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RESUMEN

Se analiza mediante un criterio de optimizacion, la influencia que tiene el tipo de suelo en la
combinacion 6ptima de factores de carga (muerta, viva y sismo) que se usan para el disefio
sismico de edificios. Para ello, se emplea una metodologia que es util para establecer factores
de carga optimos que minimizan el costo en el ciclo de vida de la estructura; como restriccion
se establece que la tasa media anual de falla estructural sea menor o igual a cierto valor
prescrito (que es la implicita en los disefios hechos de acuerdo al Reglamento de
Construcciones del D.F., 2004). El valor prescrito de la tasa media anual de falla estructural
es diferente para cada tipo de edificio y se obtiene al utilizar la combinacion de factores de
carga recomendado en el Reglamento de Construcciones del D.F., 2004. El costo del ciclo
de vida de la estructura incluye diferentes costos: costo inicial, costo por reparacién, costo
por pérdida de contenidos, costo por pérdidas indirectas, costo por lesiones y costo por
pérdida de vidas humanas. La metodologia de optimizacién se aplica a dos grupos de
edificios de concreto reforzado. El primer grupo corresponde a edificios de 4, 7 y 10 niveles
que se ubican en suelo firme (con periodo dominante Ts~0.5s), y el otro grupo corresponde
a edificios de 6, 12 y 16 niveles en suelo blando (Ts~1.5s) de la ciudad de México. Los
edificios de concreto reforzado se disefian utilizando diferentes combinaciones de factores
de carga. Por medio de andlisis dindmicos incrementales se encuentran las estadisticas de las
maximas distorsiones de entrepiso, las cuales se relacionan con la capacidad estructural. En
la zona firme los modelos estructurales se someten a 10 registros sismicos fuertes, y en la
zona blanda a 13 movimientos fuertes. Todos los registros corresponden a sismos de
subduccioén con magnitudes M26.9. Por otro lado, se estiman los dafios, asi como los costos
totales que puede esperarse para cada grupo de edificios. Se hace ver que la combinacién
Optima de factores de carga es diferente para el disefio de edificios ubicados en suelo firme

que para los edificios ubicados en suelo blando.



ABSTRACT

Using a criterion of optimization, the influence of the type of soil on load factors optimal
combination (dead, live and seismic) used for the seismic design of buildings, is analyzed. A
methodology that is useful for establishing optimal load factors that minimize the cost over
the life cycle of the structure is employed; and as a restriction, it is established that the annual
exceedance structural failure rate must be less than or equal to a prescribed value (implicit in
the Mexico City Building Code 2004). The prescribed value of the annual exceedance
structural failure rate is different for each type of building and is obtained by using the
combination of load factors recommended in the Mexico City Building Code 2004. The life-
cycle cost model used here includes different types of costs. The optimization methodology
is applied to two groups of reinforced concrete buildings. One set (consisting on 4-, 7- and
10-story buildings) is located on firm ground (with a dominant period Ts = 0.5s), and the
other (consisting on 6-, 12- and 16-story buildings) on soft soil (Ts = 1.5s) of Mexico City.
Each group of buildings is designed using different combinations of load factors. Through
incremental dynamic analyses, the statistics of the maximums inter-story drifts (associated
with the structural capacity) are found. The buildings located on firm zone are analyzed under
the action of 10 intense seismic records, and those on soft zone, under 13 intense ground
motions. All the motions correspond to seismic subduction events with magnitudes M > 6.9.
Then, the structural damage and the total costs expected, corresponding to each group of
buildings, are estimated. It is concluded that the optimal load factors combination is different

for the design of buildings located on firm ground than that for buildings located on soft soil.
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CAPITULO 1
INTRODUCCION

En el presente estudio se analiza la influencia del tipo de suelo en la combinacién 6ptima de
factores de carga (muerta, viva y sismo) que se usan para el disefio de edificios. Para ello, el
trabajo se estructura en seis capitulos. Ademads, otro pardmetro que también puede calibrarse
con base en minimizacion de costos totales esperados es el coeficiente sismico que se usa en

el disefio de edificios; sin embargo, este pardmetro queda fuera del alcance de esta tesis.

En el capitulo 1 se da una descripcion de la problematica que se plantea estudiar, se desarrolla
la justificacion, objetivos y las hipdtesis que se toman en cuenta para realizar la investigacion.
Se presentan los alcances del trabajo y las investigaciones previas relacionadas con el tema

en estudio.

En el capitulo 2 se presenta una breve descripcion de la sismicidad en México. Ademads, se
muestra la metodologia para establecer factores optimos de carga asociados con el minimo
costo total esperado durante la vida ttil de las estructuras. Se describen las bases tedricas
necesarias para desarrollar la metodologia, como el calculo del peligro sismico, la obtencién

de la capacidad estructural y el peligro de demanda de distorsiones maximas de entrepiso.

Tomando como base lo anterior, en el capitulo 3 se muestra el procedimiento para la
simulacion de las demandas sismicas, las cuales se relacionan con las distorsiones maximas
de entrepiso y con ellas estimar el costo total esperado durante la vida util de las estructuras.
El costo de ciclo de vida de la estructura se conforma por el costo inicial més los costos

asociados a los dafios.

Las caracteristicas de las zonas en estudio se describen en el capitulo 4, donde se muestra los
registros simicos que se utilizan para analizar las estructuras en cada zona, correspondientes

a sismos con magnitudes M>6.9, y las curvas de peligro sismico involucradas en el anélisis.

La evaluacion de la metodologia se lleva a cabo en el capitulo 5, en donde se analizan dos
grupos de edificios de concreto reforzado, ubicados en suelo firme y, alternativamente, en
suelo blando. Se estiman los dafios, asi como los costos totales durante la vida ttil que puede

esperarse para cada grupo de edificios.



CAPITULO 1

En el capitulo 6 se plantean las conclusiones y recomendaciones que se generan de la

investigacion. Finalmente se muestra las referencias bibliograficas consultadas.

1.1 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

La mayoria de los reglamentos de construccion, incluyendo los de la Ciudad de México,
durante varias décadas han establecido factores de carga para el disefo de edificios (muchas
veces por el juicio de expertos). Estos factores se han propuesto indistintamente del tipo de
suelo donde se ubican las estructuras, donde el peligro sismico y los periodos dominantes de
suelo son diferentes, y ademds existen diferencias en las caracteristicas de la excitacion
sismica a las que se ven sometidas las estructuras, lo cual estd relacionado con el tipo de
suelo donde éstas se ubican. En este estudio se busca mostrar que el tipo de suelo tiene
influencia significativa en la combinacién 6ptima de factores de carga. Para ello se aplica
una metodologia de optimizaciéon del costo total esperado durante la vida util de las
estructuras. Por otra parte, se revisa que la tasa media anual de falla estructural sea menor o
igual a cierto valor prescrito (es el que se obtiene al utilizar la combinacion de factores de

carga recomendado en el RCDF-2004).

La Ciudad de México es un caso particular donde a distancias relativamente cercanas existen
diferencias notorias en las caracteristicas de las excitaciones sismicas, debido a que las
caracteristicas del suelo son muy distintas. En esta ciudad se tienen zonas con periodos
dominantes de suelo de 0.5 segundos para suelo firme y de 2-4 segundos para suelo muy

blando, lo que provoca que existan grandes diferencias en las respuestas estructurales.

Con base en lo anterior, el no considerar estas diferencias en el tipo de suelo para proponer
factores de carga, puede llevar a que para algunas zonas el costo total esperado se aproxime
al minimo, mientras que para otras zonas estos costos se alejen. Esta aproximacion al costo
minimo se debe a que los factores de carga se utilizan para disefiar una amplia variedad de
estructuras con diferentes caracteristicas, por lo que para una estructura en particular no
siempre se logrard un disefio asociado con el minimo costo total esperado, aun considerando

las diferencias en el tipo de suelo.
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1.2 JUSTIFICACION

Las Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefio de
Estructural de las Edificaciones del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal
(2004) establece que la seguridad de una estructura debe verificarse para el efecto combinado
de todas las acciones que tengan una probabilidad no despreciable de ocurrir
simultdneamente. En el caso de las combinaciones que incluyen acciones permanentes,
variables y accidentales, esta combinacion se debe multiplicar por el factor de carga de 1.1.
La propuesta del factor de 1.1 estd basado en el criterio de reconocidos investigadores e

ingenieros estructuristas.

Por otra parte, tomando el criterio de optimizacion de costos, las pérdidas econdmicas en un
lugar en particular ante un evento sismico fuerte pueden ser muy importantes, tal como las
pérdidas reportadas en la Ciudad de México, correspondiente a suelo blando (zona de lago)
cuando ocurri6 el sismo de 1985, o tener pérdidas econdmicas menores como las reportadas
en suelo firme para el mismo sismo, entre estas dos zonas las diferencias entre las pérdidas
econdmica fueron muy notorias. Es por ello que se tiene la necesidad de realizar estudios
acerca de como el tipo de suelo donde se ubican las estructuras influye en la propuesta de
factores 6ptimos de carga y asi tener una mejor fundamentacién acerca de la propuesta de

estos valores.

La presente investigacion se enfoca en obtener y comparar los factores éptimos de carga de
las estructuras ubicadas en dos tipos diferentes de suelo: firme y blando, con la intencién de
tener metodologias mds claras, eficientes y concisas que se reflejen en los reglamentos de
construccion para que se implementen en la practica profesional. Con esto se busca
minimizar los costos totales esperados en las estructuras ante eventos sismicos fuertes y que

ademds éstas cuenten con adecuados niveles de seguridad.

Por otra parte, los reglamentos actuales de construccién han sido de mucha utilidad; sin
embargo, debe siempre existir la necesidad de mejorarlos, para que los sistemas estructurales

cumplan con sus objetivos de disefio de la mejor manera posible.



CAPITULO 1

1.3 OBJETIVO

Este estudio tiene como principal objetivo mostrar la influencia que tiene el tipo de suelo
donde se desplatan las estructuras en los factores 6ptimos de carga. Esto se lleva a cabo
aplicando una metodologia que es util para establecer factores de carga que minimizan el
costo en el ciclo de vida de la estructura, estableciendo como restriccién que la tasa media
anual de falla estructural sea menor o igual a cierto valor prescrito (implicito en el RCDF-

2004).

1.4 ALCANCES E HIPOTESIS

La metodologia de optimizacion se aplica a dos grupos de edificios de concreto reforzado.
El primer grupo corresponde a edificios de 4,7 y 10 niveles que se ubican en suelo firme (con
periodo dominante Ts~0.5s), y el otro grupo corresponde a edificios de 6, 12 y 16 niveles en
suelo blando (Ts~1.5s) de la Ciudad de México. El nimero de niveles de los edificios en
cada tipo de suelo se eligié de tal manera para que el periodo natural de vibracion
correspondiera con la meseta del espectro de disefio y asi los disefios se rigieran por las
aceleraciones espectrales mdximas. En la zona firme los modelos se someten a 10 registros
sismicos fuertes, y en la zona blanda a 13 movimientos fuertes. Todos los registros

corresponden a sismos de subduccién con magnitudes M26.9.
Las hipétesis consideradas son:

e La ocurrencia de los eventos sismicos sigue un proceso de Poisson, por lo tanto, los
tiempos de espera de las demandas sismicas se modelan con una funcién de
distribucion de probabilidad exponencial.

e Elmodelado de los edificios para obtener la capacidad estructural es mediante marcos
tridimensionales en el programa Ruaumoko3D, considerando que las losas son
diafragmas rigidos.

e No se considera la interaccién suelo-estructura en los edificios.

e Las excentricidades en los edificios no son mayores del 10% de la dimensién medida
en planta perpendicular a la direccion de andlisis sismico.

e Los disefios se realizan considerando un andlisis dindmico modal, se elige un nimero

total de modos de tal manera que participe el 90% de la masa efectiva.
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e Se utilizan las distorsiones médximas de entrepisos para medir el dafio estructural y se
asocian a los costos por dafios en la vida util.

e Cuando el edificio sufre dafios estructurales, al momento de repararlo se considera
que vuelve a las condiciones iniciales, por lo que la rigidez y resistencia regresan a

sus valores iniciales.

1.5 ANTECEDENTES

Un proceso de disefio se enfoca en obtener la mejor relacion entre varios factores como la
seguridad, el desempeiio, durabilidad, el costo y la seguridad, principalmente. Se puede decir

que el mejor disefio es en el que se logra la mejor relacion costo/confiablidad.

Una gran parte de los cddigos de disefio en el mundo han intentado establecer criterios de
disefio basados en confiabilidad con el fin de reducir los dafios y costos a valores aceptables
(Esteva, 1968; Sorensen et al., 1994; Wen, 2001; Ellingwood, 1994a, 1994b). En un disefo
basado en confiabilidad se busca disefiar un sistema estructural para que posea un nivel de
confiabilidad determinado o lo més cercano a una confiabilidad objetivo. Gayton et al. (2004)

muestra algunos métodos utilizados comtinmente.

Para hacer mads facil el disefio de las estructuras en la practica ingenieril, muchos cédigos de
disefio usan el método basado en factores de carga y resistencia (LRFD por sus siglas en
inglés), en el cual se incrementan las cargas y se reducen las resistencias por medio de
factores. Estos factores se calibran de tal manera que el sistema estructural tenga un nivel de

confiablidad adecuado.

Por otra parte, los costos esperados durante la vida util de las estructuras juegan un papel
importante al momento de establecer pardmetros para el disefio. Estimar estos costos durante
la vida util de una estructura, la cual es aproximadamente entre 50 y 75 afios (American
Society of Civil Engineers ASCE, 2010), ha sido un gran desafio para los investigadores
relacionados con el tema. El determinar los costos en un tema que ha sido ampliamente
estudiado en las ultimas décadas por diversos autores como, por ejemplo: De Ledn, 1991;
Wen y Kang, 2001a, 2001b; Akta et al., 2001; Lagaros, 2007; Montiel y Ruiz, 2007; Ang,
2011; Esteva et al., 2011; Mitropoulou et al., 2011; Baron y Frangopol, 2015; sin embargo,

estas metodologias son dificiles de aplicar debido a que estdn limitadas a casos particulares.
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Recientemente se han propuesto metodologias eficientes para establecer factores y
combinaciones 6ptimas de carga que minimizan el costo total esperado en la vida til de las
estructuras (Bojorquez et al., 2015). Esta metodologia es la que se utiliza en el presente
estudio para estimar factores Optimos de carga para dos distintas zonas en que las

caracteristicas del suelo son diferentes.



CAPITULO 2
BASES TEORICAS Y METODOLOGIA GENERAL

2.1 SISMICIDAD EN MEXICO

Los terremotos se producen por una liberacién de energia de manera répida y espontdnea,
generalmente por el movimiento de las placas tectdnicas. La corteza terrestre estd dividida
en varias placas tectonicas y el gran porcentaje de los terremotos se generan en los bordes de
éstas. Sin embargo, algunos terremotos también se generan en fallas geoldgicas locales (ej.

Falla de San Andrés) y se les denomina sismos intraplaca.

La sismicidad en México se debe principalmente a la interaccion de cinco placas tecténicas
(Figura 2.1): la placa de Norteamérica, la placa del Pacifico, la Placa de Rivera, la placa de
Cocos y la placa del Caribe. La sismicidad en el noroeste de México estd determinada por la
falla de San Andrés. Existe una zona de subduccion entre las placas Rivera y de Cocos bajo
la Norteamérica que va desde el estado de Colima hasta Oaxaca, los sismos producidos en
esta zona son las de mayor peligro para la Ciudad de México, ademds, en esta zona se
encuentra la llamada brecha de Guerrero donde no se han producido grandes temblores en
los ultimos 90 afios, por lo que esta brecha sismica es la que mayor potencial sismico tiene
en México (Angeles, 2010). En el sur de México la placa de Cocos se subduce bajo la placa
del Caribe (Rosenblueth, 1992); por otro lado, en México se generan sismos intraplaca en el

interior del pais debido a la presencia de fallas geoldgicas locales como la de tipo Acambay.
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CAPITULO 2

2.1.1. Regionalizacion sismica

El primer mapa de regionalizacion sismica para fines de ingenieria fue propuesto por Esteva
(1970), quien calculé mapas de aceleracion y velocidad méxima del suelo para todo México,
para periodos de retorno de 50, 100 y 500 afios, de esta manera, se establecio el primer mapa

nacional de peligro sismico en el mundo (McGuire, 2007).

La Republica Mexicana para efectos de disefio sismico esta dividida en zonas sismicas (CFE,
2015), como se observa en la figura 2.2. En esta regionalizacién la zona A y B se consideran
de baja sismicidad, mientras que las zonas C y D se consideran de alta sismicidad. La Ciudad
de México se encuentra ubicada en la zona B; sin embargo, debido a las condiciones locales

del subsuelo del Valle de México, pueden esperarse altas aceleraciones (CFE, 2015).

Figura 2.2. Regionalizacion sismica de la republica Mexicana (CFE, 2015)

2.1.2 El valle de México

El valle de México tiene tedricamente un peligro sismico moderado por la lejania con la costa
del Pacifico; sin embargo, el movimiento sismico se amplifica en la zona de Lago, debido a
la presencia de estratos de arcillas altamente compresibles, siendo mds susceptibles al dafio

los edificios de entre 5 y 15 pisos (Rosenblueth, 1992; Bazdn y Meli, 2002).

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (2004), divide el valle de México en
tres diferentes zonas: I, II, III, para suelo firme, de transicién y blando, respectivamente. La

zona III adicionalmente se subdivide en cuatro subzonas (Illa, IIIb, IIlc y IIlq).
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e Zona I. Lomas, formadas por rocas o suelos generalmente firmes que fueron
depositados fuera del ambiente lacustre. Se localiza en las partes més altas del valle
y es la de menor peligro sismico.

e Zona II. Transicion, es la zona intermedia en que los depdsitos profundos se
encuentran a 20 m de profundidad, o menos, y que estd constituida por estratos
arenosos y limo arenosos intercalados con capas de arcilla lacustre.

e Zona lll. Lacustre, es la zona donde antiguamente estaban los lagos y esta integrada
por depositos de arcillas altamente compresibles con espesores superiores a los 50 m.

En esta zona de presenta el mayor peligro sismico por los efectos de sitio.

En la figura 2.3 se observa las diferencias en los espectros de respuesta eldsticos de
seudoaceleraciones para la zona de lomas (terreno duro, CUIP), transicién (terreno

intermedio, VIVE) y lacustre (terreno blando, SCT), correspondiente al sismo de 1985.

1200
1000
800
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400 y \

200 —=-77 NS

0
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Figura 2.3. Espectros elasticos de respuesta (§=5%) del sismo de 1985 en diferentes zonas de la
Ciudad de México

2.2 METODOLOGIA GENERAL

En esta tesis se aplica una metodologia para para establecer factores y combinaciones éptimas
de carga que minimizan el costo total esperado en la vida til de las estructuras (Bojérquez
et al., 2015). Los costos totales incluyen: el costo inicial y el costo por dafios causados por
futuros sismos. Los costos por dafios incluyen: costo por reparacion, costo de dafio al
contenido, costo asociado a la pérdida de vidas humanas, costo por heridas y pérdidas

econdmicas.



CAPITULO 2

A continuacidn, se presentan los pasos generales:

1. Se disenan diferentes edificios de concreto reforzado de acuerdo con las especificaciones
del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (2004). En los disefios se utilizan

diferentes combinaciones de carga.

2. Se obtiene la estadistica de la distorsion maxima de entrepiso asociada a los estados limites

de interés, mediante Analisis Dindmicos Incrementales (ADI).

3. Para cada combinacion de carga de disefio, y aplicando la ec. 2.1 (Cornell, 1968; Esteva,
1968), se determinan las tasas anuales de excedencia de cierto nivel de distorsion (curva de

peligro de demanda de distorsién maxima de entrepiso):

dv(S,
VD(d)=f‘ 1;; )

P(D > d|S,)d(S,) 2.1

Donde:

d: distorsién méaxima de entrepiso

vp(d): nimero medio de veces por afio que se excede d

S,: ordenada del espectro de seudoaceleraciones

P(D > d|S,): curva de fragilidad. Es la probabilidad condicional de que el valor D en una
estructura exceda la distorsioén d , dada una intensidad S,

v(S,): nimero medio de veces por afio que ocurre una intensidad igual o mayor que S, y con
este valor se genera la curva de peligro sismico del sitio de interés. La derivada de esta curva

se obtiene numéricamente.

4. Se calcula la tasa media anual de falla estructural para cada combinacidn, utilizando la ec.

2.2 (Cornell, 2002; Montiel y Ruiz, 2007).

-

dvp(d)
i

| P(C < D)d(d) 2.2)

Donde:

Vr: tasa media anual de falla estructural. Es el niimero medio de veces por afio que la demanda

D excede la capacidad C

P(C < D): funcién de distribucién acumulada de la capacidad

10
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La derivada de la curva de peligro de demanda se obtiene numéricamente. Ademads, Se
descartan los edificios cuyos disefios presenten una tasa media anual de falla estructural
mayor que la implicita en el RCDF-04 (v, ycpc-04); €5 decir, se establece la siguiente

condicion:
vr(¥) < (Vo,mcBc—04) (2.3)

5. De la curva de peligro de demanda de distorsion médxima de entrepiso se obtienen las
demandas estructurales sismicas a partir de simulaciones de Monte Carlo (ver seccién 3.1)

utilizando el método de transformacion inversa (Rubinstein, 1981).

