexible [ 0.37 0.1 fesible 0.1 G.14 0.1a
02 0.38 G40 0.2 0.13 0.ls
03 aen —enn 0.3 --e eren
RCDF0} 0 rigido 0.1 0.10 0.56 RCDFGI 0 dgido 0.1 0.2] 046
0.2 0.12 0.2V 0.2 0.15 .32
0.3 012 0.36 03 e -e--
flexible Gl 0.13 0.42 flexible a1 —eum [
0.2 0.38 0.4 0.2 0.23 0.27
G.3 213 0.22 0.2 0.23 0.27
0.2 ngido (] 919 0.4F 023 tgido (] 0.2t 0.3
0.2 Q.13 0.49 02 0.2¢ 2.33
0.3 Q.14 0.37 0.3 - .
fexiblz - 0.1 Q.13 0.42 fexsblz 6.1 - -ee
0.2 015 0.42 0.2 - ——em
0.3 0,14 017 | 0.3 - s
0.9 rigdo 0.1 . 022 0.38 0.5 ngido 0.1 0.1 0.40
; 0.2 02 0.14 G2
: . 0.3 0.15. 015 4.3 --e e
. flexable 0.1 T 015 0.41 flexible 0.1 e e
. 0.2 £.37 042 Q.2 -eem -
0.3 -amn e 03 --mn --un
075 Tigido.. . 0.1 .13 038 EXE nigide 0.1 0.12 0.43
: 0.2 0.21 0.4 02 Q.13 0.20
o Q0.3 --- - 01 029 9.2
.. flaxible 0.1 0.37 .43 fexible 0.1 0.14 d.1e
L 0.2 0.33 .46 0.2 015 0.lu
Q.3 == —— 3 - e
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Tabla 6.1.5 Intervalos de comportamiento inaceptable para la ductilidad normalizada.
Modelos con 7=1 s

reglamento | ““hx ¢lemente e/ b pky mn pk'v e 0 |reglamento A elemento ¢, b P,;,y mn pk-" s
RCDF95 0 tgide 0.1 319 0.0 4 3 RCDF9S a rigido 0.1 019 0.32
02 8.21 0.47 0.2 G.2¢ 0.35
03 0.24 0. 3o 0.3 0.39 0.41
fexible 0.l 0.3% 0.%5 flexible 0.1 vae .
02 0.37 0.43 . 0.2 . I
0.3 030 0.46 0.3
0.29 riggo 0.1 0.18 0.4j 0.2 ngido 0.1
0.2 0322 0.47 0.2
03 Q.76 0.39 3.3
Dexible 0.1 0.38 0.45 fexable Q.1
0.2 0437 0.43 0.2
0.3 oM 046 0.3
0.5 Tigide 0.1 0.21 0.43 0.5 ngdo 0.1
0.2 017 048 0.2
¢.3 0.0 046 03
fexible Gl 0.37 046 flexible 0.1
0.2 07 0.43 032
0.3 037 052 03 . -
0.74 Tigide 0.1 0.21 0.do 07y ngido 0.1 027 [ 25
0.2 - 025 [T ! 032 028 0.40
0.3 0.1 049 i 03 [ER §.4y
Bexible 0.1 [ES .45 Oexrble 0.1 —— -
0.2 .37 $.43 0.2 — -
0.3 .38 G40 0.2 .2 -
: i
RCDFO} X tigido 0.1 8.18 .40 RCDF] 0 Amdo 0.1 nle ! 832
0.2 0.21 .55 ' 032 0.26 [l
a3 0.2 . 42 [ - -
flexible 0.1 .39 0.45 flexable 0.1 —ean .
0.2 Q.37 .43 0.2 . -
0.3 {.30 0.46 0.3 - -
0.25 figido 0.1 Q.18 Ol 0.24 nigde 01 0.20 0.12
[ 022 0.45 0.2 02 0.13
[k 0.20 .43 ’ 6.3 0.33 0.38
flexible [¥ 038 ©.45 fexible 0.1
02 0.37 .43 [ . e
03 9.34 .46 0.3 — -
T5  ugdo [F; [F 043 ] 04 node N o T 0w
02 .17 G.ds 0.2 Q17 ¢ 032
03 9.20. 0.43 ) 0.3 - H .
flexible 0.1 0.37 .46 . flexible 2.1 P —
02 . 0.30. .43 0.2 . -
03 Q37 (Y] 0.3 o ———
0.75 rigido . 0.1 030 | 846 0.7§ tiggdo 0.1 02" 0.32
.02 0325 .45 02 028 0.3
.03 oy .44 0.3 035 0.44
fexible (] 037 | B4 fexible 0.}
02 037 | 8.8 03 -
[X] - 038 ° 0.45 . 0l . -

S i

g ﬂ. -;F j
- 4

Facld DR ORICEN
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Tabla 6.1.6 Intervalos de comportamiento inaceptable para la ductilidad normalizada.
Modelos con 7=1.5 s

77

. ) J .
¢ |reghmento j’fﬂ' elemento Yy b pk-" min pky e g lreglamento A clemente 5! pk-" i pt"' fax
2 RCDF95 0 rigido 0l 0.26 0.36 4 | RCDF?s 0 rnigdo 0.1 0.23 040

0.2 0.26 0.40 0.2 0.27 0.44
03 031 0.45 0.3 033 0.47
flexible 01 Juxiblz 0.1

0.2 = 0.2
03 - e 0.3 - .-
0.25% nigido A 0.22 0.33 0.24 ngdo G.1 0.22 048
02 0.27 9.39 02 0.28 0.42
a3 0.35 0.47 03 0.33 .47
flexible 0.1 - fevad flexible 0.1 --mm -

0.2 — —- 9.2 -
03 i 03
[E El:gido 0.1 0.17 0.32 0.9 ngide 0.1 018 0.51
0.2 0.18 0.38 0.1 019 4.41
0.3 .40 0.49 0.3 6,38 049

flexable 0.1 - Dexiblz G4

02 - -=-= 0.2 - —an
0.3 --mn ---- 0.3 —eve -uem
0.74 ngido 0.1 011 0.30 0.7 ngpde 01 .24 0.52
0.2 - - 0.2 Q.32 0.40
03 0.41 0.80 . '] 0.4| 0.5!
flexible 0.1 e e=- Qaxibiz 0.1 -am .
0.2 - == 0.2 -- -
0.3 --r- wees 0.3 -re -
RCDFO! L rigido 0.1 0.20 {.30 RCOF 0 nmdo 0.1 0.23 0.40
0.2 0.20 0.37 0:2 0.27 0.37
0.3 031 0.37 2.3 033 0.4]

flexible 0.1 e em- flaxable 0.1 e --em

0.2 -nm - 0.2 -- -.e

[E — K] -
024 ljgido {1 0.22 0.33 029 ngmdo 0.1 0.22 0.48
0.2 0.27 0.3 0.2 0.28 039
0.3 - o 03 0.33 0.40

flexible -0.1 flexablz [

02 - —=an 0.2 --- eaen

03 - 03 p—
0.5 nigido ¢.1 0.17 0.3 9. nzde 0.1 .18 0.5]
0.2 0.18 0.23 0.2 0.19 037
93 - o 02 e nn
fAexible 0.7 o - Jexablz C.1 - .-

42 - —rae 0.2 - -

0.3 ---- e 0.3 - =
G.74 rigido 0l 0.21 033 05 ngade 0.4 .24 0.52
0.2 - — 02 - =een

0.3 een - 0.3
flexible 0.1 —_ nd flexible .1
0.2 - --n 3.2 - -
0.3 —- —- 03 eam --nn
r‘_un P
‘ W My
Gt ﬁ?g“i
ST T p T Ay

{ada.d Ul GRIGEN




Tabla 6.2.1 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice . Modelos con