6. El dafio estructural se establece mediante un indice de dafio, ID, y se obtiene a partir de las
demandas sismicas simuladas. El ID se define con la ec. 2.4 (Tolentino y Ruiz, 2013):
64—90
ID="——2 (2.4)
6y — 6,
Donde:
84: distorsion de demanda maxima de entrepiso en la estructura por el movimiento simico
del terreno

8,: distorsién maxima de entrepiso asociado al estado limite de servicio (estructura sin dafio)

&, Es la distorsion maxima de entrepiso asociada al estado limite de colapso

7. Con el indice de dafio es posible calcular los costos totales, los cuales deben transportarse

a valor presente con la ec. 2.5:

VF

VP = —
(1+0n

(2.5)

Donde:

VP : valor en el tiempo O (es decir, el presente)

VF : valor en el tiempo n (futuro)

[ : tasa bajo la cual el dinero serd aumentado a través del tiempo (tasa de interés)

n : ndmero de periodos a calcular (nimero de afios)

11
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8. Para cada combinacion de carga se estima el costo total esperado, Cr, asociado a la vida
util de la estructura (se asume que los edificios tienen una vida util de 50 afos), de la siguiente

manera:

Cr(y) = C(y) + Ca(y) (2.6)

Donde:

Cy: costo total esperado durante la vida 1til del edificio
C,: costo inicial

C4: costo esperado asociado a los dafios estructurales

y : corresponde a cada una de las combinaciones de cargas de disefio

9. Enseguida se considera la contribucién de todas las estructuras del mismo tipo, ubicadas
en una determinada region. El costo total esperado causado por sismos, Crps, asociado a
cierta combinacion de carga, se estima suponiendo que las estructuras del grupo sufrirdn
demandas estructurales similares (debido a que se encuentran ubicadas en la misma zona
sismica y son del mismo tipo). Por lo tanto, el Crpg en una regién se supone igual a la suma
de los costos totales esperados durante la vida util de cada edificio (M;) ubicado en dicha

zona. La expresion para estimar dicho costo es:

Cros () = ) Gy (M) @7)

Donde:
Crps(vi): costo total esperado por dafio causado por sismo
Cr(y;)(M;): costo total esperado durante la vida ttil de edificio M;

y;: combinacién de carga con la que se diseiia el edificio

10. Se deduce la combinacion Optima que deben tener los factores de carga muerta, carga
viva y de carga por sismo, de manera que el costo total esperado de la construccion sea

minimo:

min(CTDs(V)) (2.8)
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2.2.1 Peligro sismico

Actualmente el peligro sismico se obtiene de un procedimiento basado en un enfoque
probabilista. El andlisis probabilista del peligro sismico fue desarrollado originalmente por

Esteva (1967) y Cornell (1968).

El andlisis probabilista de peligro sismico (PSHA por sus siglas en inglés) para un sitio
consiste en determinar la frecuencia en la cual la intensidad sismica (ej. aceleracion médxima
del suelo) toma un definido intervalo de valores (ej., >0.5g) durante algun tiempo fijo, #, en
el futuro (ej., 50 afios) (McGuire, 2004). En otras palabras, el peligro sismico mide qué tan
frecuentemente se presentardn en un sitio, valores de intensidad sismica iguales o mayores
que un valor de intensidad dado, x, durante un tiempo, . Es comin que se cuantifique en

términos de periodos de retorno, 77, o de tasas de excedencia de intensidades, v(x).

El periodo de retorno es el tiempo medio entre dos sucesos, mientras que la tasa de
excedencia es el inverso del periodo de retorno, es decir, es el nimero medio de veces por

unidad de tiempo en que se excede un valor de intensidad sismica.

El peligro también se puede definir como la probabilidad de excedencia de un cierto valor de
intensidad sismica, debido a la ocurrencia de sismos en un sitio y durante un periodo de
tiempo. El peligro H (de Hazard) se representa por medio de una funcién de probabilidad

(UNDRO, 1980).
H=PX =x;t) 2.9

P representa la probabilidad de que el valor de intensidad elegida, X, exceda un valor de

intensidad dado, x, durante un tiempo, ¢, la cual es diferente para regiones diferentes.

La eleccion de la intensidad sismica a ser utilizada en el estudio depende de las condiciones
propias y de la aplicaciéon a la que vaya dirigida la evaluacién del peligro sismico. A

continuacion, se mencionan algunas intensidades sismicas que se emplean cominmente:

e Aceleracion maxima del suelo (PGA)
e Desplazamiento mdximo del suelo (PGD)
e Velocidad médxima del suelo (PGV)

e Seudoaceleraciones espectrales asociadas a un periodo estructural (Sa(T,))

13
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También existen medidas de intensidad vectoriales basadas en la aceleracion espectral del
primer modo en combinacién con un pardmetro relacionado con la forma espectral

(Bojorquez et al., 2008).
2.2.1.1 Evaluacion del peligro sismico

Para evaluar el peligro sismico de una zona en particular es necesario tomar en cuenta algunos

factores, entre los que se encuentran (Figura 2.4):

a) Zonas de sismicidad uniforme (fuentes)
b) Modelos de atenuacion (trayecto)

¢) Efectos de sitio (efectos locales)

fectos
de sitio

Figura 2.4. Evaluacion del peligro sismico

a) Zonas de sismicidad uniforme (fuentes)

Se tiene que definir perfectamente en qué sitios se generan temblores que afectan a la zona
en estudio, es decir, se deben identificar las placas tectonicas y fallas activas para poder

definir las zonas de sismicidad uniforme o fuentes sismicas.

Las zonas de sismicidad uniforme se definen de tal manera que se generen temblores a una
tasa constante por unidad de area, es decir, que la productividad sismica sea homogénea. Esta
definicion en general es subjetiva (Figura 2.5), pero es util para la evaluacion cuantitativa del

peligro sismico de una region.

Para poder establecer las fuentes sismicas es necesario contar con el registro historico de la
sismicidad de la zona en estudio. Para ello se necesitan catdlogos de temblores, que indiquen

principalmente la fecha, la magnitud y coordenadas del epicentro.
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Figura 2.5. (a) Epicentros de sismos en el continente de Africa y (b) zonas de sismicidad uniforme

Es importante verificar que el catdlogo esté completo para una magnitud. Cominmente los
eventos de magnitudes pequefias no estdn documentados completamente, para ello se debe
definir la magnitud minima (Mo) a partir del cual ya existe un nimero considerable de
registros, para considerar el catdlogo completo. Esto se puede hacer mediante una grifica en
donde las ordenadas corresponden al nimero acumulativo de sismos mayores o iguales a las

magnitudes que se representan en el eje de las abscisas.

Ademds, para una magnitud Mo se tiene que estimar la fecha (to) a partir del cual se considera
completo el catdlogo en relacion al tiempo de registro. En resumen, el catdlogo a utilizar para
el célculo del peligro sismico debe estar completo para magnitudes mayores o iguales a Mo

(M>Mo) y desde una fecha en especifico (t> to).

La Republica Mexicana se ha dividido en 45 fuentes generadoras de sismo (Ordaz et al.,
2008) como se observa en la figura 2.6. Estas fuentes estdn dictadas por la tectonica del pais
y por la historia instrumental de sismos registrados (Zufiiga y Guzmén, 1994; Zufiiga et al.,
1997). Pérez-Rocha, Avilés y Ordaz (2007) presentan una breve descripcion de los tipos de
sismos que ocurren en México en el estudio “Regionalizacién sismica en la Republica

Mexicana™:
e Sismos de subducciéon

Los grandes temblores en México (M > 7.0) a lo largo de la costa del Pacifico son causados
por la subduccidn de las placas ocednicas de Cocos y de Rivera bajo la placa de Norteamérica

y por ello son conocidos como sismos de subduccién. La placa de Rivera, que es
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relativamente pequeiia, se desplaza bajo el estado de Jalisco con una velocidad relativa de
2.5 cm/ aio frente a la costa de Manzanillo, aunque algunos trabajos recientes sugieren que
esta velocidad podria alcanzar los 5 cm/ afio (Kostoglodov y Bandy, 1995). La frontera entre
las placas de Rivera y de Norteamérica es algo incierta, pero se estima que intersecta la costa
de México cerca de Manzanillo (19.1°N, 104.3°W). Por otra parte, la velocidad relativa de la
placa de Cocos con respecto al continente varia desde unos 5 cm/ afio cerca de Manzanillo
hasta 7 cm/ afio en Chiapas. El terremoto de Jalisco del 3 de junio de 1932, cuya magnitud
fue de M = 8.2, que ocurri6 sobre la interfaz de la placa de Rivera y la de Norteamérica (Singh
et al., 1985a), demuestra que una placa pequeiia, joven y con una velocidad relativamente
baja de subduccién es capaz de generar grandes temblores (este terremoto fue el mds grande

ocurrido en México en el siglo pasado).
e Sismos de profundidad intermedia (H<300 km)

Los grandes temblores también ocurren en el continente con profundidades de entre 30 y 100
km. En este caso los temblores presentan un mecanismo de fallamiento normal que refleja el
rompimiento de la litosfera ocednica subducida (Singh et al., 1985b). Si bien este tipo de
eventos es poco frecuente, se sabe que pueden causar grandes dafios. Algunos ejemplos de
este tipo de sismos son el de Oaxaca del 15 de enero de 1931 (M = 7.8), el de Orizaba del 23
de agosto de 1973 (M = 7.3), el de Huajuapan de Ledn del 24 de octubre de 1980 (M = 7.0)
y el de Tehuacan del 15 de junio de 1999 (M = 7.0).

En México, el Eje Neovolcdnico no es paralelo a la trinchera. Esto es algo anormal en
comparacion con otras zonas de subduccion en el mundo y es muy probable que se deba a la
morfologia de la placa de Cocos. Gracias a los esfuerzos de varios investigadores ha habido
un avance significativo en el conocimiento de la morfologia de la placa subducida bajo el
continente (Singh et al., 1985b; Suarez et al., 1990; Ponce et al., 1992; Singh y Pardo, 1993;
Pardo y Sudrez, 1993; Pardo y Sudrez, 1994). Los resultados indican una subduccién con un
angulo de = 45° en Jalisco, casi horizontal en Guerrero, con un dngulo de = 12° en Oaxaca y
de = 45° en Chiapas. El contorno de los 80 a 120 km de profundidad de la zona de Benioff
aproximadamente coincide con la linea de los volcanes. Existe una evidencia, aunque no

definitiva, de que la placa continental entre la costa grande de Guerrero y el valle de México
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se encuentra en un estado de esfuerzo en tensidn, contrariamente a lo esperado (Singh y

Pardo, 1993).
e Sismos superficiales dentro de la corteza continental

Menos frecuentes son los temblores que ocurren dentro de la placa continental (con M <7.0).
Dependiendo de su ubicacion, estos eventos pueden generar dafios considerables en diversos
asentamientos humanos. Dos ejemplos son: el temblor de Jalapa del 3 de enero de 1920 (M

=6.4) y el de Acambay del 19 de noviembre de 1912 (M =7.0).

Existe también lo que podria llamarse sismicidad de fondo. Se trata de temblores con M <
5.5, cuyo origen no puede asociarse a ninguna estructura geologica. La ocurrencia de estos

eventos también se considera en la sismicidad local.
e Sismos del sistema de fallas Polochic-Motagua

La frontera entre las placas del Caribe y la de Norteamérica es difusa, con un ancho de
aproximadamente 120 km (White, 1991). El movimiento relativo entre las dos placas se
disipa, principalmente, a lo largo de las fallas de Chixoy-Polochi y Motagua. El mayor sismo
registrado a lo largo de esta frontera con fallas de rumbo ocurri6 el 4 de febrero de 1976 (M
=7.5), que produjo cerca de 250 km de movimiento lateral izquierdo a lo largo de la falla
Motagua. Se tiene constancia que un gran temblor ocurrié a lo largo de la falla Chixoy-
Polochic en 1538. Posteriormente se reportan 25 sismos histdricos destructivos en esta
frontera de placas (White, 1984). La parte oriental de esta falla se rompi6 el 6 de enero de
1785 (M =11.5) y la parte occidental el 22 de julio de 1816 (M = 7%2 a 734). Se estim6 que la
tasa de deslizamiento histérica en esta interfaz (tomando en cuenta todas las fallas que se

localizan en una zona ancha) es de 17 a 21 mm/ afio (White, 1991).
Modelos de tasas de excedencias de magnitudes

Una vez definidas las fuentes sismicas, se estima la actividad sismica a través de tasas de
excedencias de magnitudes, A(M), definido como el nimero medio anual de terremotos con

magnitud igual o mayor que M que se generan en la fuente.

Se parte de la hipdtesis que los temblores ocurren en el tiempo como un proceso de Poisson

(ec. 2.10), en el cual el proceso no tiene memoria, la historia de ocurrencia pasada no influye
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en el futuro (esta hipdtesis puede no aplicar para grandes temblores), ademds no pueden

ocurrir dos eventos o mds al mismo tiempo.
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Figura 2.6. Fuentes sismicas de México: (a) Sismos superficiales (intraplaca y San Andrés), (b) Sismos
de profundidad intermedia (falla normal), (c) Sismos de subduccion para magnitudes de 4.5a 7.0 y (d)
Sismos de subduccion para magnitudes mayores a 7.0 (Ordaz et al., 2008).

La probabilidad de tener un ndmero de temblores, n, en un tiempo, ¢, se define con la ec.

2.10:

e—/’lt(/lt)n

Pr(N = n|t) = 0

(2.10)

Donde:
t: tiempo de exposicion

A: nimero medio de ocurrencias por unidad de tiempo
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Gutenberg y Richter (1944) postularon que la relacion entre Log N y M debe ser lineal; donde
M es la magnitud y N el nimero de sismos con magnitud mayor que M. En consecuencia, la

ley de Gutenberg-Richter estd dada por la siguiente expresion:
LogN=a—-b*M (2.11)

Laec. 2.11 representa la frecuencia de ocurrencia de sismos en la zona, frente a su magnitud.

El pardmetro b es la pendiente de la relacion y a es la ordena al origen.

De acuerdo a lo anterior, los modelos de tasa de excedencia de magnitudes que mds se utilizan
en la practica actual son: Gutenberg-Richter normal (NGR) y Gutenberg-Richter modificado
(MGR). El modelo NGR (Gutenberg y Richter, 1954) se define con la ec. 2.12 y es un modelo

truncado en M = M,, como se observa en la figura 2.7.

loe PM—Mo) = M <M< M,

0, M=M, (2.12)

A(M) = {

Donde:

A(M): niimero de sismos por afio con magnitud igual o mayor que M producidos en la fuente
M: magnitud del sismo

M,: magnitud minima relevante

M,,: magnitud méxima que puede generarse en la fuente

Ao: ordenada al origen, es el nimero de sismos por afio con magnitud igual o mayor que M,

B: pendiente de la relacion A(M) vs M

Los parametros Ay, 8, M,, son diferentes para cada zona y se estiman por procedimientos
estadisticos bayesianos (Rosenblueth y Ordaz, 1987; Arboleda y Ordaz, 1993), que incluyen
informacion sobre regiones similares a las de México. La magnitud méxima que puede
generarse en la fuente, M,,, es dificil de calcular, pero se puede estimar considerando que el

drea de la fuente serd el 4rea de ruptura méxima ocasionada por un temblor.

La funcién de densidad de probabilidad de magnitudes se relaciona con la tasa de excedencia

de magnitud a través de la ec. 2.13 (Ordaz, 2004).

dA(M)
dM

p(M) = —K (2.13)
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Donde K es el valor que se requiere para que se cumpla con la propiedad de una densidad de

probabilidad, [ 1\7 “p(M)dM = 1. Para el modelo NGR, p(M) estd dado por la ec. 2.14.

A(My)
BM=Mo) 4 2 S§(M - M), M, <M<M
pi) = 1P To ¢ 2 ° RO T

0, M > M,
Donde 6 (M — M,,) es la funcidn delta de Dirac (su integral de menos infinito a infinito es

igual a 1), la cual tiende a infinito cuando M = M,,, y para cualquier otro valor de M es cero.

El segundo modelo fue propuesto por Cornell y Vanmarcke (1969) y se considera que es una

modificacion del modelo NGR. Este modelo se define con la ec. 2.15.

e_ﬂM —_ e_:BMu
AM) = 4o o=, — g+ Mo SM <My 2.15)
0, M = Mu

La funcién de densidad de probabilidad estd definida por la ec. 2.16.

pe=hM
e M, <M<M
P(M) = e_ﬁMo_e_ﬁMu o u (216)

0, M > M,
Este modelo llamado Gutenberg-Richter modificado (MGR), es un modelo con una
transicion suave de A(M,) a A(M,,) en lugar de la caida abrupta del modelo NGR en A(M,,),

tal como se muestra en la figura 2.7, por esta razén muchos analistas prefieren el modelo

MGR (Ordaz, 2004).

Por otra parte, los modelos de tasa de excedencia de magnitudes Gutenberg-Richter normal
(NGR) y Gutenberg-Richter modificado (MGR) se utilizan comtiinmente en fuentes sismicas
donde se producen temblores frecuentes (M<7). Sin embargo, en fuentes sismicas donde se
producen temblores de grandes magnitudes (M>7) como los sismos de subducciéon que
ocurren a lo largo de la costa del Pacifico, se ha observado que la distribucién de magnitudes
de estos temblores se aparta sensiblemente de la predicha por las relaciones NGR y MGR
(Pérez-Rocha et al., 2007), dando origen al llamado temblor caracteristico (Singh et al., 1983;
Youngs y Coppersmith, 1985).
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Figura 2.7. Ejemplos de modelos de tasa de excedencia de magnitudes: Gutenberg-Richter normal
(NGR) y Gutenberg-Richter modificado (MGR). Para ambos ejemplos A¢=1/afio, =2, Mo=4, y Mu=8. (M.
Ordaz, 2004)

En este modelo existe un intervalo de magnitudes que tienen una tasa de excedencia
relativamente constante, es decir, en la fuente no se producen temblores de ciertas magnitudes
tal como ocurre en algunas regiones a lo largo de la costa del Pacifico. Se le conoce como
temblor caracteristico al que corresponde donde se termina dicho intervalo en la relacion

magnitud-frecuencia, como se muestra en la figura 2.8.
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Figura 2.8. Ejemplo de anomalia en Ila relacion magnitud-frecuencia que muestra las limitaciones

proporcionadas por los datos de sismicidad y datos geoldgicos, dando origen al temblor caracteristico
(modificado de Schwartz and Coppersmith, 1984).
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Los temblores de gran magnitud no ocurren en el tiempo como un proceso de Poisson, por
lo tanto, la densidad de probabilidades del tiempo entre eventos con magnitud mayor o igual

a M no es exponencial.

Con base en lo anterior Jara y Rosenblueth (1988), propusieron que la densidad de
probabilidades de los tiempos de espera entre temblores caracteristicos en la zona de
subduccién puede ser aproximado por una funcién de densidad de probabilidad lognormal.
Ademads, encontraron que para unas regiones de la zona de subduccién (Oaxaca y Guerrero),
la correlacidn entre la magnitud esperada del préximo evento y el tiempo desde la ocurrencia

del altimo temblor caracteristico puede ser aproximada con la siguiente ecuacion:
E(M) =xInt+z (2.17)

Donde:
E(M): valor esperado de la magnitud del préximo evento
t: numero de afios de que ocurri6 el ultimo temblor caracteristico

x y z: parametros que tienen el valor de 1.43 y 5.36 respectivamente

El modelo de tasa de excedencia de magnitudes para el temblor caracteristico se define con

la siguiente expresion (Ordaz y Reyes, 1999):

o [Mu —JE(M)] _q) [M —GE(M)]

"q,[Mu—E(M)] _CD[MO—E(M)] =19
g ()

AM) =2

Donde:
Ao ¥ o : parametros que se deben obtener estadisticamente en la fuente

®(+): funcién de distribucién normal estdndar
b) Modelos de atenuacion (el trayecto)

Una vez evaluada la actividad sismica en las distintas fuentes, es necesario evaluar los efectos
que cada una de ellas produce en un sitio en particular, es decir, es necesario estimar los
valores de intensidad sismica que se presenta en el sitio en estudio si en una fuente ocurre un

temblor con una magnitud M. Las modelos de atenuacion permiten estimar estas intensidades
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sismicas, la distancia al sitio en estudio juega un papel importante, debido a que las

intensidades sismicas se van atenuando conforme a la distancia que recorren (Figura 2.9).

Los modelos de atenuacién son conocidas actualmente como ecuaciones de prediccion del
movimiento del suelo (GMPE), anteriormente se les conocia como leyes de atenuacion. Los
modelos de atenuacidén son ecuaciones que relacionan la magnitud del sismo, la distancia
relativa de la fuente a la zona de estudio con alguna medida de intensidad local, como la
aceleracion maxima del suelo (PGA) o seoudoaceleraciones espectrales, Sa, asociadas a un
periodo estructural. Es comin que se utilicen seudoaceleraciones espectrales, debido a que
estdn asociadas a periodos estructurales y por lo tanto se puede estimar las fuerzas laterales

inerciales de manera aproximada, que se producen en las estructuras cuando ocurre un sismo.

Los modelos de atenuacion se obtienen principalmente por métodos de regresion cldsica y
métodos bayesianos de regresion, alternativamente se pueden emplear redes neuronales
(algoritmos genéticos), entre otros métodos. Estas modelos tienen frecuentemente una
interpretacion probabilistica, en el sentido que la intensidad, a, es considerada como una
variable aleatoria. La distribucién de probabilidad lognormal es la mds empleada para
caracterizar a la intensidad, a, con una desviacién estdndar constante del logaritmo natural,

o,y con un valor esperado, E[ln a], del logaritmo natural de la intensidad (Ordaz, 2004).

Las leyes de atenuacién obtenidas de regresiones clésicas, por lo regular se ajustan a la forma

siguiente:
E[lna] = Xa (2.19)

Donde:

X: vector fila de variables predictoras (ej. magnitud, distancia epicentral, distancia focal,
profundidad focal, tipo de falla, etc.)