1=0.5s y D=4
;
¢ | reglamento elemento ¢, /b pk-" e P:(_, max | replamenta lkf lemento e b pk-” n pk-" mas

2 RCDF93 rigido 0 042 0.50 4 RCDF9S 0 nigide 0 0.0% 0.50
.1 049 0.50 0.1 .05 0.50

0.2 0.34 0.41 0.2 005 0.50
1.3 038 0.47 2.3 0.10 0.50
fexible 0 0.42 0.50 flexable 0 0.05 0.50
0.1 — sue= 2.1 0.11 0.50
0.2 — - 0.2 010 0.5¢

03 e wene 03 .11 0.50

02 rigico 0 449 .50 (25 n;g'do 0 .05 0.50
[ - == 0.1 0.05 G.50

02 033 0.40 0.2 0.05 0.50

0.3 0.38 047 0.3 0.11 0.50

flexible 4 049 0.50 Bexible [ 0.05 0.50

0.1 s - 0.l 0.10 0.59

6.2 — == 0.2 0.12 0.50

.3 — eem 0.3 .12 0.50

0. B’gido 0 0.64 &.70 0.5 rigido 0 0.08 0.70
0.1 0.69 070 0.1 0.05% .7

0.2 .33 0.70 0.2 012 Q.70

03 038 0.70 0.3 0.13 0.0

flexible 0 0.04 0.70 flexible 4] 0.03 0.0

0.1 — - 0.1 i3 0.0

0.2 [t oo 0.2 0.13 K]

0.3 — == 0.3 0.13 6.°0

a7 rigido 9 0.15 0.57 0.74 nigide 0 0.05 080
{.1 0.24 0.33 6.1 0.0% 080

0.2 231 0.39 0.2 012 0.50

0.3 0.39 9.51 0.3 013 0.80

flexible [ 0.1% 0.57 flexible 0 0.05 0.80

0.1 - ---n 0.1 012 080

0z =e- o 9.2 J13 08¢

0.3 e - 43 014 Q.80

RCDFO1 rigida 0 942 Q.50 RCDFO1 rigido 0 0.05 08
0. 049 0.50 0.1 0.05% 0.50

0.2 - o 0.2 0.05 0.5¢

03 039, 04! 03 G010 0 4o

flexible 0 0.42 0.50 flexible 0 0.05 0.50

0.1 - - 0.11 0.50

0.2 - aun 0.2 0.10 0.5

0.3 == - 0.3 0.1 0.50

0.2 rigido [ .49 0.50 (29 rimdo 0 0.05 0.50
0.1 - ene 0.1 005 9.3

0.2 0.35 0.35 0.2 0035 0.30

03 39 0.41 3.3 0.11 050

flexitle 0 0.49 0.50 flexible 0 0.05 0.50

0.1 o - 3.1 010 0.50

0.2 en e 0.2 . 0.12 030

0.3 --s - 03 012 0 50

0. Tigde 0 0.04 0.70 0.5 rigide O 0.65 470
0.1 0.09 0.70 01 - 008 .70

0.2 0.35 0.35 02 0.12 070

0.3 0.40 .40 0.3 0.13 470

Tlexible [ 054 57 feable v 08 70

0.1 - - 0.1 Q.13 070

0.2 - - 0.2 0.13 070

(K] anan == 0.3 0.13 070

0.7 rigido 0 0.15 0.57 .75 ngdo 0 0,05 0.80
0.1 .24 033 0.1 005 0.80

0.2 {33 0.3% 0.2 0.2 0.50

0.3 - o 03 013 030

flexible [1] 0i5 0.57 flexable { 0.05 080

0.1 ---- e Q.1 0.12 0.30

0.2 - - 0.2 0.13 080

Q0.3 == -- 03 0.14 080

AR "':‘! C 3‘ i
TRty GOY
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Tabla 6.2.2 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice 8. Modelos con 7=1s

y D=4
¢ | reglamento | “hx elemente s b pk-y i pky s ¢ | reglmento M clemenio Yy b pk" i pk"' s
2 RCDFSS rigido ] 030 050 4 RCDF¢S 0 rigido o 015 Q.50
g1 020 0.50 0.l g1 8.5
[¥] 022 630 1 02 0.4" 6.5
0.3 0.21 047 0.3 019 0.30
Hexable 0 03l 0.50 flexible ¢ Q15 0.50
0. - - 0.1 .19 0.50
0.2 : 032 021 0.50
01 e 0l 023 0.50
0.2 ngndo 0 0.45 0.50 [FE rgido 0 0.15 0.50
ol 0.19 0.50 ol 015 0.50
02 9.21 040 . 0.2 [E ¢.50
03 0.23 049 0.3 0.i% 0.50
flexible 4 0.45 050 flexible 0 018 0.50
ol [A] 0iv 0.50
02 - 6.2 Q.22 0.50
03 63 023 0.50
0. igido 0 0.20 070 0.4 rgido 0 0.13 0.70
0l 0.20 070 . 0.1 015 0.70
02 019 07 02 0.16 0.0
03 019 [ X0 0.3 0.18 070
flexible [ 0.20 0.70 Pexible [} 0.15 0.7
3] 0.1 3 0.70
02 .- 0.2 [AE] 270
0.3 03 0.19 070
a7 ngido ] 021 080 .75 nigide [} 0Ld 080
0.1 0.17 0.3 01 01s 0.R0
0.2 0.21 040 02 01" 0.80
03 026 0.58 . [E] 0.19 080
flexdible 0 021 080 flexible [} KEE] 0.80
01 - — o) Qi 0.80
0.2 ---- e 02 [ 030
03 - 0. 0.3 0.30
RCDFO! rigido 0 020 0.50 RCDFO [i] rgide [1] 0.15 030
0.1 020 0.50 0.1 015 9.50
0.2 0.22 026 0.2 [N 0.50
03 0.21 041 0.3 0.19 0.53
fexjble; 0 0.31 0.50 flexjble 0 0.15 030
0.l 0.1 212 Q.50
02 e - 82 [H] 030
03 s - 0.3 0.23 03
Q.2 figide [ G.45 0.50 0.24 nzido 0 015 0.50
0.1 0.19 0.56 . 0.t 0is 050
0.2 ¢.21 0.3 Q3 0t” 050
03 0.23 0.40 03 oqn 0.50
flexible L] 0.45 0.50 fexible 0 0is 0.50
0.] ’ 01 019 030
0.2 02 0:2 0N
0.1 [ 023 [
0. rigide © 2 0.20 0.5 rgido 0 013 070
0.t 6.20 1 015 oty
0. .19 0.2 Q1o 0.0
. 03 0.19 K] - 618 0o
ilexible [ 0.20 flexible 0 G 13 0.7
. 0.1 o 0.1 01" T
22 - 22 YL 270
0.3 ' 03 019 00
0.7 rigido 0 021 0.80 0.7 Tigide [} 0.14 0.80
(R 017 034 . 0. 018 030
2 021 0.39 g2 04" 0280
. 6.3 0.26 0.44 03 0.1y 080
Bexdible 0 021 0.80 Bexible [} 0.14 0580
el 01 015 0.50
0.2 02 0.2 020
03 d 03 0.25 680
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Tabla 6.2.3 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice §. Modelos con

I=1.5sy D=4
(0 ! reglamento '11‘1 clemento s ! b pk-" min pky T 7 | reglamento elemento Y/ & pk"' i /Jk‘,. s

2 RCDF9S rimda 0 0.28 0.50 4 RCDF9s [ rigido [ 0.15 0 50
0.1 0.22 0.50 01 0.8 0.50
0.2 0.25 .50 0.2 0.20 0.50
03 0.29 0.48 0.3 0.24 0. 50
flexible 0 0.38 0.50 flexable 4 0.1% 050
0.1 0.49 0.50 Gl 0.32 0.50
0.2 — — 0.2 0.33 0.50
0.3 e e 0.3 {.36 0.50
02|  dgdo ) 0 ¢33 0.50 0.25 ngide 0 0.14 0.50
0.] 0.22 0.50 0.1 017 0.50
0.2 S 0.25 0.50 0.2 0.2l 0.50
0.3 0.3¢ 0.48 0.3 0.26 .30
flexible 0 031 0.50 flexible g 0.14 0.5
0.1 0.34 0.50 Q.1 0.3z (.50
0.2 0.41 0.50 0.2 0.35 0.50
0.3 wemr e 03 036 0.50
0, rigido [] 0.28 0.70 0.4 nigido [ 0.15 0.70
Gl 0.19 0.70 0.1 0.16 0.70
0.2 0.19 0.70 0.2 219 0.70
0.3 0.20 0.70 0.3 0.19 0.70

flexible 0 0.28 2.70 flexable 0 0.15 070 )
. 0.1 Q.34 .70 0.1 0.25 3.70
0.2 0.38 0.70 0.2 030 0.70
0.3 0.40 0.70 0.3 0.40 9.7
0.7 rigido 0 0.28 0.80 0.7 ngdo q 0.15 0.80
. 0.21 0.80 013 0.1 0.8C
0.2 .24 .80 0.2 023 0.80
Qa3 0.32 0.80 0.3 0.28 0. 80
flexible [ C.28 0.80 Jexible [ 018 080 |
0.1 0.30 0.80 0.1 .24 0.80
0.2 038 080 0.2 .34 0.80
0.3 0.40 0.80 03 Q.37 0.80
RCDFOL dmde 0 0.3% | 0.50 RCDFO O ngdo 0 0.13 0.50
0.1 0.22 0.50 0.1 018 0.50
0.2 0.2% 0.40 0.2 020 0.50
0.3 0.29 0.43 0.3 0.24 0:50
flexible [ 0.38 0.50 fexable 2 015 0.50
0.1 0.49 050 0.1 0.32 0.5
0.2 o = 07 0,233 0.5¢
0.3 - - 0.1 0.35 0.50
0.2 rigido 0 0.33 0.50 0.2 nigido 0 0.14 0.50
a1 0322 050 [ 0.17 0.50
0.2 0.25 0.4 0.2 0.2] 0.50
03 0.36 0.45 03 0.20 0.30
flcxible 0 0.33 0.50 Rexible 0 014 0.50
0.1 0.34 0350 0.1 0.32 0.50
0.2 0.41 0.50 0.2 0.35 (.50
0.3 - - 03 030 G.50
& ngido [] 0.28 .70 0.5 rigido 0 0.5 0.70
0.1 {.19 0.70 0.1 Q.16 00
0.2 0.19 0.7 0.2 .19 .70
0.2 .20 0.70 0.3 0.19 0.0
flaxible 0 {.28 0.70 flexible 9 0.15 0.70
0.1 0.34 0.70 0.1 0.25 0.7
0.2 0.38 0.70 0.2 0.35 Q.70
0.3 0.53 0.7 0.3 037 0.70

0.7 rigido 0 0.28 .80 0.74 nigide g 0.5 0.80—‘6
0.1 021 (.80 [A] 0.16 (.80
0:2 0.24 0.80 0z 0.23 Q.50
03 0.32 .80 03 _0.28 0.30
flexible 0 028 .80 Bexable 1] 015 0.80
0.1 0.30 0.80 0.1 0.24 0.80
0.2 038 G 80 0.2 0.34 0.80
03 0.47 0.80 0.3 037 0.30
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Tabla 6.2.4 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice S . Modelos con

=05s y D=6
reglamenta A ¢lemento ¢, /b pk-" min | Pk, wax ) | reglumento A slemento e,/ b Pk win Py max

RCDFRS [ rigido 0 .48 950 4 RCDF23 0 Tigido 0 011 050
0.1 0.1 017 0.50
0.2 —- 0.2 0.14 0.50
03 0.40 (.40 0.3 0.15 0.50
flexible [] 0.45 0.50 flexible 0 0.1} 0.50
0.1 - 03 0320 0.50
0.2 = 02 017 050
5.3 — 0.3 0.21 0.50
028  ngido [} - 019 ngdo 0 .05 050
0.1 . —_ 0.1 016 030
0.2 B35 035 0.2 0.25 0.50
0.3 0.40 045 0.3 0.34 0.50
flexible 0 — Bexsble Q 0.08 0.50
0.1 - - 0.1 . 0.37 0.50
0.2 0.2 0.36 0.50
0.3 o - 0.3 0.23 0.50
0.% fgida 1] — 0.9 rigido [1] 0.05 Q.70
[ ol — 6.1 013 0.7¢
0.2 £.35 0.35 0.2 017 0.70
0.3 - 0.3 0.23 0.7¢
flexible 0 - —— flaxable ] 0.05 0.

0.1 — - 0.1 0.29 0.7
0.2 = - 0.2 0.4c G.70
0.3 : 03 019 770
0.7§ nigido [} 0.7 rigida 4] 4.1 0.80
0.1 o1 Q.14 0.80
0.2 0.3% 0.2 2.15 0.80
0.3 ——- 0.3 {0.18 0.80
flexible 0 - fexible o 0.11 0.80
0.1 0.1 0.19 0.80
0.2 - 0.2 0.26 .80
03 . — [ 03 0.9 0.80
RCDFO! o Tigide g 0.45 RCOFOI a rigdo 0 0.1} 0.50
X 0.1 017 0.50
[} - 0.2 0.14 0.50
0.3 0.3 0.15 0.lo
{lexible 0 flexible Q 0.32 0.4
0.1 0.1 0.1} 0.50
|~ 02 01 0.20 050
N 03 0.17 0.50

029 rigido 0 0.24 rgdo 0 005 0.50
6.1 0.1 01s 0.50
n.) 0.2 Q.25 0.5¢
0.3 - : 03 0.34 0.45
flexible 0 Jexible 0 0.05 0.50
0.1 - - 0.1 Q.37 0.50

0.2 —eae e 0.2 0.30 0.50

0.3 - g3 0.23 0.50
0.5 rigido ] - 0.8 nigide 0 .05 0.7¢
0.1 s |- 0.1 2915 0.7
| 02 0.2 0.17 0.7

.3 s 0.3 0.23 0.70

fiexible . - . Texible 0 7 0% 0.70

04 . - aer 0.1 029 0.70

0.2 0.2 0.47 0.70

| 03 . 0.3 019 0.70

074 ngdo 3 —- 0.7 gido 0 [N 0.80
0.1 s Q.1 0.14 0.80

[F} el 0.2 0.13% 0.80

. 0.3 0.2 0.18 0.80

flexible 0 e {lexable 0 0.11 0.80
Q.1 v 0.1 0.19 0.80
4.2 o 02 0.26 0.80

0.3 P 03 0.19 0.3}
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Tabla 6.2.5 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice 5. Modelos con 7=1s