@: vector columna de coeficientes que se determinan a partir de los datos acelerograficos

registrados y andlisis estadisticos.

Por ejemplo, si se considera como variables predictoras la magnitud y la distancia, el valor

esperado del logaritmo natural tipicamente tiene la forma siguiente:

E[lna]l] = a; + a;M + asInR + a,R (2.20)
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Si se asume una distribucién lognormal, entonces la mediana estd dada por la ec. 2.21.
A(M,R) = eFlnal = g®1¢2M Qa3 osR (2.21)

La desviacion estandar del logaritmo natural, o, estima las dispersiones de las intensidades
observadas respecto a las estimadas. En la figura 2.9 se observa la dispersion de los valores
de intensidad observados, el valor de la mediana de la intensidad sismica (linea continua) y
la region de confianza del 95% (linea punteada) estimados por Boore et al. (1997), ademas,

se observa como el valor de la intensidad se atenda con la distancia.

PGA (g)

Distance (Km)

Figura 2.9. Distribucion de la dispersion del modelo de atenuacion para terremotos de falla de rumbo
(strike-slip): valor de la mediana (linea continua) y region de confianza del 95% (linea puteada) (Boore
et al., 1997)

En ocasiones los modelos de atenuacién sobrestiman o subestiman las intensidades en ciertos
intervalos de distancias como se observa en la figura 2.10, donde el modelo de atenuacién
sobreestima el valor de la intensidad a distancias cortas, esto se debe probablemente en las
dificultades para tomar la distancia “correcta” al momento de estimar los coeficientes del

modelo de atenuacién o posiblemente a efectos de sitio, trayectorias, etc.

Por otra parte, es importante notar que si se utiliza un modelo de distribucion lognormal hay
una probabilidad no despreciable de tener intensidades extremadamente grandes [e;j.
P(a>200g) > 0]. Esto no es realista (hay limites fisicos a las intensidades que pueden
transmitirse a través de a Tierra), por lo que los anélisis de riesgos modernos frecuentemente
se llevan a cabo limitando los posibles valores de intensidad, esto es, aceptando que la
probabilidad de tener una intensidad mayor que algtin valor limite es cero. Este limite es a

veces un nimero absoluto, pero también es comtn limitar la intensidad a la asociada a un
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percentil de la distribucion. Las elecciones tipicas para estos percentiles son 97.72 y 99.87,
que corresponden a la media mds dos o tres desviaciones estdndar, respectivamente, en una

distribucién normal (Ordaz, 2004).
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Figura 2.10. Modelo de atenuacion donde se sobrestiman las intensidades a distancias cortas

Se han hecho distintos trabajos en donde se proponen leyes de atenuacion para diferentes
tipos de sismos y zonas sismicas. Pérez-Rocha et al. (2007) menciona algunos en el estudio

“Regionalizacion sismica en la Reptiblica Mexicana”:
e Temblores costeros

Para temblores costeros se puede utilizar la ley de atenuacién propuesta por Ordaz et al.
(1989) para la aceleracion maxima del terreno provocada por temblores generados en la costa
sur del Pacifico. Esta ley fue construida a partir de numerosos registros de aceleracion
obtenidos por la Red Acelerogréfica de Guerrero, que incluyen los del gran temblor del 19
de septiembre de 1985. La relacion entre la aceleracion maxima del terreno y las ordenadas
del espectro de respuesta a otros periodos, Sa(Te)/ao, se obtiene del modelo tedrico de fuente

y trayecto reportado por Singh et al. (1989).
e Temblores de profundidad intermedia

En este tipo de temblores se puede emplear el modelo de atenuacién propuesto por Garcia et
al. (2005). Se trata de un modelo empirico, el cual fue generado utilizando datos registrados

de temblores de este tipo en México, incluyendo los numerosos registros obtenidos entre
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1990 y 2000 por las redes acelerogréaficas nacionales. Para la aceleraciéon maxima del suelo,

la ley de atenuacion esta definida por siguiente expresion:

log[ag(M,R)] = —0.1+ 0.57 M — 0.0034 R — logR + 0.005 H;  (2.22)

Oln ag =0.7

R = /RRUPZ + A2

A = 0.0075100507M

Donde:
Hp: profundidad local

Rryp: minima distancia al drea de ruptura

Para las otras ordenadas espectrales se utilizan las mismas formas relativas, Sa(Te)/ao, que

para los sismos costeros.

Para la Ciudad de México se puede emplear el modelo de atenuacién propuesto por Jaimes
et al. (2015) para predecir espectros de respuesta en sitios ubicados dentro de las zonas de
Lomas y Lago de la Ciudad de México para terremotos de falla normal con intervalos de
magnitud entre 5.2 y 7.4. En este modelo las distancias consideradas de la fuente al sitio
comprenden entre 103 y 464 km. Ademds, se considera que los eventos tienen una
profundidad focal entre 40 y 128 km. El valor de Y (representado por PGA, PGV o
seudoaceleracion espectral, Sa, (considerando un 5% del amortiguamiento critico) asociada

un periodo estructural), se define con la siguiente ecuacion:

Donde:

T: periodo del sistema de un grado de libertad

My, : magnitud del sismo

R: distancia del sitio a la fuente en km

a;: coeficientes que son estimados por regresiones bayesianas y dependen del valor de T para

el caso de seudoaceleraciones espectrales.
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e Temblores superficiales

Para modelar la atenuacion de los temblores superficiales, tanto los que ocurren en el Eje
Neovolcanico como los que se presentan en la parte noroeste del pais y en las fallas Polochic—
Motagua, se pueden utilizar leyes de atenuacidon construidas con datos registrados en
California (Abrahamson y Silva, 1997). Para la Ciudad de México se puede emplear el
modelo de atenuacion propuesto por Jaimes et al. (2016) para predecir espectros de respuesta

en la zona de Lomas de la Ciudad de México para terremotos locales.
c) Efectos de sitio

Los efectos de sitio modifican localmente el movimiento sismico, estos cambios resultan
principalmente en un aumento de aceleraciones, velocidades, desplazamientos y duraciones
del movimiento sismico. Por lo tanto, estos efectos se deben tomar en cuenta para evaluar el

peligro sismico de la zona en estudio cuando éstos sean importantes.
A continuacién, se mencionan algunos tipos de efectos de sitio:

e Topografia del terreno
e Dep6sitos de arcillas

e Estratos y depdsitos de arenas

En la figura 2.11 se muestra el efecto del trayecto de las ondas del sismo ocurrido el 25 de
abril de 1989 desde su origen hasta el valle de México. Se observa como el movimiento fue
de gran amplitud, corta duracién y con periodos dominantes cortos en las estaciones cerca
del epicentro, mientras que en las estaciones ubicadas al poniente y al oriente las amplitudes
disminuyen debido al efecto de atenuacidn; inclusive, otras estaciones ubicadas mas al
poniente no registraron el sismo. También en las estaciones ubicadas en el norte se aprecia
la disminucién en la amplitud de los registros, incluyendo los del terreno firme en la Ciudad
de México. Se muestran también dos registros de estaciones ubicadas en el valle de México
(zona de Lago), se observa la gran diferencia del movimiento causada por la brutal
amplificacion de la zona lacustre; en estos registros se aprecia la existencia de periodos
dominantes largos, la gran amplificacion dindmica y el sustancial incremento en la duracion,

(Reinoso, 2007).
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Estas amplificaciones en amplitudes, duraciones y periodos dominantes se deben a las
grandes diferencias en las caracteristicas dindmicas de la roca basal y de los depdsitos de

arcillas con espesores menores a 70 m.
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Figura 2.11. Aceleraciones durante el sismo del 25 de abril de 1989 componente NS (Reinoso, 2007)

Métodos para evaluar los efectos de sitio:

Teoricos: Modelacion del suelo en 1D, 2D y 3D. El anélisis es a través de métodos numéricos

(elementos finitos, diferencias finitas, elementos de frontera).

Experimentales: se basan en observaciones macrosismicas (sismos histéricos y sismos
recientes), microtemblores (se mide el ruido ambiental), movimientos débiles (explosiones
artificiales), movimientos fuertes (movimiento sismico durante terremotos intensos).
También a través de observaciones de campo y estudios en sitio (estudios de mecdnica de

suelos, estudios geofisicos).

Para tener un panorama mads claro de los efectos de sitio, por lo regular, se deben usar

métodos tedricos y experimentales para complementar los resultados entre ellas.
2.2.1.2 Cdlculo y curvas de peligro sismico

El célculo del peligro sismico se lleva a cabo una vez que se conoce la sismicidad de las
fuentes sismicas y se han establecido los modelos de atenuacién. Por lo regular, se expresa
en términos de tasa de excedencias de intensidades, v(a), y se define como el nimero medio

de veces por afio en que la intensidad, a, serd excedida.
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Dentro de la fuente sismica se supone que todos los puntos tienen la misma probabilidad de
ser un epicentro (sismicidad constante por unidad de 4rea), por lo tanto, se debe hacer un
proceso de integracion en toda el drea de la fuente y se toma en cuenta la contribucién de
todas las magnitudes (desde M, hasta M,,). Por facilidades de cdlculo, las fuentes suelen

subdividirse en K subelementos.

Las tasas de excedencia de intensidades considerando una fuente sismica i se calcula con la

ec. 2.24 (Esteva, 1968; Cornell, 1968):

K Mu
dr, (M
v;(a) = ZW” f % Pr(4 > a|M,R;;)dM (2.24)
J M,

Donde:

i: indice para indicar el nimero de fuente

J: indice para cada subelemento en que se divide la fuente

K: niimero total de subelementos en que se divide la fuente i

w;j: peso para cada sub-elemento j de la fuente sismica i proporcional a su tamafio (érea del
subelemento j/ drea total de la fuente 1)

Pr(A > a|M,Rl~ j): probabilidad condicional que la intensidad A exceda un valor dado, a,

dado que a la distancia R;; se origina un terremoto de magnitud M

La derivada de la tasa de excedencia de magnitudes se obtiene analiticamente. Por otra parte,
si se supone una distribucién de probabilidad lognormal para la intensidad, con una
desviacion estandar del logaritmo natural, o, y con mediana, A(M, R), la probabilidad de que

la intensidad A supere un valor dado, a, se calcula con la ec. 2.25.

1
Pr(A>a|lM,R)=1-® [Eln (2.25)

7wl
A(M,R)
Finalmente, el peligro sismico se calcula considerando la suma de los efectos de todas las

fuentes sismicas que afectan la zona en estudio:

N

v(a) = Z vi(a) (2.26)

L
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Donde N es el nimero total de fuentes sismicas. Este proceso se lleva a cabo para varios

periodos estructurales si la intensidad sismica son seudoaceleraciones.

La siguiente forma para calcular v(a), es adecuada para una sola fuente sismica de

configuracién geométrica conocida (Ordaz, 2004):

Mu
1
V(@) = o f f 2op(M) Pr(A > a|M, R)dM dAr 2.27)
Area My
Donde:
p(M): funcién de densidad de probabilidad de magnitudes
Ao: niimero de sismos por afio con magnitud igual o mayor que M,

Ar: area de la fuente

Para construir las curvas de peligro sismico de una zona en estudio, se proponen valores de
intensidad y se calcula la respectiva tasa de excedencia, v(a), es decir, estas curvas indican
el nimero medio de veces por aflo en que la intensidad, a, es excedida. En la figura 2.12 se
presenta con fines ilustrativos un conjunto de curvas de peligro sismico considerando como

intensidad sismica PGA y seudoaceleraciones asociadas a varios periodos estructurales.

1 ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,
—T=0.2s  =——T=0.4s
—T=1s —T=25s
—T=35s
)
c
3
= 0.01
oy
>
0.001 S S
0.0001 ‘ i
10 100 1000
S, (cm/s/s)
Figura 2.12. Curvas de peligro sismico para seudoaceleracioes asociadas a varios periodos
estructurales
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Otra forma de representar el peligro sismico es a través de espectros de peligro uniforme,
estos consisten en establecer un periodo de retorno, Tr (el reciproco del periodo de retorno
es la tasa de excedencia de intensidad); con este valor se leen las tasas de excedencia
asociadas a ese periodo de retorno y para cada curva de peligro asociada a un periodo

estructural. Después, se grafican los periodos estructurales en el eje de las abscisas y en el

eje de las ordenadas las tasas de excedencia encontradas.

El término uniforme se justifica por el hecho de que todas las ordenadas tienen la misma
probabilidad de excedencia, es decir, tienen el mismo peligro. Sin embargo, el espectro de
peligro uniforme no representa el espectro de algtin escenario de terremoto en particular. Para
periodos de retorno bajos el peligro es controlado por terremotos de magnitud moderada,
mientras que para periodos de retorno largos el peligro es controlado por terremotos de
grandes magnitudes por lo que las ordenas tienden a ser mayores (Villani, 2010). En la figura

2.13 se muestran espectros de peligro uniforme asociados a periodos de retorno de 125y 250

anos.
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Figura 2.13. Espectros de peligro uniforme para periodos de retorno de 125 y 250 afios

Con las curvas de peligro de las zonas en estudio se pueden formar mapas de peligro uniforme
de las aceleraciones mdximas en roca correspondiente a un periodo de retorno de referencia.
Por ejemplo, en la figura 2.2 se muestra el mapa de peligro sismico de la Republica Mexicana
que propone la Comisiéon Federal de Electricidad (2015). Este mapa de peligro sismico es

ampliamente usado para el disefio sismico de edificios en los distintos estados de la Reptiblica

Mexicana.
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2.2.2 Capacidad estructural

La capacidad de deformacion lateral de una estructura ante una excitacion (p. €j., sismica) es
cominmente llamada capacidad estructural. Para estimar la capacidad estructural se han
empleado andlisis dindmicos no lineales paso a paso, estos tipos de andlisis se han restringido
a actividades de investigacion y a un reducido nimero de aplicaciones particulares porque
involucran un proceso complejo y costoso (Ayala, 2001). En las dltimas décadas se han
desarrollado métodos y procedimientos simplificados para obtener la capacidad estructural,

como el analisis Pushover, el cual es un método de analisis estatico no lineal.
2.2.2.1 Analisis “Pushover”

El andlisis Pushover también conocido como el método del “empujén” es ampliamente usado

para estimar la curva de capacidad de una estructura.

El método del empujon, definido como el procedimiento de andlisis sucesivos con el que se
determinan las respuestas de una estructura ante un sistema de cargas estdticas equivalentes
a las sismicas que se incrementan mondotonamente hasta que ésta alcanza un estado limite
preestablecido (Lawson, Vance y Krawinkler, 1994). Las respuestas de interés de este
andlisis son los desplazamientos en un punto de control, generalmente este punto de control
se ubica en el ultimo nivel de la estructura (azotea) y el estado limite preestablecido es cuando

se alcanza la inestabilidad global de la estructura.

Para la distribucién de las fuerzas laterales (Figura 2.14a) se utiliza la ec. 2.28, donde se

desprecia la contribucion a la respuesta de los modos superiores de vibrar.

Fi=edY y (2.28)
] ZﬂV m] a]-

Donde:

F;: fuerza lateral correspondiente al nivel j determinada con la forma modal fundamental
m;: masa correspondiente al nivel j. Puede sustituirse por el peso (W)

a;: forma modal fundamental correspondiente al nivel

V: cortante basal de la estructura (se comienza con un valor en que la estructura tiene

comportamiento eléstico lineal, este cortante es mondtonamente creciente)
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N: numero de niveles

La ec. 2.28 es similar a la que propone el RCDF-2004 (ec. 2.29), la diferencia es que ésta

considera una variacion lineal de las aceleraciones.

N
VW:
F; = W;h 2, (2.29)

SN

Xj Wik
Donde:
F;: fuerza lateral correspondiente al nivel j considerando una distribucion tridngular
W;: peso correspondiente al nivel j
h;: altura desde el nivel de desplante del nivel j

V: cortante basal de la estructura

El andlisis “Pushover” permite estimar la ductilidad, evaluar la resistencia lateral y la
capacidad de deformacion de la estructura, conocer el mecanismo de falla, también permite
conocer los diferentes estados de la estructura (secuencia de dafio) y el desplazamiento

requerido para lograrlo, esto tltimo corresponde a la curva de capacidad (Figura 2.14b).

Cortante en la base (V)

Fs D mg A
- Curva de capacidad
——— Representacion bilineal
(Du, V)
Fs Vi my
7 (DV’VY? Primer fallo en algunas
b vigas y columnas
. cedencia en vigas
1 my
Agrietamiento en vigas
y columnas
iz Vb .
44— Desplazamiento lateral en azotea (D)
(@ (b)

Figura 2.14. Esquema del procedimiento para el anadlisis “Pushover”: (a) Distribucion de fuerzas
laterales y (b) curva de capacidad

La curva de capacidad en muchas ocasiones se representa con un modelo bilineal. Esta curva
simplificada se define por dos puntos caracteristicos que son el punto de fluencia (Dy, Vy) y
el punto de resistencia ultima (Du, Vu). La ductilidad de la estructura se define con la siguiente

expresion:
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)

u
U=7 (2.30)
D,
El comportamiento deseable de la secuencia de dafio en una estructura, es que se formen

articulaciones pldsticas en las vigas antes que en las columnas.
Hipdtesis del andlisis “Pushover”:

e La falla es por momentos, no existe falla por cortante
e Fallas ductiles, formacion de articulaciones plasticas

e La distribucién de fuerzas laterales no cambia durante el analisis

En versiones mads recientes se han incluido la contribucién a la respuesta de los modos
superiores de vibrar. Para estructuras de baja a mediana altura la contribucion a los modos
superiores es despreciable, sin embargo, para edificios altos considerar la contribucién de los

modos superiores mejora la calidad de los resultados (Ayala, 2001; Chopra y Goel, 2001).
A continuacién, se muestran los pasos para realizar el andlisis “Pushover”:

e Proponer un tipo de distribucion de fuerzas laterales

e Considerar todas las cargas (cargas laterales, muertas y vivas), debido a que en un
analisis no lineal no existe sobreposicion de causas y efectos.

e Las fuerzas laterales se incrementan y se obtienen los desplazamientos en cada paso

e El andlisis termina cuando se alcanza el estado limite preestablecido.

Con la filosofia actual de un disefio por desempefio, el anélisis Pushover ha evolucionado en
el Método del Espectro de Capacidad (MEC) originalmente propuesto para la evaluacion
sismica rapida de instalaciones militares (Freeman, 1994). Esta evaluacion sismica consiste
en estimar el desempefio sismico de la estructura, para ello es necesario conocer el espectro

de capacidad y el espectro de demanda.

El espectro de capacidad se obtiene de convertir la curva de capacidad de un sistema de
multiples grados de libertad a una curva equivalente de un sistema de un solo grado de
libertad, como se muestra en la figura 2.15. El espectro de capacidad es usual que se

represente con un modelo bilineal.
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Curva de capacidad Espectro de capacidad

D Sd

Figura 2.15. Transformacion de la curva de capacidad al espectro de capacidad

Para convertir la curva de capacidad al espectro de capacidad es necesario calcular el factor
de participacién modal (ec. 2.31) y la masa modal efectiva (ec. 2.32) correspondiente al modo

fundamental de vibracion.

X7 m; aj
I = ————— (2.31)
! Z?’ m; aj12
(Z?] m; ajl)2
M*, =~ 1 T2 (2.32)

Z?’ m; aj;?

Donde:
m;: masa correspondiente al nivel

aj;: modo fundamental de vibracion

La seudoaceleracion y los desplazamientos espectrales se obtienen a partir de la ec. (2.33) y

ec. (2.34) respectivamente.

s = 2.33
Donde:
V,,: fuerza cortante basal
M*;: masa modal efectiva del modo fundamental
Sq = b (2.34)
¢ I3 ayy .
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Donde:

D: desplazamiento lateral del dltimo nivel (azotea)

[';: factor de participacion del modo fundamental

ay: amplitud maxima del modo de vibracion fundamental (azotea), debido a que en la azotea

se obtiene el desplazamiento D.

Por otra parte, el espectro de demanda permite determinar la demanda a la que estard
sometida la estructura y se obtiene a partir de un espectro de respuesta eldstico, como se

observa en la figura 2.16.

Espectro de respuesta elastico . Espectro de demanda

] 4 . T1

Sa | Sa |

T Sq

Figura 2.16. Transformacion del espectro de respuesta elastico a la curva de demanda

El desplazamiento espectral (Sq) estd definido por la siguiente ecuacion:

S, = (%)2 s, (2.35)

El espectro de demanda y el espectro de capacidad se grafican en un formato ADSR
(espectros de respuesta de aceleracion-desplazamiento), este formato muestra las
aceleraciones espectrales en funcién de los desplazamientos espectrales, el cual permite
superponer los espectros de demanda y capacidad. Con los espectros de demanda y capacidad
se estima si la capacidad es suficiente para la demanda a la que estard sometida una estructura,
como se observa en la figura 2.17. Es importante mencionar que en un formato ADSR, el

periodo estructural es representado por lineas radiales saliendo del origen.
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El punto de desempeiio se define con la interseccion del espectro de capacidad con el espectro
de demanda, este punto representa la méxima solicitud de la capacidad de la estructura debido

a la demanda a la que estd sometida.

En un disefio sismico basado en desempefio se definen cuidadosamente tanto los objetivos
de desempefio como los niveles de demanda sismica esperados. Los niveles de desempefio
después del comportamiento no lineal se determinan usualmente con un porcentaje del

desplazamiento ineléstico.

El ATC-40 propone 6 niveles de desempeiio. Estos niveles se identifican por la abreviatura,
SP-n (SP son las siglas de “Structural Performance” y n es un nimero que varia entre 1 y 6).