82

FALLA DE

y D=6
0 reglamento . clemento ¢ ih pky min pf(_y max 0 | regaments elemento €, b plc). win | Pk p max
2 RCDF9s ¢ rigido [} 044 0.50 4 | RCDFSS, 0 rigido 0 0.19 .50
0. 0.50 0.50 0} 0.19 0.50
0.2 032 0.37 0.2 020 0.50
0.3 037 034 0.3 0.22 0.50
flexible 0 036 [ flexible [i 1% Q.50
- 0t 0.44 0.50 (4] ¢.29 0.50
0.2 — — 02 0.24 0.50
03 === e 03 030 0.50
0258  rigdo [1] nees — .24 tigdo [} 0.1% 0.50
0.1 024 0.26 01 .18 0.5
02 ras - 0.2 0.20 0.50
0.3 .29 .31 0.3 0.22 0.50
{lexible 0 0.37 0.45 flexible Q 0.19 0.50
0.1 0.l 0.26 0.50
0.2 =mm e 02 4.29 0.50
03 - -e-- 0.3 032 0.50
0§ ngdo 0 {.68 0.7 0.5 rigido ¢ 017 0.70
0l 0.24 027 0.1 c.18 0.70
0.2 0.34 0.37 0.2 018 0.70
0.3 0.26¢ 0.2} 03 0.1Y 0.70
fexible Q 0.68 9.7 flexible o 0.17 .70
0.1 [ ) 0.1 0.19 0.70
02 - 0.2 0.20 0.7%
03 - — 0.3 0.29 0.70
0.7y npidoe ] 079 ngido [ 0.1¢ 0.80
0.1 020 0.30 01 Q.16 0.80
0.2 0.31 0.39 0.2 [ 0.80
0.3 6.7 0.48 03 028 0.80
Bexible 0 — a——- Hexible 0 .19 .80
0.1 - - 0.1 0.21 Q.80
0.2 --ne -— 0.2 0.25 0380
0.3 -=nm 03 0.30 0.80
RCDFOL o ngdo 0 .44 Q.50 RCDFOI 0 rigdo [ 0.19 0.50
[ 0.50 0.50 Q.1 019 0.50
0.2 - - 0.2 0.20 0.50
0.3 0.27 0.34 0.3 0.22 0.41
fexible 0 0.34 030 | Aexible D [NE] .50
0.1 — 0.1 {.29 0.50
0.2 === 02 0324 0.50
23 - — 0.3 030 0.50
.

024 nigido ) - [ .29 - rigido ] DAL Q.50
: 0.1 024 020 0.1 ¢.13 0.50
0.2 — 0.2 0.20 0.50
0.3 0.29 0.3 03 022 0.41
flexible 0 - - flexible 0 c.19 0.50
0.1 . J 0.1 G.20 .50
02 —=en e 0.2 029 0.50
03 -— e 03 0.32 0.50
0.4 rngdo 0 068 0.70 C.§ ngido 0 a7 6.70
0.1 0.4 027 0.1 0.18 0.70
02 0.2 0.18 0.70
03 0.20 0.21 . 03 0.19 0.70
flexible 0 0.68 0.70 fexible 0 0.7 670
[ -nn- R 0.1 0.19 0.7¢
0.2 - - 0.2 020 0.70

0.3 o - 0.3 029 09.70
0.74  ngide 0 —- -—- 0.79 figido 0 G.19 0.80
0.1 ©.20 .30 0 0.16 030
02 - e 0.2 021 0.80
. 03 e 03 025 0.80
flexable [} - ren flexible 0 0lg 0.80
0.1 01 ¢.21 080
0.2 - - 02 0.25 0.80
.3 - - 0.3 0.30 0.30
s
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Tabla 6.2.6 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice #. Modelos con

=155y D=6
. . . . .
| reglamento lb’ elemento e, /b pky o pk'v - Q | reglomento clemento e, /b pk-" o pk-" i

2 RCDF95 0 rigido 9 . 0.48 4 RCDESS [ nigido a 0.9 Q.50
Q.1 0.25 Q.1 030 0.50
0.2 0.2% Q.2 0.24 0.50
8.3 032 0.3 0.28 0.50
Bexible g 0.48 flexible 0 0.1 0.50
0.1 0.1 040 0.50

0.2 -—m 0.2 -em avar
o3 g (] 0.3 0,50
0.29 tigido [ 0.39 .50 029 tgido 0 0.1% 0.50
0.1 0.25 0.50 0.1 0.1% Q.50
02 0.28 0.50 0.2 0.25 0.50
0.3 0.33 0.47 0.3 029 0.50
fexable [ 0.39 0.50 flexible 0 0.19 0.50
0.1 e i 0.1 0.39 0.50
0.2 . e 0.2 0.48 0.50
0l — - 0.3 0.50 .30
0.4 rigido 0 0.37 0.70 0.5 agido 0 G.18 0.70
0.t 0.20 0.7 0i 0.18 .70
0.2 (.20 0.70 02 .19 G. 7
03 .33 0.7 031 0.20 0.70
flexible 0 0.37 0.70 fexible 0 0.18 0.7
0.1 .62 0.70 0i 030 0.70
0.2 .69 .70 0.2 0.40 0.70

03 o --a- 03 0.51 0.7

0.73 rigido 0 0.05 0.80 0.73 ngde 0 0.1 .80
0.1 0.23 0.33 0. 0.1y Q.30
0.2 0.38 G.80 | 0.2 0.25 0.80

0.3 0.38 .80 0.3 0.12 0.80
flexible [ .63 G.80 {lexable 0 0.20 Q.80

01 - s 0.1 on 0.30
0.2 —— 0.2 0.4 0.80
93 — - 0.3 Q.45 0.80
RCDFG) 0 rigido 0 0.48 0.50 RCDFOL 0 ngdo 0 019 0.50
2.1 .25 030 21 .20 0.50

0.2 0.29 0.3 0.2 0.24 0.50

0.3 0.32 0.47 0.3 0.28 0.48
flexibic 0 0.48 0.50 flexible 4 0.19 0.50
0.0 — = G0 0.40 0.50

037 [
0.3 - e 0.3 0. 0.50
0.25 Tigido 0 0.39 0.5 0.2 rigido 6 0.19 0.50
0.t 0.25 0.50 .1 0.19 0.50
02 0.28 0.40 0.2 .25 0.50

03 233 042 0.3 0.29 0.50

fexible 0 .39 0.50 flexible 0 0.19 0.50

0.1 — - 0.1 0.39 0.50

0.2 S - 9.2 0.48 4.50

0.3 - e 0.3 0.4% .50
0.4 sgide [} 037 0.7 0. ngde 0 0.18 .70
] 0.0 0.7¢ Q.1 0.18 0.70
0.2 0.20 970 0.2 0.19 0.70
. B3 038 4.7 03 0.20 .70
Pexilite 0 237 0.7 Hexable [ 9.18 0.7

0.1 .62 €¢.70 : .1 0.3 0.70

0.2 0.69 0.70 620 {-:0.45. )
0.3 - -— 0.3 1.51 0.70
073 __ngdo 0 055 080 074 fgdo [ 0.20 080
0.1 0.23 033 Gl 0.19 0.8¢
0.2 028 0.39 .2 0.25 0.80