A continuacion, se describen estos niveles de desempefio:

Ocupacion inmediata (SP-1): Los dafios son muy limitados y de tal magnitud, que el
sistema resistente de cargas laterales y verticales permanece practicamente en las mismas
condiciones de capacidad y resistencia que antes de ocurrido un sismo. No se presentan

pérdidas de vidas humanas y la estructura funciona con normalidad.

Dafio controlado (SP-2): Corresponde a un estado de dafio que varia entre los limites de
ocupacién inmediata y seguridad. La vida de los ocupantes no estd en peligro, aunque es

posible que éstos pueden verse afectados.

Seguridad (SP-3): Los dafios después del sismo no agotan por completo los margenes de
seguridad existentes frente a un posible colapso parcial o total de la estructura. Pueden
producirse algunos heridos tanto en el interior como en el exterior, sin embargo, el riesgo de
la vida de los ocupantes debido a un fallo de los elementos estructurales es muy bajo. Es

posible que sea necesario reparar la estructura antes de ser ocupada de nuevo.

Seguridad limitada (SP-4): Corresponde a un estado de dafio entre los niveles de seguridad
y estabilidad estructural, en el que algunas de las partes de la estructura pueden requerir un

reforzamiento para poder garantizar el nivel de seguridad.

Estabilidad estructural (SP-5): Este nivel corresponde al estado de dafio limite después de
ocurrido un sismo en el cual el sistema estructural estd muy cerca de experimentar un colapso
parcial o total. Se producen dafios sustanciales, pérdida de rigidez y resistencia en los

elementos estructurales. A pesar de que el sistema de cargas verticales continda funcionando,
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hay un alto riesgo de que se produzca el colapso por causa de posibles réplicas. Es muy

probable que los dafios en las estructuras sean irreparables.

No considerado (SP-6): Este no es un nivel de desempeiio, pero es ttil en algunas ocasiones

que requieren evaluar los dafios sismicos nos estructurales o realizar un reforzamiento.

A To emanda sismica inicial
Sa

Demanda sismica
reducida

To:  Periodo inicial
(rango elastico)

Tq: Periodo asociado al
punto de desempefio

Punto de desempefio
(Capacidad=Demanda)

spectro de capacidad

g >
y: o] T = Sd

£5 & g8

-89 @2 w23

o o 3

o g S i Bez
c - 177

) _|Eo° Sp-2 (%} SP.4 g 38 |
~Sin dafior——— o controlado*-—Segundad—'—CO apso—
limitada

Figura 2.17. Representacion grafica del Método de Espectro de Capacidad

Con base en la figura 2.17 el punto de desempeio se encuentra antes de llegar al punto de
deformacion ultima de la estructura, es decir, la estructura soportard el sismo sin que ésta
colapse, ademas el punto de desempefio se encuentra dentro del nivel de desempefio de dafio
controlado. Es en esta parte donde se toma la decision por parte del disefiador si el nivel de

desempefio obtenido es el deseable segin el uso de la estructura.

Particularmente, el Comité VISION 2000 presenta una matriz conceptual (Figura 2.18) para

la seleccidn de los objetivos de desempefio para estructuras de ocupacion estandar, esenciales

y criticas.
Los cuatro niveles de desempefio se definen como:

1) Completamente operacional: No se requieren reparaciones en la estructura ni en las
instalaciones esenciales para su operacion, aunque puede presentarse cierto dafio en

elementos no estructurales y algunos acabados.
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2) Ocupaciéon inmediata: Se acepta mayor dafio en elementos no estructurales, y se
acepta dafio muy ligero en la estructura. Respecto al equipo y operacion, se permiten
fallas en equipos no esenciales para la operacion.

3) Seguridad de vidas: Se considera que un edificio sufre dafio estructural no
importante. Su rigidez y capacidad de resistir cargas laterales se reduce, y las
instalaciones sufren un dafio considerable. Sin embargo, debe garantizarse la
integridad de los usuarios.

4) Colapso incipiente: Se trata de un caso de dafio extremo, aunque se mantiene la
estabilidad global de la estructura, la capacidad estructural a cargas laterales y
verticales se ha reducido de manera muy considerable, por lo que no se garantiza la

integridad fisica de los usuarios.

NIVELES DE NIVELES DE DESEMPENO SISMICO

DISENO SISMICO

COMPLETAMENTE . . SEGURIDAD COLAPSO
FUNCIONAL FUNCIONAL DE VIDAS INCIPIENTE

FRECUENTE

8 >e | cHpramLe
T
MUY RARO I RRRRA %% 2R,

1. OBJETIVO BASICO
2. OBJETIVO ESENCIAL
3. OBJETIVO DE SEGURIDAD CRITICA

OCASIONAL

RARO

Figura 2.18. Objetivos de disefo sismico basados en desemperio (Vision 2000, SEAOC 1995)

Por otra parte, el concepto del disefio de edificios basado en desempefio sismico va
evolucionando. El documento FEMA 445 (2006) presenta las bases para un disefio basado
en desempefio sismico de segunda generacidon “next-generation”, en donde el desempefio
sismico no solo consiste en obtener el nivel de desempeiio asociado a un nivel esperado de
dafio (como ocupacién inmediata, dafio controlado, seguridad de vida, prevencién de colapso
y colapso, los cuales son conceptos de desempefio que corresponden a la primera generacion).
En el nuevo enfoque, para el disefio aceptable de un edificio se involucran nuevas medidas
de desempefio como por ejemplo: tiempo de interrupcién en la ocupacién, pérdida econdmica

y el riesgo de vidas que puede ocurrir como resultado de futuros terremotos.
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2.2.2.2 Analisis Dindmico Incremental (ADI)

El Andlisis Dindmico Incremental (ADI) es un método de andlisis paramétrico que
recientemente ha surgido en varias formas diferentes para estimar mas exhaustivamente la

capacidad estructural bajo excitaciones sismicas (Vamvatsikos y Cornell, 2001).

Este tipo de andlisis (ADI) consiste en hacer una serie de andlisis dindmicos no lineales donde
la demanda, definida por uno o varios registros sismicos, se escala a multiples grados de
intensidad de manera progresiva (Figura 2.19), con la finalidad de forzar a la estructura que
pase por diferentes rangos de interés, esto es del estado eldstico al ineldstico hasta que se
alcanza la inestabilidad global de la estructura. El ADI se considera como la versién dindmica
del anélisis “Pushover”, ya que a diferencia de éste no utiliza fuerzas equivalentes sino

directamente la historia de aceleraciones del registro sismico.

5 8 _
Pogs oo 10% g 3—————”- 20%g

Figura 2.19. Escalamiento de registro sismico

NEEENENNN

El ADI es un analisis mas complejo que el andlisis “Pushover”, ademas el tiempo de cédlculo
computacional es mayor, como resultado de estos inconvenientes, este tipo de andlisis se ha
restringido a actividades de investigacion y a un reducido nimero de aplicaciones
particulares. Sin embargo, la tecnologia avanza a pasos gigantescos y hoy en dia es posible
hacer estos anélisis de una manera mas rapida, aun cuando la estructura se analiza de manera

simultdnea con varios registros sismicos.

El estudio ADI es ahora un método multiuso ampliamente aplicable y algunos de sus

objetivos (Vamvatsikos y Cornell, 2001) son:
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e Comprension completa del rango de respuesta o “demandas” versus los rangos
potenciales de intensidad de un registro sismico.

e Una mejor comprension de las implicaciones estructurales ante niveles severos de
intensidad sismica.

e Mejor comprension de los cambios en la naturaleza de la respuesta estructural a
medida que aumenta la intensidad del registro sismico (ej. cambios en los patrones
de deformacién maxima con la altura)

e Estimar la capacidad dindmica del sistema global de la estructura.

e Dado un estudio ADI multi-registro, ver como la respuesta estructural varia de un

registro a otro.
2.2.2.2.1 Escalamiento de registros sismicos

Para hacer un anélisis ADI es recomendable que se utilicen varios registros para tener una
mejor estimacidn de la respuesta estructural. Se debe tener especial cuidado de que la familia
de registros a utilizar sea de sismos de caracteristicas similares (p. €j., Subduccidn) y
distancias similares a la zona de estudio donde se ubica la estructura que se pretende analizar.
Estos registros deben ser pre-procesados para corregir la linea base, debido a que a veces los
valores del acelerograma se encuentran desplazados respecto a la linea cero de aceleracion
provocando errores importantes en los valores de velocidad y desplazamiento (Carrefio et al.
1999). Por lo regular no debe existir un desplazamiento remanente al final de la historia de
desplazamientos, pero para sismos de gran magnitud y con epicentro cerca de la zona de

estudio esto no es valido.

Estudios previos (Shome y Cornell 1999) han demostrado que para edificios de mediana
altura, utilizar 10 a 20 registros suelen ser suficientes para proporcionar una adecuada

precision en la estimacion de demandas sismicas.

El escalamiento de los registros se realiza para obligar a la estructura a pasar por varios
intervalos como: el eldstico y el de fluencia hasta llegar a la inestabilidad global de la
estructura, que son de interés para estudiar y estimar de una mejor manera la capacidad
dindmica de la estructura en estudio. Para escalar los registros sismicos a una intensidad
establecida, los registros se multiplican por factores de escala (FE) en toda la historia

completa de aceleraciones. Estos factores se obtienen de la relacion que existe entre la
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seudoaceleracion a la intensidad a la que se pretende escalar el registro y la seudoaceleracion
correspondiente al periodo de vibracion de la estructura en estudio (Shome y Cornell, 1999;
Chan et al., 2005); por facilidad de cdlculo el FE se obtiene considerando que la respuesta es
eléstica- lineal, aunque para intensidades importantes las respuestas sean inelasticas. En la
figura 2.20 se muestra un diagrama de flujo para escalar los registros sismicos a una

intensidad objetivo (seudoaceleracion a la se pretende escalar el registro).

( Inicio )

A4

Leer

Te: Periodo fundamental de la estructura
Say: Intensidad objetivo

n: Numero de registros

\ 4

i=1 .
Isn F Fin

vV

Leer
Ai: Registro i

\4

i=i+1

Se considera un sistema de 1GDL (m=1, T=Te) y se soluciona
la ecuacién de movimiento mediante algin método
numérico (ej M. Newmark) para obtener la historia de
desplazamientos espectrales del sistema, d(t), debido a la

excitacion sismica del registro A.
d

. =

m

tiempo

Sdi es el maximo

IR, .
desplazamiento absoluto:
Sdi=Max( ld(t)|)
A4
.y 2m
Calcular la seudoaceleracién espectral: Sa; = (;) Sd;

Sa

Calcular el factor de escala: FE; = S—af

l

Multiplicar el registro A; en toda la historia completa de
aceleraciones por el factor SF;.

A

A*FE;

Figura 2.20. Diagrama de flujo para el escalamiento de registros sismicos
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Cuando se escalan todos los registros a una misma intensidad objetivo y se obtienen sus
respectivos espectros de respuesta eldsticos, se observa que todos estos espectros coinciden
en el punto correspondiente al periodo de vibracion de la estructura en estudio y con la
intensidad a la que fueron escalados. En la figura 2.21 se muestra un grupo de espectros
elasticos correspondientes a una estructura con periodo fundamental de vibraciéon T=1.2s,
escalados a una seudoaceleracion S.=500 gal (Bojérquez, 2016). Se observa que todos los
espectros elasticos coinciden con la misma intensidad (500 gal) en el punto correspondiente

al periodo de la estructura (T=1.2s).

2500

2000

1500

Sa (gals)

1000

500

T(s)

Figura 2.21. Espectros elasticos de registros escalados para Sa=500 gal y un periodo estructural de 1.2
segundos (Bojorquez, 2016)

Por lo regular el factor de escala (FE) se limita para que no produzca valores de

seudoaceleracién mayor a 1.61g, debido a que la mayoria de las estructuras podrian colapsar

cuando se someten a esa intensidad (Vamvatsikos y Cornell, 2001).
2.2.2.2.2 Curvas de capacidad estructural

De cada andlisis dindmico no lineal se obtiene la respuesta de interés, cominmente llamada
medida de dafio (DM), esta medida de dafio debe caracterizar la respuesta del modelo
estructural al ser sometido a una excitacion sismica. Por lo regular se eligen como medida de

dafio las respuestas absolutas médximas que resultan del anélisis, las mds usuales son:

e Fuerzas cortantes maximas
e Rotaciones en los nodos

e Desplazamientos maximos
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e Distorsiones maximas por entrepiso
e Ductilidades globales

e Indices de dafio (ej. Energia histerética acumulada global, indice de Park-Ang, etc.)

La naturaleza de la respuesta de una estructura regularmente cambia al ser sometida a
diferentes niveles de intensidad del registro sismico, debido a que las respuestas maximas no
siempre se presentan en el mismo lugar ni en el mismo instante. En la figura 2.22 se observa
como las distorsiones mdximas de entrepiso se presentan en diferentes entrepisos

dependiendo del nivel de intensidad al que se escala el registro sismico.

Entrepiso

T 1 I I I
0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.06

Distorsion maxima de entrepiso, 6;

Figura 2.22. Distorsiones de entrepiso de un edificio de 20 niveles de acero sometido a un registro
sismico (Vamvatsikos y Cornell, 2001)

Dependiendo de cada estudio en particular se elige la medida de dafio y se grafica versus la
intensidad a la que se escala el registro sismico al cual se somete la estructura, a esta
representacion grafica se le conoce como curva ADI. En la Figura 2.23 se muestra una curva
ADI donde se grafican las médximas distorsiones de entrepiso versus la intensidad de

escalamiento del registro.

Para poder determinar el comportamiento estructural en el ambiente sismico en el que se
encuentra la estructura, es necesario obtener una coleccién de curvas ADI utilizando
diferentes registros, estas curvas ADI deben estar parametrizadas con la misma medida de

dafio e iguales niveles de intensidad de los registros, como se muestra en la figura 2.24.
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Figura 2.23. Curva ADI de un edificio de 20 niveles de acero sometido a un registro sismico
(Vamvatsikos y Cornell, 2001)
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Figura 2.24. Coleccion de curvas ADI utilizando multiples registros (Vamvatsikos y Cornell, 2001)

Las curvas ADI dan la base para poder definir niveles de desempefio o estados limites, como
el estado limite de fluencia en donde la repuesta estructural deja de comportarse linealmente
y el estado limite ultimo en donde la respuesta estructural crece significativamente ante
pequefios incrementos de intensidad simica. En este estudio el estado limite de fluencia y el
estado limite dltimo se asocian a la capacidad de fluencia y capacidad dltima de la estructura,
respectivamente. Es importante mencionar que la capacidad tltima no se asocia al colapso
total de la estructura sino al colapso incipiente (collapse prevention), en donde la estructura

estd muy cerca de experimentar un colapso total o parcial.

45



CAPITULO 2

Por otra parte, determinar las distorsiones asociadas a la fluencia de la estructura es algo

simple (se considera el punto de fluencia cuando la pendiente difiere del 10% de la pendiente

inicial)

debido a que no se tiene mucha dispersion entre los resultados que se obtienen de los

multiples registros. La mayor discusidn resulta al momento de estimar el estado limite tltimo,

debido

que tratar de definir las distorsiones asociadas a este estado limite es complicado y

puede ser muy subjetivo, como se observa en la figura 2.24. En base a lo anterior se han

propuesto dos reglas para definir el estado limite ultimo (Vamvatsikos y Cornell, 2001):

y

2)

sa () (g)

0.8f---r e

oA

o2f-f

(1] MERE

La primera regla consiste en que si la medida de dafio (DM) excede de cierto valor
entonces el estado limite ultimo ya fue excedido, esto es DM2Cpwm. Si se elige como
medida de dafio las distorsiones maximas de entrepiso, el Cpm se puede definir por
ejemplo con un valor de 0.08, como se muestra en la figura 2.25a.

La segunda regla consiste en que si la intensidad a la que se escalan los registros (IM)
excede de cierto valor entonces el estado limite dltimo ya fue excedido, esto es
IM>Cmv (Figura 2.25b). Una diferencia importante con la regla anterior es la dificultad
de prescribir un valor de Cim que sefiale el colapso para todas las curvas IDA, por lo
que se tiene que revisar curva por curva. Sin embargo, la ventaja es que genera
claramente una sola regioén de colapso, y la desventaja es la dificultad de definir tal
punto para cada curva de una manera consistente. El enfoque SAC/FEMA (2000)
menciona que el dltimo punto de la curva con una pendiente tangente igual a 20% de
la elastica se puede definir como el punto de capacidad (colapso inminente), sin tomar

en cuenta la intensidad.

T 1.8¢ T T T T

colapso J : -
B I - T o (-

: punto de capacidad :

punto de capacidad

Sa(Tu) (g)

L L L L L
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(a) (b)

Figura 2.25. Reglas para determinar la capacidad ultima de la estructura, (a) regla basada en DM y (b)

regla basada en IM, pendiente del 20% de la elastica (Vamvatsikos y Cornell, 2001)
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2.2.3 Peligro de demanda estructural

Para simular las demandas estructurales (ver secciéon 3.1) y evaluar la confiabilidad
estructural para los edificios con base en la metodologia propuesta, es necesario calcular el
peligro de demanda estructural. Asi como el peligro sismico se expresa en términos de tasas
de excedencia de intensidades sismicas, v(a), el peligro de demanda estructural se expresa
en términos de tasas de excedencia de la respuesta estructural, v(d), y se define como el

nimero medio de veces por afo en que se excede un cierto valor de respuesta estructural, d.

Se parte de la hipdtesis que cada una de las respuestas estructurales estan gobernadas por la
ocurrencia de sismos, por lo tanto, siguen un proceso de Poisson. Entonces, para evaluar el
nimero medio de sismos por afio, que provocan en la estructura valores de respuesta
estructural iguales o mayores que un cierto valor, d, se utiliza la ec. 2.36 (Esteva, 1968;

Cornell, 1968):

v(d) = f |d1;_((la) Pr(D > d|a) da (2.36)

Donde:

d: respuesta estructural (p. €j., distorsiones maximas de entrepiso)

a: intensidad sismica

P(D > d|a): probabilidad de que el valor D exceda un valor de respuesta estructural, d, dado
que se presenta una intensidad a

v(a): nimero medio de veces por afio que ocurre una intensidad igual o mayor que a. Con

este valor se genera la curva de peligro sismico del sitio de interés.

La derivada de la curva de peligro sismico se obtiene numéricamente. Por otra parte, si se
supone una distribucidén de probabilidad lognormal para la respuesta estructural, con una
desviacion estdndar del logaritmo natural, 0y, 4, y valor esperado del logaritmo natural, y, 4,

la probabilidad de que el valor D supere un valor respuesta estructural, d, se calcula con la

ec. 2.37.

In(d) — iy dl 2.57)

Pr(D > d|a) = 1—@[
Olnd
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Por otra parte, para poder estimar las estadisticas (¢, 4, 01nq) de la respuesta estructural
asociada a una intensidad sismica es necesario analizar la estructura ante varios registros
sismicos. En la figura 2.26 se observa que las respuestas estructurales son cada vez mas
grandes al incrementar la intensidad sismica, por lo tanto, las probabilidades de excedencia

de un valor dado, d, se incrementan.

Respuesta estructural
P(D>di|aj)

»

>
=% < o < a. a
Intensidad sismica

Figura 2.26. Respuesta estructural ante diferentes intensidades sismicas

2.2.3.1 Curva de peligro de demanda estructural

Para construir las curvas de peligro de demanda estructural, se propone un intervalo de
valores de respuesta estructural y se calcula la respectiva tasa de excedencia, v(d), es decir,
estas curvas indican el nimero medio de veces por afio en que se excede el valor, d. En la
figura 2.27 se observa curva de peligro de demanda estructural considerando como respuesta

estructural las distorsiones maximas de entrepiso (DME).

1.00E-02
1.00E-03
1.00E-04

1.00E-05

v(d) (1/afio)

1.00E-06
1.00E-07

1.00E-08
0.003 0.03
d=DME

Figura 2.27. Curva de peligro de demanda estructural
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CAPITULO 3
ANALISIS DE COSTOS

3.1 DEMANDAS ESTRUCTURALES SISMICAS

Para estimar el costo total durante la vida util de las estructuras es necesario obtener las
demandas estructurales sismicas. En este estudio las demandas estructurales estdn dadas en
términos de distorsiones maximas de entrepiso, DME. Este parametro (elegido para medir el
dafio estructural) se obtiene de la curva de peligro de demanda estructural a partir de
simulaciones de Monte Carlo. Para la simulacién de las demandas estructurales sismicas se

utiliza el método de transformacién inversa (Rubinstein, 1981).

El método de transformacién inversa (Figura 3.1) establece que un valor de una variable
aleatoria xi, se obtiene al igualar su funcién de distribucion de probabilidad Fx(xi) con la
funcidn de distribucion de probabilidad uniforme Fu(ui), evaluada en ui. La variable uies un

numero aleatorio generado entre Oy 1.

Fy(u) Fx(x)
A A
1 1
» »
0 U 1 ] 0 X X
Figura 3.1. Método de transformacion inversa
Por lo tanto, la variable aleatoria x se define como:
Fy(x) = w (3.1)
_ -1

xp = Fxy (W) (3.2)

Aqui se parte de la hipétesis que los tiempos de ocurrencia de los eventos sismicos siguen un

proceso de Poisson, por lo que los intervalos de tiempo de espera de las demandas también
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estan gobernados por este proceso de Poisson. Asi, los tiempos de espera entre eventos se
modelan con una distribucion de probabilidad exponencial, donde la funcién de distribucion

acumulada de los tiempos de espera estd dada por la siguiente expresion:
Fr(t) =1—e7vAt (3.3)

A partir de las ecs. 3.1, 3.2 y 3.3 se puede establecer la funcion para evaluar los intervalos de
tiempo de espera de las demandas estructurales sismicas (DME) de la siguiente manera:
ln(l - ui)

t=——"7"—— (3.4)
v

Donde:
At: intervalo de tiempos de espera entre eventos
v : nimero medio de veces en los cuales los eventos sismicos tienen M>6.9

u;: nimeros aleatorios con distribucién uniforme entre O y 1

De igual manera se establece la funcion para evaluar la tasa de excedencia anual de
distorsiones.

vp(d) = — M (3.5)

Donde:

vp(d): tasa de excedencia anual de distorsiones

t = 1. Se considera que el tiempo en el que se quiere evaluar la tasa de excedencia es de un
afio

u;: nimeros aleatorios con distribucién uniforme entre 0y 1

Con las tasas de excedencia evaluadas, vp(d), se encuentran las respectivas demandas
estructurales sismicas a partir de la curva de peligro de demanda de distorsiones; y con los

intervalos de tiempo de espera, At, se forman escenarios de demandas en una ventana de

tiempo especifica (vida util de la estructura).
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3.2 COSTO TOTAL ESPERADO EN LA VIDA UTIL DE LAS ESTRUCTURAS

La estimacion del costo total esperado asociado a la vida util de las estructuras se lleva a cabo

en funcién de estudios previos (De Ledn, 1991).

El costo total esperado estd integrado por el costo inicial y el costo esperado asociado a los
dafios que ocurre durante la vida util de la estructura. Asi, retomando la ec. 2.6, el costo total

esperado se expresa de la siguiente manera:

Cr(y) = CG(y) + Ca(y)

A continuacion, se explican los criterios para evaluar el costo inicial, C;(y), y el costo
esperado asociado a los dafios, C4(y), asociados a una combinacién de factores de carga

especifica, y.
3.2.1 Costo inicial

El costo inicial es el costo de la inversion de la estructura integrado por el costo directo,

indirecto y la utilidad, que se pagan a la empresa constructora.

El costo directo, Cp;, se estima en funcidn de los costos de los materiales, C,;, y del costo de
la mano de obra, la cual se considera que es aproximadamente el 40% del costo de los

materiales. El costo directo estd dado por la siguiente expresion:

El costo indirecto (costo por apoyo técnico y administrativo), C;y, se estima en funcién del

costo directo y se considera que es aproximadamente el 20% de este costo.
Ciy = 0.2Cp, (3.7)

El costo de la utilidad (ganancia del constructor), Uj,, se estima en funcion del costo directo

e indirecto y se considera que es aproximadamente el 15% de la suma de estos dos costos.
Entonces el costo total inicial esta dado por la ec. 3.9 (Veldzquez, 2015).

CI = CDI + CIN + UM = 138CD1 = 1.93 CM (39)
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El costo de los materiales: concreto y acero, se obtiene de un promedio de precios cotizados

(2016) en la Ciudad de México y se muestran en la tabla 3.1.

Tabla 3.1 Costo de materiales

Material Costo en pesos
Concreto (fc=250 kg/cm?) $2000/m?
Acero $13000/ton

3.2.2 Costo esperado asociado a los daiios

El costo esperado asociado a los dafios, C4, en una estructura durante su vida util se puede
considerar como la suma de los siguientes costos esperados: por reparacién o por
reconstruccion, Cpg, por pérdida de contenido, Cp, por pérdidas indirectas, Cp;, por pérdida
de vidas, Cpy, y por lesiones, Cp; . Entonces el costo esperado asociado a los dafios se expresa

como:
Cd = CPR + CPC + Cp[ + CPV + CPL (310)

Los costos por dafio estructural se estiman a partir de una medida de dafo fisico, y se
establece mediante un indice de daifio, /D, que toma valores entre 0 y 1. Asi, para el caso de
dafio total el ID es igual a 1, mientras que cuando no existe dafo el ID es igual a 0. Existen
diferentes propuestas para estimar este indice, por ejemplo: el indice de Park y Ang (1985);
el indice de Teran-Gilmore y Jirsa (2005); y el indice de Tolentino y Ruiz (2013). En este
estudio se utiliza el indice de dafio de Tolentino y Ruiz (2013), el cual se define con la

siguiente expresion (Retomando ec. 2.4):

84— 8,

D=2
8, — 6,

Donde:

84: distorsion de demanda mdxima de entrepiso en la estructura por el movimiento simico
del terreno

8,: distorsion mdxima de entrepiso asociado al estado limite de servicio (estructura sin
presentar dafio)

&, distorsién maxima de entrepiso asociada al estado limite de colapso
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Los valores 8, y &, se obtienen de las estadisticas (valor esperado) de los resultados de los

andlisis dindmicos incrementales, mientras que el valor §; es el que se obtiene de la
simulaciéon de las demandas estructurales a partir de la curva de peligro de demanda de

distorsiones en un periodo de tiempo en especifico.

El ID (ec. 2.4) tiene un comportamiento lineal entre los valores de &, y &y, para valores

menores de §,, el ID es igual a 0, mientras que para valores mayores de &, el ID es igual a 1

(Figura 3.2).

1.2

y 5”
Figura 3.2. Comportamiento del indice de dafio

3.2.2.1 Costo esperado por reparacion o por reconstruccion

Las técnicas de reparacion para edificios cuando sufren dafios estructurales por movimientos
sismicos pueden ser diferentes. La técnica de reparacién que se considera en el presente
estudio es mediante el encamisado de los miembros estructurales. En muchas ocasiones los
dafios son muy severos, y por seguridad es necesario demoler la estructura. De Le6n y Ang
(1995) establecen que a partir de un ID>0.7 en estructuras de concreto la reparacién ya no se

puede llevar a cabo, por lo que es necesario demoler.

Cuando el ID>0.7 el costo por reconstruccion (incluye demolicidn, limpieza y rediseiio) de
la estructura se estima como un 20% adicional del costo inicial, C;, mientras que, para indices
de dafios menores, el costo por reparacion estd en funcioén del cuadrado del ID y del costo

inicial. Asi, el costo por reparacion o reconstruccion se define con la ec. 3.11 (Bojorquez et

al., 2015):
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C,(ID?), 0<ID < 0.7

Crr = { 1.2(C), ID = 0.7 (3.11)

En la figura 3.3 se observa la relacion entre el ID y el costo por reparacién o reconstruccion,

el cual esta normalizado con respecto al costo inicial.
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Figura 3.3. Relacion entre el ID y el costo normalizado por reparacion o reconstruccion

Este costo se obtiene para cada demanda estructural correspondiente a la simulacién de cada
escenario de demandas estructurales y para obtener el costo esperado por reparacién o
reconstruccion, se toma el valor medio que resulta del considerar 100,000 simulaciones de

escenarios de demandas estructurales para una misma combinacién de factores de carga.

Por otra parte, cuando la estructura es reparada se considera que vuelve a sus condiciones
iniciales, por lo que la rigidez y la resistencia no se ven afectadas. Ademas, el tiempo de

reconstruccion de la estructura se estima en un lapso promedio de dos afos.
3.2.2.2 Costo esperado por pérdida de contenido

El costo por pérdida de contenidos por movimientos sismicos puede tener mayor importancia
dependiendo del uso que tiene la estructura, debido a que los contenidos en un hospital no
tienen el mismo valor econémico que los contenidos de un edificio de oficinas o el de un

hotel.

Los dafios en los contenidos principalmente se deben al balanceo, el deslizamiento y el

volteo. Este tltimo es el mds importante. Asi, para el disefio se considera que las fuerzas que
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actian en los contenidos dependen principalmente del peso y de la aceleracion

correspondiente al nivel del edificio donde se encuentren.

En este estudio el costo maximo por pérdida de contenidos (ID>1) no esta en funcién de las
aceleraciones, sino se considera que es una fraccion del costo inicial del edificio, adoptandose
una fraccién del 50% (Surahman y Rojaniani, 1983). Para el caso de ID<1 se considera una
variacion del costo en funcion del ID de forma lineal. Asi, el costo por contenidos se define

con laec. 3.12 (De Leén, 1991):

_(05(CHUD),  0<ID<1
Cpe ‘{ 05(C,), ID>1 (3.12)

En la figura 3.4 se observa la relacion entre el ID y el costo por pérdida de contenido, el cual

esta normalizado con respecto al costo inicial.
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Figura 3.4. Relacion entre el ID y el costo normalizado por pérdida de contenido

Este costo se obtiene para cada demanda estructural correspondiente a la simulacién de cada
escenario de demandas estructurales y para obtener el costo esperado por pérdida de
contenido, se toma el valor medio que resulta del considerar 100,000 simulaciones de

escenarios de demandas estructurales para una misma combinacién de factores de carga.

Por otra parte, las pérdidas en contenidos se podrian subestimar (o sobrestimar) si se usa la
manera tradicional (como una fraccién del costo inicial) para evaluar las pérdidas en
contenidos dentro de edificios. Por ejemplo, hay casos donde la mayoria de los contenidos
se pierden mientras que la estructura permanece intacta o con pocos dafios (p. €j., almacenes),
en otras ocasiones la estructura presenta dafios importantes y los contenidos pueden ser

recuperados (p. €j., viviendas) (Jaimes y Reinoso, 2013; Jaimes et al., 2013).
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3.2.2.3 Costo esperado por pérdidas indirectas

El costo por pérdidas indirectas, Cp;, depende del tipo de uso que tenga la estructura. En este
estudio se analizan edificios que tienen uso de oficinas, por lo que las pérdidas indirectas se
asocian por no generar dinero debido al concepto de renta durante el tiempo en que la
estructura es reparada o reconstruida. Este costo maximo por pérdidas indirectas (ID>1) esta
en funciéon del periodo maximo de reconstruccioén, Pr, del drea del edificio en metros
cuadrados, A, y del costo en pesos por metro cuadrado de renta al mes, R. Para el caso de
ID<1 se considera una variacion del costo en funcion del cuadrado del ID. Asi, el costo por

pérdidas indirectas se estima con la siguiente expresion (De Ledn, 1991):

R(PR)(A)(ID?), 0<ID<1

Crr = { R(PR)(4), ID>1 (3.13)

Con base en lo anterior, para la estimacion del costo por pérdidas indirectas, se considera que
la renta promedio, R, de una oficina en la ciudad de México es igual a $250/m? al mes
(Granados, 2015) y que el periodo maximo de reconstruccion, Pr, de un edificio es igual a

24 meses.

Por ejemplo, para un edificio con un drea de 6750 m?, aplicando la ec. 3.13 el costo méximo
por pérdidas indirectas es igual a $40.5 millones de pesos (mdp). En la figura 3.5 se observa

la relacion entre el ID y el costo por pérdidas indirectas para dicho edificio.

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
ID

Figura 3.5. Relacién entre el ID y el costo por pérdidas indirectas para un edifico con drea de 6750 m?
Este costo se obtiene para cada demanda estructural correspondiente a la simulacion de cada

escenario de demandas estructurales y para obtener el costo esperado por pérdidas indirectas,
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se toma el valor medio que resulta del considerar 100,000 simulaciones de escenarios de

demandas estructurales para una misma combinacion de factores de carga.

3.2.2.4 Costo esperado por pérdida de vidas

Estimar el costo por pérdida de vidas, es una tarea dificil debido a que es un tema subjetivo,
es decir, pueden tomarse diferentes criterios para tratar de estimar este costo, por ejemplo: a)
estimar el costo de la vida humana relacionado con la aportacién al producto interno bruto
de la nacién (en relacion con el valor del ingreso anual de la persona), b) estimar el costo de
la vida bajo el criterio de una empresa aseguradora, o c) estimar el costo desde un punto de
vista humano, en el cual la vida de un ser humano no tiene precio. En este estudio se toma el

primer criterio, relacionado con el valor del ingreso anual de la persona.

Por otra parte, para poder determinar el costo por pérdida de vidas es necesario estimar el
nidmero medio de personas fallecidas ante eventos sismicos importantes en un drea de
construccion. Para ello, De Le6n (1991) con base en el drea total de los edificios colapsados
en la Ciudad de México durante el sismo de 1985 (Instituto de Ingenieria UNAM 1985) y en
el nimero de fallecidos (Tokyo Metropolitan Government 1985) propuso una relacion (ec.
3.14) para estimar el nimero de muertos en funcién del drea colapsada como se indica con

linea interrumpida en la figura 3.6.
Ny = 45.48 + 5.531744 A? (3.14)

Donde:
N,: nimero de fallecidos en una determinada 4rea colapsada

A: drea del edificio colapsado en 1000 m?

En relacién ala ec. 3.14 y figura 3.6 se observa que, para edificios con un drea cercana a cero
metros cuadrados, el numero de muertos resulta ser muy alto, es por ello que en este trabajo
se propone la ec. 3.15, en la cual, para edificios con dreas pequefias el nimero de muertos

resulta ser mas razonable como se muestra en la figura 3.6 (ver linea con puntos).

995.34%34

47188 + 4234 (315
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Segin Bojérquez et al. (2015), el nimero de muertos por unidad de drea colapsada (Na),
representa el 75% de las personas que estdn dentro del edificio. Para el caso de colapso
incipiente considera que solo el 5% de las personas dentro del edificio mueren, es decir, Na
representa el nimero de muertos para un caso extremo. En este estudio se considera el
nimero de muertos (Nm) asociado a colapso incipiente. El nimero de muertos ante colapso

incipiente estd dado por la siguiente expresion:

_0.05N,

m="o75 (3.16)

Por otra parte, de acuerdo con lo observado durante los sismos intensos, la hora de ocurrencia
del sismo determina también el nimero de fatalidades y heridos dentro de un edificio, es
decir, serd un escenario diferente si el sismo ocurre en el dia, cuando la mayoria se encuentra
en oficinas o edificios publicos; mientras que, si el sismo ocurre en la noche, la mayoria de
las personas se encuentran dentro de sus casas. La consideracion de la hora de ocurrencia del

sismo queda fuera del alcance de esta tesis.
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Figura 3.6. Numero de fallecidos en funcion de los metros cuadrados colapsados de edificios

El costo maximo por pérdida de vidas (ID>1) es igual al nimero de muertos ante colapso
incipiente multiplicado por el valor esperado de sus ingresos durante su vida laboral. Se
considera que el ingreso anual promedio de una persona en México es igual a $156,000
(INEGI), y que la vida laboral util por individuo es igual a 25 afios, asi el costo por
fallecimiento, CPF, de una persona es igual a $3,900,000, por lo tanto, el costo por pérdida
de vidas se define con la ec. 3.17 (De Ledn, 1991). Para ID<1 se supone una variacién del

costo en funcién del ID elevado a la cuarta potencia.
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N, (CPF)(ID*), 0<ID<1

Crv = { N,.(CPF), ID=>1 (8:17)

Por ejemplo, para un edificio con un 4rea de colapso de 6750 m?, segtin la ec. 3.15 el nimero
de muertos estimados es 315, los muertos por unidad de 4rea son igual a 0.047/m? y aplicando
la ec. 3.16 se obtiene el nimero de personas muertas para el caso de colapso incipiente
resultando entonces 21 aproximadamente. El nimero de muertos por unidad de 4rea para este
caso es igual a 0.00319/m>. Aplicando la ec. 3.17, el costo maximo por pérdida de vidas es
igual a $81.9 millones de pesos (mdp). En la figura 3.7 se observa la relacion entre el ID y el

costo por pérdida de vidas, para un edificio de 6750 m? de 4rea.
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Figura 3.7. Relacion entre el ID y el costo por pérdida de vidas para un edifico con drea de 6750 m?

Este costo se obtiene para cada demanda estructural correspondiente a la simulacién de cada
escenario de demandas estructurales y para obtener el costo esperado por pérdida de vidas,
se toma el valor medio que resulta del considerar 100,000 simulaciones de escenarios de

demandas estructurales para una misma combinacién de factores de carga.
3.2.2.5 Costo esperado por lesiones

La evaluacion del costo por lesiones se refiere a los costos involucrados durante las estadias
en el hospital de las personas que resultan heridas ante un terremoto. Para poder determinar
el costo por lesiones es necesario estimar el niimero medio de personas heridas ante eventos
sismicos importantes en un 4drea de construccion. Para ello, De Le6n (1991) estimé el nimero
medio de personas heridas por unidad de drea colapsada de los edificios resultando este valor

igual a 0.0168/m?, esta cantidad es el resultado de dividir el niimero de heridos reportados en
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el sismo de 1985 que afectd a la Ciudad de México (Tokyo Metropolitan Government, 1985)

entre el area total de los edificios colapsados (Instituto de Ingenieria UNAM, 1985).

Por otra parte, el costo por lesiones sin incapacidad, CLS, se considera igual a $23,000
(Tokyo Metropolitan Government, 1985), este costo incluye: operaciones de lesiones
menores y cortaduras pequeias, incluyendo una pequeia estadia en el hospital, gastos
médicos y de medicamentos. El costo por lesiones con incapacidad, CLI, se asume que es
$3,900,000 (igual al costo por fallecimiento). Tomando en cuenta lo anterior, el costo
maximo por lesiones (ID>1) estd dado por la ec. 3.18 (De Ledn, 1991), en donde se considera
el ndmero de personas con incapacidad es igual al 10% del total del nimero de heridos,
mientras que el 90% restante tienen lesiones sin incapacidad. Para ID<1 se supone una

variacion del costo en funcién del ID elevado a la segunda potencia.

[0.1CLI + 0.9CLS](0.0168)(A)(ID?), 0<ID <1
Cpy = (3.18)

[0.1CLI + 0.9CLS](0.0168)(4), ID>1

Por ejemplo, para un edificio con un drea de colapso de 6750 m?, aplicando la ec. 3.18, el
costo maximo por lesiones es igual a $46.57 millones de pesos (mdp). En la figura 3.8 se

observa la relacién entre el ID y el costo por lesiones, para un edificio de 6750 m? de érea.
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Figura 3.8. Relacion entre el ID y el costo por lesiones para un edifico de 6750 m? de drea

Este costo se obtiene para cada demanda estructural correspondiente a la simulacién de cada
escenario de demandas estructurales y para obtener el costo esperado por lesiones, se toma
el valor medio que resulta del considerar 100,000 simulaciones de escenarios de demandas

estructurales para una misma combinacion de factores de carga.
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CAPITULO 4
CARACTERISTICAS DE LAS ZONAS EN ESTUDIO

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCDS-2004) del RCDF
para fines de disefio sismico consideran para la Ciudad de México tres diferentes zonas: I, II
y 111, para suelo firme, de transicion y blando, respectivamente. La zona III adicionalmente
se subdivide en cuatro subzonas (IILa,IIIb,I11c,I114). En este estudio se analizan dos tipos de
suelo: suelo firme y suelo blando, correspondientes a la zona I y subzona Illa

respectivamente.
4.1 SUELO FIRME

La Zona I, es la de menor peligro sismico por la presencia de suelos poco compresibles. En

este tipo de suelo el periodo dominante de suelo, Ts, es aproximadamente de 0.5 s.
4.1.1 Movimientos sismicos seleccionados

Para este estudio se seleccionan 10 acelerogramas de estaciones localizadas en suelo firme
de la Red Acelerografica del INGEN. El pre-procesamiento para la correccion de linea base
de estos acelerogramas se realiz6 con el software SeismoSignal®. En la tabla 4.1 se muestran
las caracteristicas principales de los eventos sismicos, y en la figura 4.1 se muestran los
espectros eldsticos de los registros utilizados considerando el porcentaje del amortiguamiento

critico igual a 5%.

Tabla 4.1. Caracteristicas principales de los eventos sismicos en suelo firme

Sismo Fecha Coord.enada del Magnitud Ts Clave_tile Nombre de estacion
epicentro estacion
S1 14/03/1979 17.490 N;101.260 W 7 0.8 Ccuo1 IDEI Laboratorio Instrumentacién Sismica
S2 07/06/1982 16.170 N;98.360 W 6.9 0.8 Ccuo1l IDEI Laboratorio Instrumentacién Sismica
S3 19/09/1985 18.081 N;102.942 W 8.1 0.9 culp IDEI Patio
S4 21/09/1985 18.021 N;101.479 W 7.6 0.8 culp IDEI Patio
S5 18/04/2014 17.180 N;101.19 W 7.2 0.3 CUP5 IDEI Patio 5
S6 24/10/1980 18.030 N;98.290 W 7 0.5 SXCU SISMEX Ciudad Universitaria
S7 25/10/1981 17.88 N;102.150 W 7.3 1 SXCU SISMEX Ciudad Universitaria
S8 19/09/1985 18.081 N;102.942 W 8.1 1 cumyv Mesa Vibradora
S9 21/09/1985 18.021 N;101.479 W 7.6 0.8 cumv Mesa Vibradora
S10 30/09/1999 15.950 N;97.030 W 7.5 0.4 TACY Tacubaya
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T(s)

Figura 4.1. Espectros elasticos en suelo firme (§=5%)

4.1.2 Curvas de peligro sismico

Las curvas de peligro sismico indican el nimero medio de veces por afo en que se excede
un valor de intensidad, a. En este estudio se considera como intensidad sismica
seudoaceleraciones, S,, las cuales se asocian con periodos estructurales. En la figura 4.2 se
muestra la curva de peligro asociada a un periodo estructural que coincide con el periodo

dominante de suelo Ts=0.5 s (Castillo y Ruiz, 2013).
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Figura 4.2. Curva de peligro sismico para suelo con periodo dominante Ts=0.5 s

4.2 SUELO BLANDO

La zona III, es la de mayor peligro sismico por la presencia de estratos de arcillas con
profundidades de mas de 20 m que amplifican el movimiento sismico. Antiguamente en este

lugar se encontraban los lagos (depdsitos lacustres muy blandos, compresibles y con alto
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contenido de agua). En este tipo de zona el periodo dominante de suelo, Ts, es mayor que 1

s. Para este estudio tnicamente se analiza la subzona IIl. con periodo dominante Ts=1.5 s.
4.2.1 Movimientos sismicos seleccionados

Para este estudio se seleccionan 13 acelerogramas de estaciones localizadas en suelo blando
(zubzona I1l.) de la Red Acelerogréfica del INGEN. El pre-procesamiento para la correcciéon
de linea base de estos acelerogramas se realiz6 con el software SeismoSignal®. En la tabla
4.2 se muestran las caracteristicas principales de los eventos sismicos, y en la figura 4.3 se
muestran los espectros eldsticos de los registros utilizados considerando el porcentaje del

amortiguamiento critico igual a 5%.