03 - - 0.3 232 (.80

flexabie 0 0.53 0.80 flexible o 0.20 0.30

0.1 —eem - 0.1 9.32 0.80

0.2 - o 4.2 0.41 0.80

0.3 -—- - 83 0.45 0.80
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Tabla 6.2.7 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice £ . Modelos con
71=0.5sy D=8
Q| reglamnento '{k' clemento g b pk'r ™ pky e ) { reglamento e gheniento ¢ 'h pﬁ" - pk" o
2 RCDF85 0 rigido 0 0.48 Q.50 4 RCDFS3 £ nigido Q 1 0.50
o1 01 0.0 0.50
02 [, e 02 02e 0.50
(i 043 0.45 03 035 0.50
Hexible 0 0.48 0.50 Qexible 0 0.14 a.50
0.1 - [ 631 0.5¢
0.2 —— — 0.2 027 0.50
03 — o 03 0.26 0.50
025 nigido 1] 0.5 Ggido [} 613 050
o1 - 0.0 019 0.50
0.2 - [ 031 0.50
03 — . 03 0.38 0.50
fiexsble [ = flexible G 0.3 030
G = ] 040 T30
02 [F] 039 050
0.3 - 0.3 .31 0.50
08 rigido 0 — 04 ngido ] 013 0.7
01 — = 01 01 0.7
0.2 - e 0.2 0.2o 0.7
03 o o 03 030 .70
Hexible ) — e flexible 0 0.13 Q.70
0. = el [ 00
53 o - 0.2 G5 5.5
03" — 0.3 049 .70
075 Tigido 0 — — 0.79 nigido 1] [ RE] Q.80
0.1 - [ oI 680
B2 - 0.2 [R]] 080
03 - 0.3 0.2 .30
flexible 7 - flexible [ 014 080
0 - i 1.30 7ot
33 - 02 B (X
03 - 03 0% .00
RCDFOI o ngido 0 0.18 0.50 RCDFOI E reido 0 014 950
01 — - 0.l 0.20 Q.50
53 s - 02 0,35 057
03 = - 0.3 PEE (BB
flexable [} 0.48 0.50 flexible 0 [}E] 0.50
0l - 0.1 611 0.50
[¥] P - 0.1 0.27 0.50
63 — -.e [k} 4.1o 0.5
Q.25 rigido 0 — - 0.25 fgido 0 0.3 .50
¥ pan = 0.1 5.19 050
012 . - 0z 0.32 037
LK) — [ .3 0.40 0.40
Rexible ) i Bexible [] 0.13 6.50
[ — e [A] 0.40 0.50
0.2 o 0.2 [ED 050
03 - 0.3 03 550
0.9 rigide 0 een --- 0.5 rgide 0 0il 070
T - - (] o 57
0.2 — . 02 020 0.0
03 = - 03 0.30 6.0
fexable (] p— e flexible Q 013 070
m pa 01 0.58 ©°0
02 — - 02 051 ]
0.3 o = 03 0.50 070
073 dgido 3 - 079 nado [ 913 050
] — — 0. [ 0.80
0.2 — 0.2 [H] 0,80
03 — - 03 020 0.78
flexible 0 = - flexible [ 0.14 080
- 0.1 -l - Gl 09.30 0%
02 — = [ 0% [ES
03 - 0.3 o
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Tabla 6.2.8 Intervalos de comportamiento inaceptable para el indice . Modelos con 7=1s

y D=8
0 | ceplomenco A clemmento e /b Pr ymind Pk max o | regamento | e ciemento ¢, b Prymin | Py max

2 RCDFO3 0 rgido 1] - 4 RCDF9s 0 rigide 0 0.24 050
0.1 ) 0.1 0.22 050
0.2 -- 02 0.23 .50
03 0.41 0.4p 03 0.2 9.50
Dexable 0 flexdble 0 0.24 0.5
; 0.1 0.1 0.33 0.50
0.2 0.2 043 0.50
03 i - 03 0.40 £.40
0.2%  rigido Q e 0.29 rigido 0 022 0.50
01 i 01 020 0.50
0.1 — — 02 0.23 0.50
0.3 - 0.3 0.24 0.50
flexible 0 e —-- flexible [ 6.22 0.50
0.1 i PR 6.1 0.30 .50
0.2 - . 6.2 0.30 0.5¢
¢.3 03 0.34 030
0%  sigde [} ~-am - [E tigido 0 0.19 0.70
01 (1] 0.19 0.70
0.2 - — 0.2 0.19 270
03 - 0.3 0.19 Q.70
flexible 0 flexable 0 0.19 C03
0.1 0.1 0.2§ 0.50
02 P i 02 0.28 0.70
3 - 0.3 033 0.7
074 rigide [t 0.75 rigido 0 023 0.80
0.1 0! Ci8 0.80
0.2 0.2 0.24 980
0.3 — — 03 0.28 0.80
fisxable ] flexible [i S 023 80
0.1 0.1 0.23 080
0.2 0.2 0.28 0.80
0.3 - - 03 034 0.80
RCDFOI a rigido 7] - . RCDFOI 0 ngido ¢ 0.24 0.50
0.1 (] 0.22 0.50
0.7 — 5.2 0.23 0.50
03 - — 03 0.26 0.39
flexable 0 fexiblz 0 0.24 G50
0.1 [ 0.33 6.50
0.2 0.2 .43 0.50
13 03
0.2  rigide 2 0.24 gide 0 022 0.50
ik 0.1 0.20 0.50
02 . 22 .23 0.50
. . 03 e [E] 0.24 0.38
Texible 0 - - fexible 0 0.22 0.50
0.1 0 030 0.50
0.2 aan - 0.2 033 (.50
0.3 - 01 0.34 0.50
0.9 rigdo i) [ [N 0.5 gida ¢ 014 0.70
[N - - 1 Q.19 070

0z 0.2 0.19 0.7

. 0.3 n.3 0.19 e
fexible 0 - flaxible 0 0.1% 0.70
[ e 0.1 - 0.25 0.7

02 0.2 .28 0.7
02 - - : 03 0.33 0.70
078  rigido ¢ [ ngide L] 0.23 0.80
0.1 0.1 018 0,20
D2 — . 0.2 .24 030
03 . 0.3 0.28 0.80
flexdble 0 {lexible 0 0.23 0.80
31 0.0 0323 .80
02 02 0328 0.80
0.3 — 0.3 0.34 080

TESIS CON
85 | FALLA DE ORIGEN .




Tabla 6.2.9 Intervalos de comportamiento naceptabie para el indice J. Modelos con
7=15sy D=8
| reglamente A lemento e /b pk-" min pk-" ma ¢ | reglamento [ “kr slemento et b | Prymud Piyan
1 RCDF95 0 dgido 0 o -~ 4 RCDF9S { nigido k] 023 0.50
0l e 0.1 023 0.50
0.2 0.32 0.38 0.2 G.28 0.50
03 035 0.46 93 (KR 030
Hexible [} o flexible [ 0.23 0.5
0.1 e — 0.t 0.47 0.50
0.2 - -— 0.2 -
03 e — 0.3 -
0.25 rigido 0 0.44 .50 0.28 rigido [{ .33 0.50
) 0.1 - I 0.1 0.21 0.50
0.2 Q.30 .41 0.2 0.28 0.50
0.3 0.35 0.46 03 0.32 0.50
Rexible 0 0.4 0.50 flexible 0 0.33 0.50
0.1 -eem - 0.1 Q.45 047
0.2 - 0.2
g3 s - 0.3 -
G.9 figido 0 0.45 .70 0.9 rigido 0 0.30 4.70
0.1 Q.62 .70 0.1 0.20 .70
0.2 0.31 0.70 0.2 0.20 Q.70
0.3 (.38 0.70 0.3 0.33 0.70
flexible 0 0.45 - 0.70 flexable 0 0.30 0.70
0.1 - — 0.1 0.43 0.7
02 e oz 0.3 .78
0.3 o e 0.3
0.79 nigede O —- - 0.78% nigulo 0 0.30 0.80
i 0.24 0.27 0.1 0.20 0.80
0.2 032 .41 0.2 0.28 0.80
a3 G.40 D.48 0.3 0.34 0.80
{lexible 0 0.5 0.61 fexible 0 .30 0.80
0.1 - -—- 0.1 Q.38 0.80
07 — - 0.2 0.49 0.80
0.3 er e 0.3 0.68 .75
RCDF0I [ rigido 0 ---- RCDFOI 0 ngido 0 023 0.50
: 0.4 e —-- ol 0323 0.56
D3 - —— 0.2 028 0.50
03 038 03 .31 .46
flexible - [ - flexable [ G.23 0.50
0.1 —-- 0.1 0.47 0.5
6.2 - 0.2
0.3 o - 0.3 o -
034 ngido [ 0.44 0.50 018 ngdo 0 0.33 0,50
0.1 - —- 0.1 3.21 2.50
0.2 0.30 0.34 0.2 0.28 0.3
0.3 0.36 0.41 03 0.32 0.44
fexable 0 0.4 0.50 flexible 0 0.33 0.50
0.1 . [ : 0.1 0.45 0.47
0.2 -—- - 0.2 -
03 - 03 i
08 npde i 045 0.70 03 ngdo [0 0.30 0.70
’ 0.1 0.02 0.70 01 0.20 0.7
0.2 0.68 0.70 02 0.20 0.7
a3 069 0.70 03 0.33 0.70
flexible 0 0.45 0.70 fexible o 0.3 0.70
Q.1 - —-- 0.1 0.43 270
0.2 —- s 0.2 .64 Q.70
0.3 - e 0.3
074 Tigido 0 - 078 nigido [ 0.30 0.30
0.1 0.24 0.27 0.1 0.20 0.30
0.2 ammr e 02 0.28 0.80
0.3 s o 03 034 0.80
flexible 0 - - flexible 0 0.30 0.30
0.3 o 0.1 £.38 0.80
0.2 e e 0.2 .47 0.80
0.3 - —en 0.3 - -n
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Tabla 6.2.10 Envolventes de comportamiento inaceptable para la ductilidad media