Tabla 4.2. Caracteristicas principales de los eventos sismicos en suelo blando

Sismo Fecha Coord_enada del Magnitud Ts CIave't,ie Nombre de estacion
epicentro estacion
S1 14/09/1995 16.31N; 98.88 W 7.3 1.7 GC38 Centro de Instrumentacién y Registro Sismico (CIRES)
S2 11/01/1997 18.09 N; 102.86 W 6.9 1.7 GC38 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
S3 11/01/1997 18.09 N; 102.86 W 6.9 13 DFRO Instituto de Ingenieria, UNAM
S4 25/04/1989 16.603N; 99.400 W 6.9 1.3 DFRO Instituto de Ingenieria, UNAM
S5 14/09/1995 16.31 N; 98.88 W 7.3 1.3 DFRO Instituto de Ingenieria, UNAM
S6 25/04/1989 16.603N; 99.400 W 6.9 1.3 SI53 Centro de Instrumentacién y Registro Sismico (CIRES)
S7 25/04/1989 16.603N; 99.400 W 6.9 1.4 1B22 Centro de Instrumentacién y Registro Sismico (CIRES)
S8 14/09/1995 16.31N; 98.88 W 7.3 1.6 1B22 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
S9 14/09/1995 16.31 N; 98.88 W 7.3 1.4 CH84 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
S10 11/01/1997 18.09 N; 102.86 W 6.9 14 CH84 Centro de Instrumentacidn y Registro Sismico (CIRES)
S11  11/01/1997 18.09 N; 102.86 W 6.9 13 MI15 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
S12  14/09/1995 16.31N;98.88 W 7.3 14 MI15 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
S13  11/01/1997 18.09 N; 102.86 W 6.9 1.3 SI53 Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES)
300
250 —3S1 S2 S3
S4 =S5 =56
200 —S7. —_—S8 S9
= S10 =——S11 —=——S12
5150 —s13
o

Figura 4.3. Espectros elasticos en suelo blando (§=5%)
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4.2.2 Curvas de peligro sismico

En este estudio se considera como intensidad sismica seudoaceleraciones, S,, las cuales se
asocian con periodos estructurales. En la figura 4.4 se muestra la curva de peligro asociada

a un periodo estructural que coincide con el periodo dominante de suelo Ts=1.5 s (Castillo y

Ruiz, 2013).
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Figura 4.4. Curva de peligro sismico para suelo con periodo dominante Ts=1.5 s
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CAPITULO 5
APLICACION A EDIFICIOS DE CONCRETO REFORZADO (C/R)

5.1 CARACTERISTICAS DE LOS EDIFICIOS DE C/R

En el presente estudio se analizan tres edificios de concreto reforzado con diferente nimero
de niveles y diferente separacion de crujias para cada tipo de suelo: firme y blando. La
estructuracion es a base de marcos rigidos ortogonales, con tres crujias en ambas direcciones
a separaciones constantes y con una altura de entrepiso para todos los niveles constante de
4m. Por lo tanto, los edificios tienen una distribucién simétrica tanto en planta como en

elevacion. El sistema de piso es a base de losas macizas y los edificios estdn destinados para

el uso de oficinas.

En la tabla 5.1 y figura 5.1 se muestran las caracteristicas geométricas de los edificios

analizados para los dos tipos de suelo.

Tabla 5.1. Caracteristicas geométricas de los edificios de concreto reforzado

Zona blanda Zona firme
Separacion de Separacién de
Niveles (N) . Niveles (N) .
crujias, S(m) crujias, S(m)
6 6 6
12 8 7
16 8 10 8
3@s
@ ay
I N@4m
3@s
ﬁ? s ] = ] — — — —
@ ©- & (b)

Figura 5.1. (a) Planta y (b) elevacion de los edificios de C/R
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5.1.1 Especificaciones de analisis y disefio estructural

El disefio de los edificios se lleva a cabo de acuerdo con los criterios del Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal (2004) y sus respectivas Normas Técnicas

Complementarias:

e Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Disefo
Estructural de las Edificaciones (NTCCA), 2004.
e Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de

Concreto (NTCDC), 2004.

e Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCDS), 2004.

Las propiedades de los materiales considerados en el disefio de los elementos estructurales

son las siguientes:

Concreto:

°c= 250 kg/cm?

Ec= 14000Vf ¢=221 359 kg/cm?

Acero de refuerzo

Acero de refuerzo estructural ASTM-615 grado 60 (varilla corrugada)
fy= 4200 kg/cm?

Para el disefio sismico de los edificios de C/R se utiliza el software de disefio de estructuras
de concreto, ECOgcWe®. El tipo de andlisis para la determinacién de las fuerzas sismicas es
el dindmico modal espectral donde se elige el nimero de modos de tal manera que la suma
de los pesos efectivos en cada direccion de analisis sea mayor o igual al 90% del peso total
de la estructura, ademds se incluyen aquellos modos con periodo mayor o igual a 0.4

segundos. En ningun disefio se considera la interaccién suelo-estructura.

Para determinar los elementos mecanicos para el disefio se considera que las fuerzas sismicas
actian en dos direcciones ortogonales, considerando simultdneamente los efectos del sismo
actuando 100% en una direccién y el 30% en la otra direcciéon. Ademas, el efecto de torsion
accidental se toma en cuenta trasladando transversalmente + 0.1b (10% de la dimensién en
planta perpendicular a la direccién de anélisis) las fuerzas sismicas resultantes para cada

direccion de analisis.
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El factor de comportamiento sismico adoptado para los disefios es Q=3 y no se hacen
reducciones por irregularidad debido a la simetria de los edificios. Ademas, se revisa que la

rigidez lateral es la suficiente para no exceder las distorsiones limites de servicio y seguridad.

En las combinaciones de disefio en donde interviene el sismo como accién accidental, se
emplean los factores de carga muerta, Fcm, de carga viva instantdnea, Fcv y de sismo, Fcs,
recomendado en las Normas Técnicas Complementarias sobre Criterios y Acciones para el
Disefio Estructural de las Edificaciones del RCDF-2004. Para la condicién de cargas
gravitacionales se utiliza la combinacion 1.4 Cm + 1.4 Cvmax. En la tabla 5.2 se muestran las
distintas combinaciones utilizadas, haciendo notar que la combinacion 1 es la que recomienda
las NTCCA-2004. Para los disefios en tipo de suelo blando se consideran todas las
combinaciones de la tabla 5.2, mientras que en tipo de suelo firme se consideran hasta la
combinacién 22, debido a que no hay una diferencia significativa en los disefios en suelo

firme cuando el factor de carga muerta 'y vivaesiguala 1.0oa 1.1.
5.1.2 Modelacion de las estructuras

En este estudio se utilizan los andlisis dindmicos no lineales paso a paso para determinar el
comportamiento y capacidad estructural en el ambiente sismico de los edificios disefiados
ante distintas combinaciones. Para ello, se desarrollan modelos tridimensionales
representativos de la estructura en el software Ruaumoko3D (Figura 5.2). En estos modelos
se supone que las losas son un diafragman rigido y que la base es rigida (no se considera
interaccion suelo-estructura). Ademads, en estos andlisis se considera degradacién de rigidez

y resistencia de los elementos de concreto reforzado.
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Figura 5.2. Modelo tridimensional en Ruaumoko3D
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Tabla 5.2. Valores de los factores de carga para distintas combinaciones

Combinacion Fcm Fcv Fcs
1 1.1 1.1 1.1
2 1.2 1.1 1.1
3 1.3 1.1 1.1
4 1.4 1.1 1.1
5 1.5 1.1 1.1
6 1.6 1.1 1.1
7 1.7 1.1 1.1
8 1.9 1.1 1.1
9 3 1.1 1.1
10 1.1 1.3 1.1
11 1.1 1.5 1.1
12 1.1 1.7 1.1
13 1.1 1.9 1.1
14 1.1 3 1.1
15 1.1 1.1 1.2
16 1.1 1.1 1.3
17 1.1 1.1 1.4
18 1.1 1.1 1.5
19 1.1 1.1 1.6
20 1.1 1.1 1.7
21 1.1 1.1 1.9
22 1.1 1.1 3
23 1.0 1.0 1.1
24 1.0 1.0 1.2
25 1.0 1.0 1.3
26 1.0 1.0 1.4
27 1.0 1.0 1.5
28 1.0 1.0 1.6
29 1.0 1.0 1.7
30 1.0 1.0 1.9
31 1.0 1.0 3

5.1.2.1 Modelo tridimensional en Ruaumoko3D

Ruaumoko3D (Carr, 2007) es un programa disefiado para obtener la respuesta no lineal en el
tiempo-historia de estructuras tridimensionales sometidas a excitaciones sismicas. El
programa permite hacer andlisis dindmicos no lineales paso a paso. Las principales

consideraciones en el desarrollo de los modelos se mencionan a continuacion:
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Andlisis dindmico en el tiempo usando el método de Newmark con aceleracién media

constante.
Analisis inelastico en el tiempo.
Matriz de masa diagonal.

La construccién de la matriz de amortiguamiento se realiza con el modelo de Rayleigh
(Figura 5.3). La matriz de amortiguamiento C est4 dada por:

C=aM+ 1K (5.1)
Donde My K son las matrices de masa y de rigidez para la estructura. Los coeficientes
a4 y B, se calculan para dar los niveles requeridos de amortiguamiento viscoso a dos
frecuencias diferentes, mas cominmente las del primer y segundo modos de vibracién
libre (Carr, 2007). El porcentaje de amortiguamiento critico utilizado es del 5%.

A

0.6 /

05 |

Asintota: wn,=0

04 |

0.2

An=(1/2)(0/wn+ B wn)

Amortiguamiento especificado

Fraccion de amortiguamiento critico

A2 0.1 B ////\
A \ /5//// Asintota: An=(1/2)(B wn)
N w1 20 ‘ w2 20 ‘ ) >
rad/s

Figura 5.3. Modelo de amortiguacion proporcional o Rayleigh (Carr, 2007)
Sismo en una sola direccidn, Xx.

Se utiliza el procedimiento de valores caracteristicos para encontrar las frecuencias y

formas modales de vibracion libre.

El diafragma rigido se forma haciendo que todos los nodos del sistema de piso tengan
el mismo desplazamiento horizontal. Esto se logra haciendo esclavos los nodos del
sistema de piso a un nodo maestro ubicado en el centro de masa

Las vigas y columnas se modelan como elementos tipo “Frame”
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e El comportamiento no lineal de las vigas y columnas se modela con un componente
Giberson (Sharpe, 1974). Con este modelo se presenta la posibilidad de que se forme
una articulacion pldstica en uno o en ambos extremos de una parte eldstica central del
elemento como se observa en la figura 5.4. La longitud de la articulacién plastica se

considera de 0.5h, siendo h el peralte total de la seccion.

Resorte rotacional no lineal

fi..-__ - e " ; = “, M2
[ Gy X e N
| S \ ) o % %ﬁ /
\? Miembro elastico (El) =

M1

Figura 5.4. Modelo de Giberson de un componente para elemento viga (Ochoa, 2015)

e Se consideran zonas rigidas en los elementos (Figura 5.5). Para las columnas la
longitud de la zona rigida en los extremos es el 50% de la altura de la viga, mientras

que para las vigas la longitud de la zona rigida es el 50% de la base de la columna.

X

Extremo 2 (Nodo L)

Zona rigida
Extremo 2
(opcional)
Extremo 1 (Nodo K)

Zona rigida
Extremo 1

Figura 5.5. Zonas rigidas en los elementos (Carr, 2007)

e La degradacion de resistencia de los elementos se considera en funcién del nimero

de ciclos inelasticos.

e La degradacion de rigidez de los elementos de concreto reforzado es a través del
modelo de comportamiento histerético de Takeda Modificado (Otani, 1974) (Figura
5.6). El factor que define la rigidez posfluencia se considera como 0.012 (Ochoa,
2015), mientras que el parametro que define la pendiente de la recta de descarga, a,
y el pardmetro que controla la pendiente de la rama de recarga, 3, se consideran con
un valor de 0.3 y 0.5 respectivamente. Los valores de los pardmetros o y 3 se obtienen

de la calibracion realizada por Morales (2005).
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Figura 5.6. Ley de histéresis de Takeda Modificado (Otani, 1974)

e Las masas para el andlisis sismico se concentran a nivel de piso. Las masas y las
masas rotacionales se asignan en los nodos maestros ubicados en los centros de masas

de cada nivel.

e La excitacion sismica es a través de registros sismicos, en los que se tiene la historia

completa de aceleraciones registradas en el sitio.
5.2 CURVAS DE CAPACIDAD ESTRUCTURAL

La capacidad estructural se asocia a diferentes estados limites, por ejemplo, el de fluencia y
de capacidad ultima, en funcién de la distorsion maxima de entrepiso, DME. La DME es el
parametro elegido para medir el dafio estructural y se obtienen de una serie de andlisis
dindmicos no lineales paso a paso (Andlisis ADI) utilizando el programa Ruaumoko3D
donde la demanda, definida por varios registros sismicos, se escala de manera progresiva.
Segtin Vamvatsikos y Cornell (2001) el uso del Andlisis Dindmico Incremental permite

obtener una mejor aproximacion de la capacidad estructural.

Para realizar el andlisis ADI es necesario contar con varias intensidades simicas. Por ello, los
registros sismicos se multiplican por factores de escala, FE, en toda la historia completa de
aceleraciones. Estos factores se obtienen de la relacion que existe entre la seudoaceleracion
a la intensidad a la que se pretende escalar el registro y la seudoaceleracion correspondiente
al periodo fundamental de vibracién de la estructura en estudio (Shome y Cornell, 1999;
Chan et al., 2005) (ver seccion 2.2.2.2.1). En la figura 5.7 se muestran los espectros elésticos

de 13 registros sismicos (ver tabla 4.2) escalados a una misma seudoaceleracion (Sa=500 gal),
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correspondientes a una estructura con un periodo fundamental de vibracion libre T=1 s. Se

observa que todos los espectros elasticos coinciden en el punto correspondiente a T=1 s.

1600
1400
1200
1000

800

S, (gal)

600
400
200

0

T(s)

Figura 5.7. Espectros de respuesta elasticos de 13 registros escalados a Sa=500 gal para un periodo
estructural T=1s

Las distorsiones maximas de entrepiso obtenidos en cada andlisis se grafican versus la
intensidad a la que se escala el registro sismico al cual se somete la estructura; a esta
representacion gréfica se le conoce como curva ADI, y estd asociada a la curva de capacidad
estructural. En la figura 5.8 y 5.9 se observa un conjunto de curvas ADI (seudoaceleracién
versus distorsiones maximas de entrepiso) para cada uno de los 13 registros considerados
(ver tabla 4.2), correspondientes al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando, disefiado

con la combinacion 1 y 22, respectivamente.

4000
3500
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2500
2000
1500
1000

500

s, (T, 5%) (gal)

0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1
DME

Figura 5.8. Curvas ADI correspondientes al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando y disehfado
con la combinacion 1
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Figura 5.9. Curvas ADI correspondientes al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando y disenado
con la combinacion 22

De las curvas ADI se obtienen las estadisticas de las distorsiones maximas de entrepiso para
los estados limite de fluencia y de capacidad ultima (ver seccion 2.2.2.2.2). En la tabla 5.3 se
muestra el valor medio, la mediana y la desviacion estdndar del logaritmo natural de las DME
para el estado limite de fluencia y de capacidad ultima, correspondiente al edificio de 12

niveles ubicado en suelo blando considerando las 31 combinaciones (ver tabla 5.2).
5.3 CURVAS DE PELIGRO DE DEMANDA ESTRUCTURAL

La curva de peligro de demanda estructural representa el nimero medio de veces al afio en
que se excede un cierto valor de distorsiéon d y es necesaria para la simulacién de las
demandas sismicas para estimar los costos por dafios durante la vida util de las estructuras.
Ademds, a partir de esta curva se evalda la confiabilidad con base en la metodologia

propuesta.

Para determinar la curva de peligro de demanda estructural (ver seccién 2.2.3) es necesario
conocer la curva de peligro sismico que representan el nimero medio de veces al afio en que
se excede un cierto valor de intensidad S, y estimar la curva de fragilidad, la cual representa
la probabilidad condicional de que el valor D exceda un valor de distorsién d, dado que se
presenta una intensidad S,. Se supone una distribucion de probabilidad lognormal para las
distorsiones mdximas de entrepiso. Retomando la ec. 2.37, la curva de fragilidad se calcula

con la siguiente expresion:

Pr(D > d|S,) = 1_¢[Ml

Olnd
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Las estadisticas de las distorsiones maximas de entrepiso (Ui, 4, Oing)> asociadas a varias
intensidades sismicas, S, se obtiene de los andlisis dindmicos no lineales incrementales paso

a paso.

Tabla 5.3. Estadistica de las DME para estados limites de fluencia y de capacidad ultima para el edificio
de 12 niveles ubicado en suelo blando

Fluencia Colapso
Combinacion
Media Mediana Olnf Media Mediana Oinc
1 0.00300 0.00299 0.060 0.06175 0.05901 0.329
2 0.00300 0.00299 0.060 0.06318 0.06096 0.298
3 0.00300 0.00299 0.060 0.06418 0.06201 0.292
4 0.00299 0.00299 0.060 0.06571 0.06292 0.324
5 0.00299 0.00299 0.059 0.06618 0.06337 0.311
6 0.00299 0.00299 0.059 0.06643 0.06348 0.282
7 0.00299 0.00299 0.059 0.06741 0.06455 0.284
8 0.00299 0.00299 0.058 0.06991 0.06757 0.291
9 0.00303 0.00303 0.053 0.06280 0.05894 0.387
10 0.00300 0.00299 0.060 0.06202 0.05935 0.324
11 0.00300 0.00299 0.060 0.06212 0.05947 0.322
12 0.00300 0.00299 0.060 0.06461 0.06223 0.304
13 0.00300 0.00299 0.060 0.06517 0.06259 0.315
14 0.00299 0.00299 0.059 0.06419 0.06179 0.307
15 0.00303 0.00302 0.052 0.06279 0.06023 0.315
16 0.00318 0.00317 0.055 0.06308 0.05937 0.399
17 0.00350 0.00349 0.067 0.06658 0.06398 0.303
18 0.00365 0.00364 0.063 0.06302 0.05927 0.388
19 0.00387 0.00387 0.044 0.06029 0.05791 0.309
20 0.00399 0.00399 0.049 0.06798 0.06602 0.255
21 0.00445 0.00445 0.051 0.05930 0.05738 0.272
22 0.00383 0.00383 0.041 0.02286 0.01785 0.718
23 0.00300 0.00299 0.060 0.06269 0.05969 0.347
24 0.00303 0.00302 0.052 0.06503 0.06280 0.292
25 0.00318 0.00317 0.055 0.06178 0.05730 0.431
26 0.00345 0.00344 0.064 0.06809 0.06528 0.315
27 0.00365 0.00364 0.063 0.06174 0.05863 0.364
28 0.00387 0.00387 0.044 0.06178 0.05926 0.320
29 0.00399 0.00399 0.049 0.07061 0.06847 0.267
30 0.00445 0.00445 0.051 0.06063 0.05786 0.322
31 0.00383 0.00383 0.041 0.02158 0.01697 0.697
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Con fines ilustrativos en la figura 5.10 se muestra un conjunto de curvas de fragilidad para
un intervalo de distorsiones y considerando varios valores de intensidad sismica,
correspondientes al edificio de 12 niveles ubicando en suelo blando, disefiado con la

combinacion 23.

1.00
——— d=0.002 d=0.004
0.80 d=0.006 d=0.008
— ———d=0.010 = d=0.012

70.60
? ———d=0.014 = d=0.016
ED_’ 0.40 ———d=0.018 ———d=0.020
d=0.022 d=0.024
0.20 d=0.026 d=0.028

d=0.030
0.00
0 250 500 750 1000 1250 1500
S, (cm/s/s)

Figura 5.10. Curvas de fragilidad correspondiente al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando y
disenado con la combinacion 23

En la figura 5.10 se puede observar que la probabilidad de excedencia asociada a un valor de
distorsién d, se incrementa a medida que el valor de intensidad es mayor. Esto se debe a que
las distorsiones maximas de entrepiso aumentan de valor al momento de incrementar la
intensidad, por lo que se hace mds probable de exceder un valor de distorsién d. También se
observa que para una misma intensidad, la probabilidad de excedencia disminuye conforme
el valor de distorsion aumenta. En la figura 5.11 se muestra un conjunto de curvas de
fragilidad para un sélo valor de distorsion, considerando las combinaciones 23 a 31,

correspondientes al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando.

1.00
combo=23
0.80 combo=24
gf combo=25
8 0.60 combo=26
Q
CII) combo=27
'/c\ 0.40 combo=28
()]
e e combo0=29
0.20 combo=30
. 4/ combo=31
0.00
0 250 500 750 1000 1250 1500
S, (cm/s/s)

Figura 5.11. Curvas de fragilidad correspondiente al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando,
considerando varias combinaciones de carga
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En la figura 5.11 se observa que para una misma intensidad, la probabilidad de excedencia
disminuye conforme el nimero de combinacién aumenta. Esto se debe a que en estas
combinaciones se mantiene constante el valor del factor de carga muerta, Fcwm, y el valor del
factor de carga viva, Fcv, s6lo se aumenta el valor del factor de carga sismica, Fcs, conforme
aumenta el nimero de combinacion (ver tabla 5.2). Por ello los edificios disefiados con un
valor alto de Fcs son menos vulnerables, por lo que la probabilidad de exceder un valor de
distorsién d disminuye, debido a que estos edificios tienen mayores dimensiones y mayores
cantidades de acero en los elementos estructurales, que los edificios disefiados con valores

pequeiios de Fcs.

Una vez que se conoce las curvas de peligro sismico y las curvas de fragilidad, se evalia las
curvas de peligro de demanda estructural proponiendo un intervalo de valores de distorsion.
Retomando la ec. 2.1 (que es igual a la ec. 2.36), la tasa de excedencia de distorsion, v(d),

se define con la siguiente expresion:

d v(S,)

d—Sa PF(D > dlSa) dSa

vp(d) = f

En los conjuntos de figuras 5.12 a 5.14 y 5.15 a 5.17 se muestran las curvas de peligro de
demanda para los diferentes edificios disefiados con las distintas combinaciones (combo) (ver
tabla 5.2), ubicados en suelo firme y blando, respectivamente. El limite de 0.03 para la DME

corresponde al valor propuesto en las NTCDS-2004.

Suelo firme:
0.1
Combo 1 Combo 2
Combo 3 Combo 4
Combo 5 Combo 6
o 0.01 — Combo 7 Combo 8
i
kJ Combo 1 Combo 9 Combo 10
2 e Combo 11 Combo 12
Z Combo 13 Combo 14
> 0.001
Combo 15 Combo 16
Combo 22 Combo 17 Combo 18
Combo 19 Combo 20
0.0001 Combo 21 Combo 22
0.002 0.03

DME

Figura 5.12. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 4 niveles
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0.1
Combo 1 Combo 2
Combo 3 Combo 4
e Combo 5 Combo 6
S 0.01 e Combo 7 Combo 8
s
xJ Combo 1 e Combo 9 Combo 10
= e Combo 11 === Combo 12
§ Combo 13 Combo 14
o
> 0.001 Combo 15 Combo 16
Combo 22 Combo 17 Combo 18
Combo 19 Combo 20
0.0001 Combo 21 Combo 22
0.002 0.03
DME
Figura 5.13. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 7 niveles
01 Combo 1 Combo 2
Combo 3 Combo 4
e Combo 5 Combo 6
< 001 e Combo 7 Combo 8
S ———Combo 9 Combo 10
~
= e Combo 11 Combo 12
s Combo 13 Combo 14
o
> 0.001 Combo 15 Combo 16
Combo 17 Combo 18
Combo 22 Combo 19 Combo 20
0.0001 Combo 21 Combo 22
0.002 0.03
DME
Figura 5.14. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 10 niveles
Suelo blando:
0.1 Combo 1 Combo 2
Combo 3 Combo 4
e Combo 5 Combo 6
Combo 1 Combo 7 = Combo 8
< Combo 9 Combo 10
= 0.01 e COMb0 11 === Combo 12
Q Combo 13 Combo 14
) Combo 15 Combo 16
o) Combo 17 Combo 18
) Combo 19 Combo 20
> 0.001 Combo 21 Combo 22
e Combo 23 Combo 24
Combo 25 Combo 26
Combo 27 Combo 28
Combo 31 Combo 29 Combo 30
0.0001 = Combo 31
0.002 0.03

DME

Figura 5.15. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 6 niveles
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0.1

Combo 1 Combo 2

Combo 3 Combo 4

Combo 5 Combo 6

= Combo 7 Combo 8

Combo 9 Combo 10

o 0.01 = Combo 11 == Combo 12
S Combo 13 Combo 14
= Combo 15 Combo 16
g Combo 17 Combo 18
K2 Combo 19 Combo 20
2 0.001 Combo 21 Combo 22
= Combo 23 Combo 24

Combo 25 Combo 26

Combo 31 Combo 27 Combo 28

Combo 29 Combo 30

0.0001 = Combo 31
0.002 0.03
DME
Figura 5.16. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 12 niveles

0.1 Combo 1 Combo 2
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£ 0.001 NN Combo 21 Combo 22
Combo 31 .\ = Combo 23 Combo 24
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Combo 27 Combo 28
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0.0001 e Combo 31
0.002 0.03

DME

Figura 5.17. Curvas de peligro de demanda estructural para edificio de 16 niveles

En las figuras 5.12 a 5.17 se observa que las mayores diferencias entre las tasas de
excedencia, vp(d), de los diferentes disefios se presentan en valores grandes de distorsiones
méaximas de entrepiso, debido a que para estos valores de distorsiones, la estructura se
comporta de manera ineldstica. Ademds, se observa que las tasas de excedencia, v (d), de
los disefios en suelo firme son similares a excepcion de la combinacién 22 para periodos de
retorno grandes (Tr>1000 afios), mientras que en suelo blando las diferencias entre las tasas
de excedencia son mds notorias, sobre todo cuando se aumenta el factor de carga sismica

(Fcs) en los disefos, por lo que se deduce que el efecto sismico influye de manera mds

importante en los edificios disefiados en suelo blando que en suelo firme.
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5.4 ANALISIS DE COSTOS
5.4.1 Simulacion de la demanda estructural

La distorsion maxima de entrepiso, DME, es el pardmetro elegido para medir el dafio
estructural y se obtiene de la curva de peligro de demanda estructural a partir de simulaciones

(mediante el método de transformacion inversa, ver seccién 3.1).

Se parte de la hipotesis que los tiempos de ocurrencia de los eventos sismicos siguen un
proceso de Poisson, por lo que los intervalos de tiempo de espera de las demandas también
estdn gobernados por este proceso. Asi, los tiempos de espera, At, entre eventos se modelan
con una distribucién de probabilidad exponencial (ver ec. 3.4). La tasa de excedencia anual
de distorsiones, vy (d), se evalia utilizando la ec. 3.5 y se estiman las respectivas demandas

estructurales sismicas a partir de la curva de peligro de demanda de distorsiones.

Finalmente, con las demandas estructurales y los intervalos de tiempo de espera evaluados,
se forman escenarios de demanda, considerando una vida uatil de la estructura de 50 afios. En
la figura 5.18a se muestra uno de los escenarios de demandas estructurales simuladas, DME,
correspondientes al edificio de 10 niveles ubicado en suelo firme disefiado con la
combinacién 1, mientras que en la figura 5.18b se muestra uno de los escenarios de demandas
estructurales simuladas correspondientes al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando

disefiado con la combinacion 1.

0.010 0.020
 0.008 S 0015
s L
S 0.006 5
-E u% 0.010
2 0.004 .
3 0.002 = 0.005 ‘
S T I A | vono L1l N
T N OO0 = N O = N NN O NN = N OO0 = N A= N N AOA TN O N N
A NN ANANOODND S T T 1 " N AN AN NN T
Anos Anos
(a) (b)

Figura 5.18. Escenario de DME simuladas a partir de la curva de peligro de demanda (a) para el edificio
de 10 niveles, ubicado en suelo firme y (b) para el edificio de 12 niveles, ubicado en suelo blando
disefado con la combinacion 1
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5.4.2 Costo total esperado en la vida util de las estructuras

El costo total esperado estd integrado por el costo inicial, Ci, y el costo esperado asociado a
los dafios, Cq, que ocurre durante la vida util de la estructura (ec. 2.6). A partir de los
volimenes de material (tabla 5.4) correspondiente al edificio de 12 niveles ubicado en suelo

blando, se obtiene el costo inicial Ci=29.60 millones de pesos (mdp), al aplicar la ec. 3.9.

Tabla 5.4. Costo de material correspondiente al edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando

Material Costo unitario Cantidad Total
Concreto (f'c=250 kg/cm?) $ 2,000.00/m® 4086.02m3 $ 8,172,032.00
Acero $ 13,000.00/Ton 551.12Ton $ 7,164,574.15
CM=%= $ 15,336,606.15

Por otra parte, el costo esperado asociado a los dafios (ver seccion 3.2.2) que ocurre durante
la vida til de la estructura, se estima a partir de las distorsiones méaximas de entrepiso
simuladas, DME. El ejemplo del edificio de 12 niveles ubicado en suelo blando cuenta con
3 crujias de 8 m en ambas direcciones, y drea de 6912 m®. De la tabla 5.3 se obtiene la

distorsidn asociada al estado limite de servicio 8, = 0.003 y la distorsion asociada al estado

limite de colapso §,, = 0.0617 para la combinacién 1.

A continuacion, se estiman los costos por dafios para el afio 22.5, correspondiente a un valor
maximo simulado DME=0.0185 segtn la figura 5.18b. El indice de dafio, ID, se obtiene al

aplicar la ec. 2.4:

Do 0.0185 — 0.003 _
"~ 0.0617 — 0.003

Costo por reparacion o por reconstruccion (ec. 3.11):
Cpr = 29.60(0.26%) = 2.00 mdp
Costo por pérdida de contenido (ec. 3.12):
Cpc = 0.5(29.60)(0.26) = 3.85 mdp
Costo por pérdidas indirectas (ec. 3.13):

Cp; = 250(24)(6912)(0.262) = 2.80 mdp
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Costo por pérdida de vidas: para el edificio con drea de colapso de 6912 m?, el nimero
estimado de muertos, aplicando la ec. 3.15, es aproximadamente 995.3(6.912)234/[188 +
6.912%3%] = 327; por lo tanto, el niimero de muertos por unidad de drea es 0.0473/m?, los
cuales se supone representan el 75% de las personas dentro del edificio. En este estudio se
considera el caso de colapso incipiente y se supone que solo el 5% de las personas dentro del
edificio pierden la vida, por lo que el nimero de muertos dentro del edificio cerca del colapso,
aplicando la ec. 3.16, es 327 * 0.05/0.75 = 22; entonces el nimero de muertos por unidad
de 4rea asociado al estado limite cercano al colapso es 0.00318/m?. Finalmente, el costo por

pérdida de vidas se obtiene al aplicar la ec. 3.17:
Cpy = 22(3.9)(0.26*) = 0.39 mdp
Costo por lesiones (ec. 3.18):
Cp, = [0.1(3.9) + 0.9(0.023)](0.0168)(6912)(0.26%) = 3.22 mdp

El costo por dafios se obtiene de la suma de los costos por reparacion o reconstruccion, por
pérdida de contenidos, por pérdidas indirectas, por pérdida de vidas y por lesiones. Asi

aplicando la ec. 3.10, el costo asociado a los dafios para el afio 22.5 es:
Cd = CPR + CPC + CPI + CPV + CPL =12.26 mdp

En la figura 5.19 se observan los costos asociados a los dafios para las demds demandas
estructurales evaluadas en cada instante de tiempo durante la vida util de la estructura,
debidamente transportados al valor presente del dinero (ec. 2.5). En este estudio se supone

una tasa de interés anual del 5%.
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Figura 5.19. Costos asociados a los dafios durante la vida util del edificio de 12 niveles, ubicado en
suelo blando y disehado con la combinacion 1
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El costo asociado a los dafios durante la vida ttil de la estructura se obtiene de la suma de los
costos generados en cada instante de tiempo (Figura 5.19). Asi, para este caso el costo por
dafios es Cd=25.01 mdp. El costo total (ec. 2.6) para el escenario simulado de demandas

estructurales (Figura 5.18b) resulta de sumar el costo inicial y el costo asociado a los dafios:
Cr = 29.60 + 25.01 = 54.61 mdp

En la figura 5.19 se observa como ciertas demandas estructurales (ej. DME=0.0027 en el afo
1) no generan ningtin costo por dafios, debido a que la estructura no rebasa el estado limite

de servicio (intervalo elastico).

El costo total previamente obtenido corresponde tnicamente al considerar la simulacion de
un solo escenario de demandas estructurales; sin embargo, para obtener el costo total
esperado, se toma el valor medio (promedio) que resulta de considerar 100,000 simulaciones

de escenarios de demandas estructurales para una misma combinacion de factores de carga.
5.5 RESULTADOS

La metodologia previamente descrita se aplic a los dos grupos de edificios de concreto
reforzado disefiados con las diferentes combinaciones de factores de carga indicadas en la
tabla 5.2. Los grupos corresponden a los dos tipos de suelo considerados: firme y blando.
Los costos que se presentan estdn transportados al valor presente del dinero (ec. 2.5),
considerando una tasa de interés anual del 5%. Ademas, con la ec. 2.2 se estimo la tasa media
anual de falla estructural y se verificd que la combinacion de factores de carga a elegir
presente una tasa anual de falla menor o igual que la implicita en el Reglamento de

Construcciones del Distrito Federal (2004).

A continuacidén, se muestran los resultados correspondientes a sistemas ubicados en los dos

tipos de suelo: firme y blando.
5.5.1 Suelo firme

En esta seccion se presentan resultados del grupo de edificios con 4, 7 y 10 niveles que se
ubican en suelo firme (con periodo dominante Ts=0.5s) de la Ciudad de México. Este tipo de

suelo corresponde a la zonificacion Tipo I del RCDF-2004.
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En la tabla 5.5 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto al
costo 1nicial de la combinacion 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida util del edificio de 4

niveles. En la dltima columna se presenta la tasa media anual de falla estructural, vy,

correspondiente a cada combinacion de carga.

Tabla 5.5. Resumen de costos normalizados para el edificio de 4 niveles

Combinacion Cy/Ci(1) Cer/Ci(1) Cpc/Ci(1) Cr/Ci(1) CpL/Ci(1) Cpv/Ci(1) Ca/Ci(1) C1/Ci(1) Vi

1 1.000 0.018 0.058 0.071 0.082 0.001 0.231 1.231 2.37E-07
2" 1.002 0.018 0.057 0.073 0.084 0.001 0.234 1.237 3.58E-07
3* 1.005 0.018 0.059 0.072 0.083 0.001 0.232 1.237 3.62E-07
4 1.008 0.017 0.056 0.066 0.076 0.001 0.216 1.224 2.02E-07
5 1.011 0.017 0.053 0.067 0.077 0.001 0.215 1.226 2.19E-07
6 1.015 0.016 0.052 0.063 0.073 0.001 0.205 1.220 1.68E-07
7 1.019 0.016 0.053 0.064 0.074 0.001 0.209 1.228 2.21E-07
8 1.027 0.017 0.055 0.068 0.078 0.001 0.221 1.247 1.96E-07
9 1.095 0.017 0.054 0.061 0.071 0.001 0.204 1.299 1.85E-07
10* 1.001 0.019 0.059 0.074 0.086 0.001 0.239 1.240 3.83E-07
11* 1.002 0.019 0.060 0.076 0.088 0.001 0.244 1.246 3.71E-07
12* 1.003 0.018 0.059 0.072 0.083 0.001 0.233 1.236 2.51E-07
13* 1.003 0.019 0.061 0.077 0.089 0.001 0.248 1.251 2.52E-07
14 1.011 0.019 0.061 0.076 0.088 0.001 0.246 1.257 2.30E-07
15 1.004 0.018 0.057 0.070 0.081 0.001 0.227 1.230 2.24E-07
16 1.007 0.017 0.056 0.066 0.076 0.001 0.216 1.224 2.34E-07
17 1.011 0.017 0.053 0.067 0.077 0.001 0.215 1.227 2.08E-07
18 1.015 0.015 0.050 0.059 0.068 0.001 0.194 1.209 2.21E-07
19 1.019 0.015 0.048 0.058 0.067 0.001 0.188 1.207 1.99E-07
20 1.023 0.014 0.045 0.056 0.065 0.001 0.181 1.204 2.07E-07
21 1.037 0.014 0.046 0.054 0.062 0.001 0.177 1.214 1.91E-07
22 1.172 0.014 0.046 0.047 0.054 0.001 0.162 1.334 1.39E-07

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacién 1).
C;: Costo inicial; Cpr: Costo esperado por reparacion o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cp:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.

En la tabla 5.5 se observa que la combinacion 20 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (1.231-1.204)/1.231= 2% menor que el costo que se obtiene
con la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1); por lo que esta

diferencia es muy baja.
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En la tabla 5.6 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto al
costo 1nicial de la combinacion 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida util del edificio de 7

niveles, asi como la tasa media anual de falla estructural, v¢, para cada combinacion de carga.

Tabla 5.6. Resumen de costos normalizados para el edificio de 7 niveles

Combinacion Ci/Ci(1) Cer/Ci(1) Cpc/Ci(1) Cri/Ci(1) CpL/Ci(1) Crpv/Ci(1) Ca/Ci(1) C1/Ci(1) Vi

1 1.000 0.013 0.036 0.042 0.048 0.003 0.142 1.142 5.64E-08
2 1.003 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.144 1.147 5.02E-08
3 1.006 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.145 1.151 4.58E-08
4* 1.009 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.145 1.154 6.73E-08
5* 1.013 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.145 1.158 7.27E-08
6 1.016 0.013 0.036 0.040 0.045 0.002 0.136 1.152 2.80E-08
7 1.019 0.012 0.034 0.038 0.043 0.002 0.129 1.149 2.22E-08
8 1.026 0.012 0.033 0.036 0.042 0.002 0.124 1.150 3.75E-08
9 1.066 0.011 0.031 0.032 0.037 0.002 0.113 1.179 2.44E-08
10 1.002 0.013 0.037 0.042 0.048 0.003 0.142 1.144 4.93E-08
11 1.005 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.144 1.149 4.83E-08
12 1.006 0.013 0.037 0.042 0.049 0.003 0.144 1.149  3.19E-08
13 1.008 0.013 0.037 0.043 0.049 0.003 0.145 1.153 4.58E-08
14 1.015 0.012 0.035 0.037 0.042 0.002 0.127 1.142 4.87E-08
15 1.005 0.013 0.036 0.041 0.047 0.003 0.140 1.145 2.89E-08
16 1.007 0.013 0.036 0.041 0.048 0.003 0.140 1.148 2.46E-08
17 1.012 0.012 0.034 0.039 0.045 0.002 0.132 1.144 2.16E-08
18 1.015 0.012 0.034 0.039 0.044 0.002 0.131 1.146 3.72E-08
19 1.019 0.012 0.033 0.038 0.043 0.002 0.128 1.147 3.42E-08
20 1.025 0.011 0.031 0.034 0.039 0.002 0.116  1.140 2.14E-08
21 1.041 0.011 0.030 0.033 0.038 0.002 0.114 1.155 2.47E-08
22 1.234 0.009 0.028 0.023 0.027 0.001 0.088 1.322 1.45E-08

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacién 1).
C;: Costo inicial; Cpr: Costo esperado por reparacion o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cp:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.

En la tabla 5.6 se observa que la combinacion 20 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (1.142-1.14)/1.142= 0.2% menor que el costo que se obtiene
con la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1); por lo que esta

diferencia es muy baja.
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En la tabla 5.7 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto al
costo inicial de la combinacion 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida util del edificio de 10

niveles, asi como la tasa media anual de falla estructural, v¢, para cada combinacion de carga.

Tabla 5.7. Resumen de costos normalizados para el edificio de 10 niveles

Combinacion Cy/Ci(1) Cer/Ci(1) Cpc/Ci(1) Cri/Ci(1) CpL/Ci(1) Cpv/Ci(1) Ca/Ci(1) C1/Ci(1) Vi

1 1.000 0.012 0.034 0.037 0.043 0.004 0.130 1.130 7.33E-08
2 1.003 0.012 0.034 0.036 0.042 0.004 0.128 1.131  3.78E-08
3 1.007 0.012 0.035 0.038 0.044 0.004 0.134 1.141 5.37E-08
4* 1.011 0.013 0.036 0.041 0.047 0.005 0.143 1.154 9.20E-08
5* 1.015 0.013 0.036 0.041 0.047 0.005 0.142 1.157 7.99E-08
6” 1.019 0.013 0.036 0.040 0.046 0.005 0.141 1.160 7.49E-08
7 1.022 0.013 0.036 0.040 0.046 0.005 0.140 1.162 3.02E-08
8 1.031 0.013 0.035 0.038 0.044 0.004 0.134 1.165 4.23E-08
9 1.196 0.013 0.033 0.033 0.038 0.004 0.121 1.317 3.69E-08
10 1.001 0.012 0.034 0.038 0.043 0.004 0.132 1.133 6.77E-08
11 1.003 0.012 0.033 0.036 0.041 0.004 0.125 1.128 7.18E-08
12 1.005 0.012 0.034 0.037 0.043 0.004 0.129 1.134 4.24E-08
13 1.007 0.012 0.035 0.038 0.044 0.004 0.134 1.141 5.37E-08
14 1.017 0.013 0.037 0.041 0.047 0.005 0.143 1.160 7.29E-08
15 1.010 0.012 0.033 0.037 0.042 0.005 0.129 1.139 7.32E-08
16 1.020 0.012 0.034 0.036 0.042 0.004 0.128 1.148 3.71E-08
17 1.032 0.011 0.031 0.032 0.037 0.004 0.115 1.147 3.56E-08
18 1.043 0.011 0.029 0.033 0.038 0.004 0.115 1.157 1.09E-08
19 1.059 0.011 0.031 0.031 0.036 0.003 0.112 1.170 7.78E-09
20 1.072 0.010 0.029 0.028 0.032 0.003 0.100 1.173  6.66E-09
21 1.108 0.010 0.029 0.027 0.031 0.003 0.099 1.207 8.77E-09
22 1.353 0.007 0.021 0.016 0.018 0.001 0.063 1.416 1.34E-09

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacién 1).
C;: Costo inicial; Cpr: Costo esperado por reparacion o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cp:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.