normalizada
Ag =0 Ay =025 Ag = 0.50 Ay =075

rio reglamcnto pky mm pk_, max pk_‘. niin pk_, nax pt‘v mun pk_v max pﬁ_,. min pk_v max
0512 RCDF$5 0.1 047 0.1 0.48 0.1 048 0. 049
RCDFO# 0.1 04 0.1 037 0.1 0.36 ol 0.35
4 RCDF93 0.1 .36 01 0.37 0.1 Q.46 A 03
RCDFOI 0. G.31 Q1 03 0.} 329 0.1 0.29
1 2 RCDF95 0.2 0.49 0.12 049 0.12 0.32 0.12 0.31
RCDFO] G2 0.44 012 G-H 0.12 Q.43 012 0.+
4 RCDF95 0.14 0.5 0.15 0.48 0.14 0.49 0.14 056
RCDFOL 0.14 0.33 0.15 0.35 .14 0.36 0.14 0.39
1512 RCDF93 013 0.47 0.15 047 0.15 049 Q.15 0.63
RCDFO] .13 0.41 0.15 .41 0.15 G4 0.15 0K
4 RCDF95 0.18 047 019 048 017 0.49 017 057
RCDFO! 0.18 0.38 0.19 03R 0.17 037 017 0.39

Tabla 6.2.11 Envolventes de comportamiento inaceptable para la ductilidad normalizada

A 2o =025 g =0.50 J = 0.75

7 [0 reglamento pk}’ min p"‘y max pi‘y min p’&y max ‘ pky min pky max :Oky min /Oky max
052 RCDF95 01 0.5 0.1 042 0.12 041 G.13 0.42
RCDFO1 0.1 0.3 0.1 0.42 012 04 013 0.4
4 RCDF9s 0.21 046 0.21 0.37 Q.14 .4 012 0.43
RCIFO 0.21 O46 0.21 0.36 0.14 0.55 12 043
1 {2 RCDEF95 0.1 0.47 0.18 0.49 0.17 0.49 021 0.5
RCDEC 0.! 0.45 0.8 0.46 017 0.52 2.21 045
4 RCDF95 .19 0.35 0.2 04 0.17 0.4 0.27 0.49
RCDFO 0.19 034 0.2 0.38 0.17 0.32 0.37 .44
1512 RCDF95 0.2 0.46 0.22 0.47 0.17 0.49 0.21 0.8
RCDFOT 0.2 0.37 .22 036 0.17 0.32 .21 .31
+ RCDFS5 0.23 047 022 0.48 0.18 0.51 0.24 0.52
RCDFO: 0.23 037 0.22 0.38 018 .51 0.24 0.5

Tabla 6.2.12 Envolventes de comportamiento inaceptable para el indice £ . Modelos con Q=4

Ay =0 Ay =025 Ay =050 A, =0.75
7o reg]amento Cyg i) pic), min pky Thax pl«_v mun pky max pk}. min pk_y max pn'e}, min p.&y max

0512 RCDF93 €z ib=0 042 0.5 0.49 05 0.64 0.7 0.i5 0.57
0 ceylbstd G.34 0.5 0.33 0.5 G33 0.7 0.24 0.51

RCDFO1 s thn @ 042 0.5 0.49 0.5 0.64 0.7 215 0.57

LR ILELR 0.39 0.5 0.39 0.41 - 0.24 0.33

4 RCD¥F95 it =0 3.1 0.5 0.1 0.5 0.1 0.7 0.1 0.8

O ceg/bnid 0.1 05 0.1 0.5 0.1 0.7 01 08

RCDFO0} e (b0 0.4 0.5 0. 0.5 0.1 0.7 i1 0.8

Bepip 263 0.1 0.5 0.1 0.5 0.1 0.7 0.1 038

1 ]2 RCDF95 feae - 0.3 0.5 (.43 0.5 0.2 0.7 0.21 0.3
] Durgib e 0.2 0.5 0n1e 0.5 0.1 0.7 0.17 .55

RCDFO0] ezl m 0.3 0.5 D5 0.5 0.2 0.7 0.21 03

) : C Byt 0.2 05 .19 0.5 0.19 0.39 017 0.4

4 RCDF95 ez {b=0 L 013 0.5 .13 0.5 Q.13 0.7 0.14 0.8
Ocrg/bcdl - 0.15 0.5 015 0.5 0.3 0.7 015 0.3

RCDEQ1 s axfb =0 Q.15 0.5 015 05 015 0.7 0.14 0.8

Bcegfhabd 0.15 05 .13 05 015 0.7 0.15 0.8

1512 RCDF45 g ib=0 0.38 0.5 (.33 03 0.28 0.7 0.28 0.8
Gaegtbi0d 0.22 .5 0.22 0.5 n1g 0.7 0.21 0.8

RCDFOL sibn 0 0.38 0.5 0.33 0.5 0.28 0.7 0.28 0.8

Oceglp0d 9.22 03 0.22 0.5 .19 n7 0.21 03

4 RCDFg5 r b0 0.15 0.5 0.4 0.5 0.15 07 018 0.3

0 epfpr 0 013 0.5 017 05 0.16 0.7 0.16 N8

RCDF(1 s feuo 0l1s 0.5 0.1+ 0.5 6.15 0.7 0.15 0.8

O epibudd 018 0.5 0.17 0.5 0.16 0.7 0.16 0.8
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Tabla 6.2.13 Envolventes de comportamiento inaceptable para el indice #. Modelos con

D=6
A, =0 A, =025 A =050 A =075
T lo l‘eglamento ) /b pky min pky max pky min Pk}. M pk_y min plcy max pk‘,. o pk). max

05 |2 RCDF%5 b9 0.45 0.5
9. eribzt 0.4 a6 n.33 0.45 Q.35 036 o
RCDF01 r b= 0.45 n.s - -~-- o

0 e esib 0 - — - — -
+ RCDFESS LA 011 0.5 N Q3 0.1 0.7 0.l .U
V«rgtoc0) 014 03 v.i6 0.8 0.15 0.7 0.14 08
RCDFOI “s'be0 0 G.5 0.1 05 01 0.7 D 0.8
Dacstbe0d 0.17 6.5 D16 0.5 0.15 0.7 214 [IX]
1 {2 RCDF%3 ib-0 0.4 0.5 .37 046 0.68 0.7 ==
Dcestbsnd 0.32 05 .24 0.31 0.24 0.37 0.2 0.48
RCDFO] fcib-0 0.44 0.3 asem 0.68 c.7 -
Qcesthbsold 0.27 0.3 G.24 0.31 0.2 0.27 02 0.3
4 RCDF95 lbr 0 0.19 0.5 Gl9 0.3 0.17 0.7 0.19 0.8
) Q<cepibn0l 0.19 0.5 018 0.5 018 07 0.16 0.8
RCDFO} AR 018 0.5 0.9 0.5 0.17 N7 0.19 0.8
Q«¢stb203 0.19 0.5 0.18 ¢.5 0.13 9.7 G.16 0.8
152 RCDF95 s lbea 0.48 G5 0.39 G.5 0.37 0.7 0.65 0.8
) O<rey/bnnd 0.25% G.s 0.25 0.5 0.2 0.7 C.23 ng
RCIFO] f:'be0 0.48 G.5 0.39 0.3 0.37 0.7 065 08
0ces7b203 0.25 0.3 0325 0.5 0z 07 0.23 08
4 RCDF95 rrib-0 01e 0.5 019 03 .18 07 0.2 0.8
9-r;ib2 03 0.2 0% nig 035 0.8 0.7 019 0.3
RCDFOI ;b= 0 ule 03 019 0.3 (.18 o7 0.2 08
Grrgibs 03 0.2 03 019 0.3 .18 07 919 08

Tabla 6.2.14 Envolventes de comportamiento inaceptable para el indice § . Modelos con

D=8
A =0 A =025 A =050 A =075

ar reglamenlo [ Ib p.ky min piz_v max p&_,. win p",v max pk_,, min pf:y max pk). min p.’cy max
oxiz2 RCDF9S s ibed 0.48 0.5
. 8 cesib L0 0.43 043 e [ o
RCDFO| tpib=0 0.48 0.5 e
Quespihond J— —— — — . e ——— -
4 RCDF9S T .14 0.5 013 .05 013 0.7 0.14 0.8
G, rhe03 2 0.3 019 03 G.17 07 ul? 08
RCDE(I a0 [ 03 613 0.5 0.13 07 .14 0.8
0 ceg/bz03 2 05 019 05 0.17 07 0.17 08

NI RCDFS5 3 fb a0 -

0~ ¢;26:03 0.4] 0.46 — . -
RCDFO1 4ibe 0 - — - . - -
0 eyt u0.3 —— — —— anm — —— —— ———-
4 RCDF95 ihag 0.24 0.5 0.22: 05 0.19 07 023 0.8
Dcusip 503 0.22 -] ERE ca 0200 0.5 0.19.. . 0.7 018 0.3
RCDFO! L 0.24 0.5 0212 [ 0.10 0.7 0.23 0.8
U< cp it 03 .22 03 102 0.3 0.19 0.7 018 08
B E RCDF93 ribee s R o3 0.45 0.7
Dcsiae03 032 036 .03 03 031 07 024 0.6
RCDF0} ez lhua e e G5 0.45 0.7
- 8eribi0d 035 0.38 03 041 0.62 0.7 0.24. 0.27
4 RCDF95 elbeo 0.23 05 - 0.33 05 c3 0.7 023 - 0.8
0 ce;/b0d 0.23 - 05 - 021 G5 0.2 0.7 0.23 0.8
RCDFGI e lba0 023 0.5 032 0.5 0.3 0.7 03 0.8
) 0 vesfb0d 0.23 0.5 0.21 0.5 0.2 0.7 0.2 .8
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Tabla A.4.1 Valores simulados de F, Wy L a través del método de simulacién de Monte

Carlo
v.a. H Z Valor simulado
F 0.1409 -1.0761 3569.56 (kg)
0.0201 -2.0516 317936
0.6521 0.3911 4156.44
0.8716 1.1340 4453 62
0.3022 -0.5182 3792.74
w 09791 | 2.0359 60.18 (kg/m)
0.1199 -1.1753 4412
0.0413 -1.7362 | 4132
0.4751 -0.0625 49,69
0.0513 -1.6324 41 84
L (.8833 1.1916 7.19 (m)
(.5257 0.0644 6.06
09111 1.3478 7.35
0.4960 -0.0099 599
0.8210 0.9191 T 6.92

Tabla A.4.2 Valores simulados de Me través del método de simulacion de Monte Carlo

[Me@gm) | 2411 | 1846 | 2043 | 2579 | 2524 |

Tabla A 4.3 Valores de los parametros estadisticos de AMe y el error relativo encontrado,.
para diferente nimero de simulaciones de Monte Carlo

Ns E[Me] Er (%) T Er (%)
5 24.61 355
50 2334 5.42 416 14.6
100 23.16 0.70 430 3.41
500 - 22.87 1.20 - 4.52 5.04
1000 23.29 1.79 4.66 2.94
5000 23.18 0.46 4.36 6.77
20000 23.09 0.38 438 0.49
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0 0.2 0.4 06 08 “*

a) elemento flexible | r
- TESIS Con
z | FALLA DE ORIGEN
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—#edf =qe, + ¢b
2 1
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FstRm ___________________________________
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0 0.2 0.4 P. 0.6 08

b) elemento rigido

Fig. 3.2.1 Factor de sobre-resistencia por torsion en funcién de p, y de acuerdo con las dos

excentricidades de disefio
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Y i

<
O,
AN

Fig. 5.1.1 Modelo estructural con cinco elementos resistentes y excéntrico en una direccion

nZ)

Z. =0 | 7

Fig. 5.2.1 indice de confiabilidad y probabilidad de falla
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[ Factor de
comportamiento

sismico, 0 = 2,4

Excentricidad estéﬁca
normalizada, e,/ =0,0.1, 0.2,
0.3

Periodo fundamental de
la estructura,
7=05 10155

Restriccion a la torsion,
4,=0,0.25,0.50, 0.75

Estudio

=> Relacion de rigideces torsional - traslacional

Parametrico p,=0.120.5 (para 4,=0,025), p, =0.120.7

{(para A, =0.50);, p,, =0.1 208 (para 4, =0.75)

Factor de sobre - resistencia
estructural = 1.5

Criterio de disefio
por‘torsi(’)n:
RCDFSS, RCDFOL

Relacion de aspecto
de la planta, ab =1

.

Fig. 5.1.1 Valores considerados para los parametros estructurales estudiados
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0 0.2 0.4 0.6 0.8 P~

a) elemento rigido

0 02 0.4 0.6 08 p«

b) elemento flexible

Fig. 5.3.1 Factores de sobre-resistencia por torsion de acuerdo al RCDF95, 2, =0y

diferentes valores de e, /b
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—¥- e.s-f?: =()

4l —e—esh=0/
—B— es/h=0.2
——es/h=0.3

0 0.2 04 0.6 0.8 o«

a) elemento rigido

0 0.2 0.4 0.6 0.8 P~

b} elemento flexible

Fig. 5.3.2 Factores de sobre-resistencia por torsion de acuerdo al RCDF95, 4, =0.75 y

diferentes valores de ¢ /b
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41 M= es’h=0
: _ ——esh=0. ]
3 - ........................................ +€S/b:0.2 [
E : —&—es/h=0.3
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1
0 ; . ,
0 Q.2 04 08 0.8 D
a) elemento rigido
5
4 4.
3 -f
&g
2 a
A e i
O -t - '
0 0.2 04 0.6 08 p«

b} eleﬁento flexible

Fig. 5.3.3 Factores de sobre-resistencia por torsion de acuerdo al RCDFOI, 4, =0 y

~ diferentes valores de e /b
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5 NEaY .
—e—es/h=0
4 4 —e—es/h=01
—&—es/b=0.2
3 ] | TRmesb=03
&
2 A AN B
1 -
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0 0.2 0.4 0.6 - 0.8 P~
a) elemento rigido
5
4 N
3 .
s
2 .
1
C : . .
I O 02 04 06 0.8 p«

b) elemento flexible

Fig. 5.3.4 Factores de sobre-resistencia por torsion de acuerdo al RCDFO1, 4, =075y

diferentes valores de e /b

W {dp, o

TREIS (g
L INEPEE W |

FALLA DE ORIGEN |

96



1 : —8— Ax=05
—— Ax=0.25
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Fig. 5.3.5 Resistencia total normalizada de los elementos en la direccién ¥, disefio segl’m el
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ol AR TE e
—8— k=05

R

- ¥ A=)

0.8 _—
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Fig. 5.3.6 Resistencia total normalizada de los elementos en la direccion ¥, disefio segin el

RCDF01 E ‘
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ductilidad ‘normalizada

dustilided normalizada ductilidad normalizado

ductilidad normaiizada

Elemento rigido Elemento flexible

el . A o
th D i o

)

- = N N
O t o

tn

)

_A_ANN
th O W o w

(=]

£

Akx=0.0

My =0.25

ANo=0.50

© My=0.75

Fig. 6.1.1 Dyctilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, =2,

7=0.5s y RCDF95
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Elemento rigido

bl e
tn o n

tn

ductilidad normalizada
5

-
o

ductiiidad normalizada

N
o

2.0

tn

tn

ductilidod normalizado
o

-]

N
tn

ductilidad nermalizada
R S

., b

[=]

N S

P S
™

[+ ]

—

[=]

Elemento flexible

25
Ny=0.0
Ny=0.25
Moc=0.50
> Mo=0.75
o N F B
.0 2 4 R 8 1.0

Py

Fig. 6.1.2 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, =2,
7=0.5s y RCDFO1
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ductilidod normalizada

ductilided normalizada

ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

Elemento rigido

25 - . 25
D-e/b=0.%
1.8 8/b=0.2
T % e, /b=0.3
1
8 1.0
2_0_.'..,.. ........
1.5 :
1.0
5

. O

—ANN
tm O

0 '

] _
.0 2 4 6 ¥:] 10 .0

Elemento flexible

A=0.0

Ao =0.25

M =0.50

Py

Fig. 6.1.3 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, (J=4,
: =0.5s y RCDF95
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ductilidad normalizada ductilidad normalizada ductilidad normalizeda

: ductiﬁ:aéd norrnalizadu‘

Elemento rigido Elemento flexible

25 . , — 2.5

e
in b b o

B

Ay =0.0

N=0.25

M =0.50

M=0.75

Fig. 6.1.4 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inctertas, Q=4,

7=0.5s y RCDFO1
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ductilided normolizade

ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

. =~ NN
o O ¢ o o

P e o
0 b o

tn

- - NN
th © th o wm

.- e NN
o ¢t O ;-

tn

Elemento flexible

Elemento rigido

Ao =0.0

, o

No=0.25

-

Ay=0.50

, O

Ay =0.75

-]

Fig. 6.1.5 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=2,

T=1s y RCDF95
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ductifidad normalizada

ductilidod normalizada ductilidad normalizadae

ductilidad normalizada

Rl (I
Q v o o

25

Elemento rigido

tn

25

Elemento flexible

Mo=0.0

N=0.25

A =0.50

2.5

Ne=0.75

Fig. 6.1.6 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, O =2,

T=1s y RCDFOI
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ductilidad normalizada ductilidad normalizada ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

Elemento rigido

Elemento flexible

P e B o
o oo wm

25

Ae=0.0

S e R o
tn & & o

A =0.25

, O

b

o f—-ern
o TR

el o
tn o in o

M=0.50

2.5
2.0

-
th

A =0.75

Fig. 6.1.7 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=4,

T=1s y RCDF95
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ductilidad normalizada

ductilidad nermalizado

ductilidad nermalizada

‘ ductilidad r_f;srmslizadu

Elemento rigido Elemento flexible
25

- - NN
s O thh O M

Me=0.0

My =0.25
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2.0

_._.
tin o

=050
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¢ o o o (¢
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Fig. 6.1.8 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=4.

7=1s y RCDF01
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ductilided normalizada

ductilidad normalizeda

ductilidod normalizado

ductiidod normalizade

Elemento rigido Elemento flexible
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Fig. 6.1.9 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, =2,

T=1.5s y RCDF95

N T T
SN

| TESIS GO

o LBk Oy

1
i
&
§
f




Elemento rigido

o

Elemento flexible

- NN
o

ductilidad ‘normalizada

Ay =0.0

Lo o

e B . B
n o wm o

ductilidad normalizada

A =0.25

, D

2.5
2.0
1.5

1.0

ductilidod nermalizada

- Ng=0.50

ductilidad normalizada

- A=0.75

" Fig. 6.1.10 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=2,

I'=1.5s y RCDF01
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ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

Elemento rigido

Elemento flexible

25 - - - — 2.5

Ny =0.25

ANy =0.50

2o NN
o Ww O w

tn

Ao=0.75

. &

Fig. 6.1.11 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=4,
7=1.5s y RCDF95
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ductilidad nﬁm-mllzadn ductiidad normalizada ductilidad normolizada

ductilidod normalizada -

Elemento rigido

Elemento flexible

Ay =0.0

M =0.25

A =0.50

Fig. 6.1.12 Ductilidad media normalizada para modelos con propiedades inciertas, 0=4,

7=15s

y RCDFO1
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Elemento rigido Elemento flexible

- = N N
Lo th O 1 o W
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Fig. 6.1.13 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, =2, 7=0.5s y RCDF95
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Fig. 6.1.14 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, =2, 7=0.5s y RCDFO01
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Fig. 6.1.15 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, =4, 7=0.5s y RCDF95
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Fig. 6.1.16 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, Q=4, I'=0.5s y RCDF01

114

A A M ok o e S
"’Q.S::‘,‘Vl&':%»kwammww

C st CON
| ALLA DB ORIGEH |

w




ductilidad normalizada

ductilidad normalizada

ductilidad normaglizade

ductilidad normaiizada )

Elemento rigido Elemento flexible

2.5 25
2.0
1.5
1.0
‘5 AI‘!#U.U
.0
Mo =0.25
My =0.75
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Fig. 6.1.18 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, =2, T'=1s y RCDF01
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Fig. 6.1.19 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, O=4, 7=1sy RCDF95
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Fig. 6.1.20 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, O=4, T=1s y RCDF01
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Fig. 6.1.21 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, 0=2, 7=1.5s y RCDF95
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Fig. 6.1.22 Ductilidad nqrmalizada para modelos deterministas, O=2, 7=1.5s y RCDF01
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Fig. 6.1.24 Ductilidad normalizada para modelos deterministas, J=4, 7=1.5sy RCDFO0I
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Fig. 6.2.1 Indice de confiabilidad para modelos con 0=2, 7=0.5s, RCDF95 y D=4
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Fig. 6.2.2 Indice de confiabilidad para modelos con O=2, 7=0.5s, RCDFO1 y D=4
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Fig. 6.2.3 Indice de confiabilidad para modelos con 0=4, 7=0.5s, RCDF95 y D=4
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Fig. 6.2.4 Indice de confiabilidad para modelos con =4, 7=0.5s, RCDF01 y D=4
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Fig. 6.2.6 Indice de confiabilidad para modelos con 0=2, T=1s, RCDF0l y D=4

TESIS CON
2 PALLA DE ORIGEN




Elemento rigido | Elemento flexible

lkx==0.0

Ny =0-25

Ag=0.50

A=0.75

Fig. 6.2.7 Indice de confiabilidad para modelos con 0=4, T=1s, RCDF9S y D=4
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Fig. 6.2.9 Indice de confiabilidad para modelos con =2, T=1.5s, RCDF95 y D=4
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Fig. 6.2.10 Indice de confiabilidad para modelos con 0=2, 7=1.5s, RCDF01 y D=4
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Fig. A.1 Concentraciones de la fdp p_(X), segiin el método de Estimaciones Bipuntuales
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Fig. A.2 Concentraciones de 'probabiiidad para dos variables aleatorias segiin el método de

= .E'stimaciones Bipuntuales

135




I
+ . Pzn(}“vxz‘n)

Xl —

Plz (xl.zu;“) Rl(xl.li}z)

| Pzz (}‘s'xm)
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Fig. A.4 Modelo estructural con propiedades inciertas
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