En la tabla 5.7 se observa que la combinaciéon 11 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (1.13-1.128)/1.13=0.2% menor que el costo que se obtiene con
la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1); por lo que esta diferencia

es muy baja.
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En la tabla 5.8 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto al
costo inicial de la combinacion 1, Ci(1), que puede esperarse en promedio en la vida util de

los tres edificios (4, 7 y 10 niveles), para cada combinacion de carga.

Tabla 5.8. Resumen de costos normalizados como el promedio de resultados de los tres edificios (4, 7
y 10 niveles)

Combinacion C/Ci(1) Cer/Ci(1) Cpc/Ci(1) Cp/Ci(1) Crp/Ci(1) Cpv/Ci(1) Cd/Ci(1) C1/Ci(1)
1 1.000 0.013 0.037 0.042 0.049 0.003 0.144 1.144

2 1.003 0.013 0.037 0.042 0.048 0.003 0.144 1.147
3 1.007 0.013 0.038 0.043 0.049 0.004 0.147 1.154
4 1.010 0.014 0.038 0.044 0.051 0.004 0.151 1.161
5 1.014 0.014 0.038 0.044 0.051 0.004 0.150 1.164
6 1.017 0.013 0.038 0.042 0.049 0.004 0.146 1.164
7 1.021 0.013 0.037 0.042 0.048 0.004 0.144 1.165
8 1.029 0.013 0.037 0.041 0.047 0.003 0.140 1.169
9 1.146 0.013 0.034 0.036 0.041 0.003 0.127 1.273
10 1.001 0.013 0.037 0.043 0.049 0.004 0.146 1.147
11 1.003 0.013 0.037 0.042 0.048 0.003 0.143 1.147
12 1.005 0.013 0.037 0.042 0.049 0.003 0.144 1.149
13 1.007 0.013 0.038 0.044 0.050 0.004 0.149 1.156
14 1.016 0.013 0.039 0.043 0.050 0.004 0.149 1.165
15 1.008 0.013 0.037 0.042 0.048 0.004 0.143 1.150
16 1.015 0.013 0.036 0.041 0.047 0.004 0.141 1.156
17 1.024 0.012 0.034 0.038 0.043 0.003 0.130 1.154
18 1.031 0.012 0.032 0.037 0.043 0.003 0.128 1.159
19 1.043 0.011 0.033 0.036 0.041 0.003 0.124 1.167
20 1.053 0.010 0.031 0.032 0.037 0.002 0.113 1.166
21 1.080 0.010 0.031 0.032 0.036 0.002 0.112 1.192
22 1.298 0.008 0.026 0.021 0.024 0.001 0.081 1.379

C;: Costo inicial; Cpr: Costo esperado por reparacion o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cpy:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.

En la tabla 5.8 se observa que, al analizar los tres edificios, la combinacién 1 genera el
minimo costo total, asociada a Fcm=1.1, Fcv=1.1 y Fcs=1.1, que es la combinacién que

recomienda el RCDF-2004.
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En las figuras 5.20, 5.21 y 5.22 se muestra el comportamiento de cada uno de los costos
normalizados con respecto al costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse
en la vida util de los tres edificios (4, 7 y 10 niveles) cuando se varia: el factor de carga
muerta (combinaciones 1 a 9), Fom; el factor de carga viva (combinacién 1, més las
combinaciones 10 a 14), Fcv; y el factor de carga sismica (combinacién 1, mds las

combinaciones 15 a 22), Fcs; respectivamente.
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Figura 5.20. Costos esperados normalizados haciendo variar el Fcu: (a) costos asociados a los dafos
durante la vida util y (b) costo inicial, por dafos y total, considerando el promedio de los tres edificios
(4, 7 y 10 niveles)
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Figura 5.21. Costos esperados normalizados haciendo variar el Fcv: (a) costos asociados a los dafios
durante la vida util y (b) costo inicial, por dafios y total, considerando el promedio de los tres edificios
(4, 7 y 10 niveles)
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Figura 5.22. Costos esperados normalizados haciendo variar el Fcs: (a) costos asociados a los dafios
durante la vida util y (b) costo inicial, por dafios y total, considerando el promedio de los tres edificios
(4, 7 y 10 niveles)
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En las figuras 5.20ay 5.21a se observa una variacién (disminucién y aumento) del costo total
esperado por dafios conforme aumenta el factor de carga gravitacional (Fcm y Fev). Este es
un comportamiento andmalo, debido a que se espera que los costos esperados por dafios
deben disminuir conforme aumenta el factor de carga gravitacional (Fcm y Fev). Este
comportamiento se debe a que los disefos de los edificios localizados en suelo firme al variar
el factor de carga muerta, Fom, y el factor de carga viva, Fev, resultan muy similares por lo
que las curvas de peligro de demanda estructural son practicamente las mismas, de esta forma
los escenarios de demandas estructurales simuladas también son muy similares. Por otro lado,
la incertidumbre en la distorsién asociada a la capacidad ultima (obtenida mediante ADI)

también provoca que se presenten estas anomalias.

Los disefios de los edificios que mds diferencia presentaron en cuanto a dimensiones y
cantidades de acero en los elementos estructurales es cuando varia el Fcs (factor de carga por
sismo, fig. 5.22), por lo que en estos disefios las curvas de peligro de demanda estructural
tienen mayores diferencias entre si. En este caso el comportamiento del costo total asociado

a los dafios es adecuado (conforme se aumenta el Fcs, el costo por dafios disminuye).

En todos los casos el costo esperado por dafios mds significativo es el costo por lesiones,
seguido del costo por pérdida indirecta, costo por contenido, costo por reparaciéon y el menos
significativo es el costo por pérdida de vidas. Esto depende en gran medida por la manera en
que se propone el cédlculo de los costos (ver capitulo 3), pero en realidad ningtin costo resulté

ser importante.

De las graficas anteriores se puede observar que los costos totales esperados por dafios son
muy pequefios comparados con los costos iniciales, por lo que al final éstos no influyen de
manera significativa al momento de seleccionar la combinacién 6ptima de factores de carga
para disefio sismico en estructuras ubicadas en suelo firme. En este tipo de suelo la
combinacion 6ptima de factores de carga que produce el minimo costo total es la asociada a
un Fcem=1.1, Fcv=1.1 y Fcs=1.1, que es la que se recomienda en el Reglamento de

Construcciones del Distrito Federal (2004).

Por otra parte, el no considerar en el andlisis los costos por pérdidas indirectas, de contenidos,
pérdida de vidas y lesiones en el ciclo de vida de la estructura, no afecta el resultado final, de

tal manera que se obtiene la misma combinacién 6ptima.
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5.5.2 Suelo blando

En lo que sigue se analiza el grupo de edificios de 6, 12 y 16 niveles que se ubican en suelo
blando (con periodo dominante Ts=1.5s) de la Ciudad de México. Este tipo de suelo

corresponde a la zonificacidn tipo Ill. del RCDF-2004.

En la tabla 5.9 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto al
costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida util del edificio de 6

niveles. En la tltima columna se presenta la tasa media anual de falla estructural, vy,

correspondiente a cada combinacién de carga.

Tabla 5.9. Resumen de costos normalizados para el edificio de 6 niveles

Combinacion Cy/Ci(1) Cpr/Ci(1) Crpc/Ci(1) Cp/Ci(1) CpL/Ci(1) Cpv/Ci(1) Cd/Ci(1) Ct/Ci(1) Vi
1 1.000 0.265 0.179 0.433 0.498 0.132 1506 2.506 1.60E-03
2 1.000 0.235 0.180 0.377 0.434 0.087 1.314 2.313 1.32E-03
3 0.999 0.182 0.168 0.317 0.364 0.059 1.090 2.089 1.20E-03
4 0.997 0.152 0.171 0.302 0.348 0.049 1.022 2.020 1.14E-03
5 0.996 0.133 0.198 0.303 0.348 0.036 1.019 2.015 1.09E-03
6
7
8

0.996 0.144 0.205 0.318 0.365 0.048 1.060 2.056 1.04E-03
0.986 0.143 0.198 0.322 0.371 0.061 1.096 2.082 1.16E-03
0.988 0.156 0.209 0.358 0.411 0.048 1.182 2.169 1.00E-03

9* 1.005 0.246 0.194 0.404 0.464 0.084 1.392 2.397 1.65E-03
10 1.000 0.273 0.189 0.442 0.508 0.128 1.539 2,539 1.56E-03
11* 1.001 0.272 0.182 0.451 0.519 0.145 1.570 2,571 1.69E-03
12 1.001 0.267 0.179 0.438 0.503 0.137 1524 2525 1.55E-03
13 1.002 0.225 0.163 0.359 0.413 0.092 1.2583 2.254 1.45E-03
14 1.002 0.162 0.172 0.307 0.353 0.051 1.046 2.048 1.28E-03
15 1.027 0.196 0.138 0.302 0.348 0.087 1.070 2.097 1.52E-03
16 1.055 0.137 0.151 0.258 0.296 0.042 0.883 1.938 8.53E-04
17 1.120 0.156 0.140 0.244 0.281 0.047 0.870 1.989 1.07E-03
18 1.149 0.164 0.133 0.235 0.271 0.051 0.854 2.002 1.48E-03
19 1.192 0.157 0.124 0.226 0.259 0.060 0.815 2.007 1.21E-03
20 1.231 0.153 0.123 0.208 0.240 0.050 0.774  2.005 9.58E-04
21 1.307 0.136 0.132 0.184 0.212 0.035 0.699 2.006 7.72E-04
22 1.782 0.080 0.105 0.093 0.106 0.016 0.400 2.182 4.12E-05
23 1.002 0.200 0.155 0.321 0.369 0.073 1.118 2.120 1.51E-03
24 1.027 0.192 0.149 0.295 0.339 0.069 1.043 2.071 1.52E-03
25 1.055 0.119 0.122 0.212 0.244 0.037 0.735 1.790 8.83E-04
26 1.123 0.127 0.111 0.196 0.225 0.039 0.698 1.821 9.80E-04
27 1.154 0.125 0.104 0.181 0.209 0.038 0.657 1.811 1.51E-03
28 1.194 0.120 0.102 0.174 0.200 0.041 0.637 1.831 1.10E-03
29 1.233 0.120 0.101 0.164 0.189 0.037 0.612 1.845 9.79E-04
30 1.309 0.107 0.106 0.145 0.167 0.027 0.553 1.862 8.14E-04
31 1.793 0.069 0.098 0.080 0.092 0.012 0.352 2.145 5.70E-05

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacién 1).
C;: Costo inicial; Cpr: Costo esperado por reparacion o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cp:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.
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En la tabla 5.9 se observa que la combinacién 25 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (2.506-1.79)/2.506= 28% menor que el costo que se obtiene

con la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1).

En la tabla 5.10 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto
al costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida ttil del edificio de
12 niveles, asi como la tasa media anual de falla estructural, V¢, para cada combinacion de

carga.

Tabla 5.10. Resumen de costos normalizados para el edificio de 12 niveles

Combinacion C/Ci(1) Cpr/Ci(1) Crpc/Ci(1) Cp/Ci(1) CpL/Ci(1) Cpv/Ci(1) C4/Ci(1) C1/Ci(1) Vi
1 1.000 0.116 0.153 0.162 0.186 0.087 0.703 1.703 1.36E-04
2 1.001 0.111 0.150 0.156 0.179 0.080 0.676 1.678 1.06E-04
3 0.999 0.108 0.147 0.152 0.175 0.076 0.658 1.657 1.01E-04
4 0.993 0.105 0.144 0.148 0.170 0.071 0.639 1.632 1.02E-04
5 0.991 0.101 0.133 0.143 0.164 0.075 0.615 1.606 1.15E-04
6
7
8

0.989 0.099 0.132 0.140 0.161 0.071 0.602 1.591 1.11E-04
0.988 0.097 0.132 0.137 0.158 0.067 0.591 1.579 1.28E-04
0.985 0.094 0.133 0.134 0.154 0.059 0.573 1.558 1.30E-04

9* 1.002 0.107 0.129 0.149 0.172 0.087 0.644 1.646 2.91E-04
10 1.001 0.115 0.152 0.161 0.185 0.085 0.699 1.700 1.29E-04
11 1.002 0.115 0.152 0.160 0.184 0.085 0.696 1.698 1.31E-04
12 1.003 0.107 0.148 0.150 0.172 0.074 0.651 1.654 1.01E-04
13 1.002 0.106 0.147 0.148 0.170 0.071 0.642 1.645 1.04E-04
14 1.002 0.108 0.145 0.151 0.173 0.076 0.653 1.655 1.36E-04
15 1.034 0.107 0.143 0.145 0.167 0.076 0.638 1.673 9.17E-05
16 1.071 0.093 0.125 0.122 0.140 0.065 0.545 1.615 1.19E-04
17 1.101 0.078 0.110 0.100 0.115 0.048 0.451 1.552 8.58E-05
18 1.145 0.077 0.102 0.095 0.109 0.052 0.435 1.581 1.09E-04
19 1.187 0.076 0.098 0.090 0.104 0.054 0.423 1.609 1.27E-04
20 1.227 0.065 0.095 0.075 0.086 0.033 0.360 1.586 3.79E-05
21 1.326 0.054 0.077 0.057 0.066 0.033 0.287 1.613 7.17E-05
22 2.248 0.003 0.014 0.002 0.002 0.000 0.020 2.268 4.36E-05
23 1.002 0.108 0.147 0.151 0.174 0.077 0.658 1.660 1.15E-04
24 1.035 0.101 0.142 0.137 0.158 0.066 0.605 1.640 5.75E-05
25 1.072 0.098 0.129 0.128 0.147 0.071 0.571 1.644 1.07E-04
26 1.106 0.076 0.110 0.097 0.111 0.044 0.438 1.544 7.92E-05
27 1.147 0.072 0.094 0.089 0.102 0.051 0.408 1.554 9.87E-05
28 1.190 0.071 0.093 0.084 0.096 0.049 0.393 1.583 8.53E-05
29 1.235 0.062 0.088 0.070 0.081 0.029 0.343 1.577 3.05E-05
30 1.340 0.052 0.079 0.055 0.063 0.029 0.278 1.617 6.89E-05
31 2.257 0.003 0.014 0.002 0.002 0.000 0.020 2.277 4.45E-05

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacidn 1).
C;: Costo inicial; Cpg: Costo esperado por reparacidén o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cpy:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.
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En la tabla 5.10 se observa que la combinacién 26 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (1.703-1.544)/1.703= 9% menor que el costo que se obtiene

con la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1).

En la tabla 5.11 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto
al costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse en la vida ttil del edificio de
16 niveles, asi como la tasa media anual de falla estructural, V¢, para cada combinacion de

carga.

Tabla 5.11. Resumen de costos normalizados para el edificio de 16 niveles

Combinacion C/Ci(1) Cpr/Ci(1) Crpc/Ci(1) Cp/Ci(1) CpL/Ci(1) Cpv/Ci(1) C4/Ci(1) C1/Ci(1) Vi
1 1.000 0.267 0.255 0.307 0.451 0.092 1.372 2.372 3.13E-03

2 0.996 0.271 0.258 0.312 0.443 0.100 1.385 2.381 2.23E-03
3 0.991 0.245 0.232 0.282 0.434 0.076 1.270 2.261 2.46E-03
4 0.977 0.239 0.223 0.275 0.427 0.072 1236 2.214 2.44E-03
5 0.974 0.245 0.228 0.282 0.429 0.077 1.261 2.235 3.01E-03
6 0.970 0.251 0.233 0.289 0.419 0.086 1279 2.249 2.82E-03
7 0.967 0.254 0.234 0.292 0.419 0.087 1.287 2.254 2.96E-03
8* 0.964 0.283 0.261 0.326 0.438 0.110 1.419 2.383 4.11E-03
9* 1.036 0.323 0.319 0.371 0.509 0.135 1.658 2.694 2.40E-02
10 0.999 0.290 0.277 0.334 0.467 0.111 1.480 2479 2.63E-03
11 0.999 0.295 0.281 0.339 0.473 0.113 1500 2499 2.84E-03
12* 0.998 0.297 0.283 0.341 0.475 0.115 1.510 2.508 3.30E-03
13 0.999 0.283 0.270 0.325 0.462 0.105 1.445 2444 2.52E-03
14 0.998 0.254 0.242 0.292 0.441 0.083 1.312 2.310 2.67E-03
15 1.042 0.213 0.212 0.245 0.390 0.067 1.127  2.169 2.74E-03
16 1.104 0.197 0.208 0.227 0.369 0.067 1.068 2.172 2.15E-03
17 1.148 0.189 0.207 0.217 0.353 0.067 1.033 2.181 2.77E-03
18 1.198 0.177 0.202 0.203 0.342 0.063 0.987 2.185 3.10E-03
19 1.364 0.159 0.207 0.183 0.338 0.065 0.953 2.317 1.53E-03
20 1.416 0.152 0.206 0.175 0.330 0.066 0.930 2.346 9.20E-04
21 1.629 0.120 0.186 0.137 0.279 0.071 0.793  2.421 6.30E-04
22 3.181 0.014 0.118 0.016 0.091 0.001 0.241 3.422 3.63E-04
23 1.005 0.254 0.244 0.292 0.443 0.084 1.317 2.322 2.74E-03
24 1.058 0.209 0.211 0.240 0.380 0.068 1106 2.164 1.60E-03
25 1.113 0.203 0.216 0.234 0.367 0.075 1.095 2208 1.51E-03
26 1.156 0.187 0.206 0.215 0.354 0.065 1.028 2.184 1.15E-03
27 1.207 0.174 0.200 0.200 0.344 0.060 0978 2.186 1.68E-03
28 1.372 0.134 0.176 0.154 0.309 0.047 0.821 2.194 1.35E-03
29 1.426 0.132 0.180 0.152 0.296 0.054 0.814 2240 7.47E-04
30 1.639 0.115 0.179 0.132 0.273 0.066 0.765  2.404 2.37E-03
31 3.343 0.016 0.138 0.019 0.114 0.001 0.288  3.631 9.84E-05

*Combinaciones que se descartan por tener una tasa de falla estructural mayor que la implicita en el RCDF-2004(combinacidn 1).
C;: Costo inicial; Cpg: Costo esperado por reparacidén o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cpy:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.
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En la tabla 5.11 se observa que la combinacién 24 (indicada con letras negritas) genera el
minimo costo total, el cual es (2.372-2.164)/2.372= 9% menor que el costo que se obtiene

con la combinacién especificada en el RCDF-2004 (combinacién 1).

En la tabla 5.12 se muestra el resumen de cada uno de los costos normalizados con respecto
al costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse en promedio en la vida util

de los tres edificios (6, 12 y 16 niveles), para cada combinacién de carga.

Tabla 5.12. Resumen de costos normalizados como promedio de los tres edificios (6, 12 y 16 niveles)

Combinaciéon Ci/Ci(1) Cer/Ci(1) Cpc/Ci(1) Cp/Ci(1) CpL/Ci(1) Cev/Ci(1) Cda/Ci(1) Ct/Ci(1)

1 1.000 0.216 0.216 0.265 0.364 0.093 1.153 2.153
2 0.998 0.215 0.217 0.263 0.354 0.093 1.141 2.139
3 0.994 0.195 0.199 0.240 0.342 0.075 1.052 2.047
4 0.983 0.189 0.193 0.234 0.336 0.070 1.022 2.005
5 0.981 0.190 0.194 0.236 0.334 0.074 1.028 2.009
6 0.978 0.193 0.197 0.240 0.329 0.078 1.038 2.016
7 0.975 0.194 0.198 0.241 0.328 0.079 1.040 2.015
8 0.972 0.212 0.214 0.263 0.341 0.089 1.119 2.091
9 1.023 0.245 0.248 0.298 0.392 0.116 1.299 2.322
10 1.000 0.230 0.230 0.282 0.374 0.103 1.219 2.219
11 1.000 0.232 0.231 0.285 0.378 0.106 1.232 2.232
12 1.000 0.231 0.231 0.282 0.374 0.102 1.220 2.220
13 1.000 0.220 0.222 0.267 0.360 0.093 1.162 2.163
14 1.000 0.199 0.205 0.245 0.345 0.079 1.073 2.073
15 1.038 0.176 0.184 0.215 0.312 0.071 0.958 1.997
16 1.090 0.158 0.176 0.193 0.288 0.065 0.880 1.970
17 1.130 0.149 0.170 0.179 0.269 0.059 0.826 1.957
18 1.177 0.142 0.164 0.168 0.259 0.059 0.793 1.970
19 1.294 0.131 0.165 0.154 0.254 0.061 0.766 2.060
20 1.341 0.123 0.164 0.143 0.242 0.054 0.726 2.067
21 1.507 0.098 0.146 0.113 0.203 0.056 0.616 2.123
22 2.783 0.014 0.082 0.016 0.062 0.002 0.176 2.959
23 1.004 0.202 0.206 0.246 0.347 0.081 1.082 2.086
24 1.048 0.171 0.184 0.208 0.302 0.067 0.933 1.982
25 1.096 0.163 0.181 0.197 0.286 0.071 0.897 1.993
26 1.137 0.146 0.168 0.174 0.264 0.057 0.809 1.946
27 1.184 0.137 0.159 0.161 0.254 0.056 0.766 1.950
28 1.300 0.112 0.143 0.132 0.231 0.047 0.666 1.966
29 1.350 0.108 0.144 0.125 0.217 0.044 0.639 1.988
30 1.519 0.093 0.141 0.107 0.195 0.051 0.588 2.106
31 2.885 0.015 0.093 0.017 0.075 0.001 0.201 3.086

C;: Costo inicial; Cpg: Costo esperado por reparacidén o por reconstruccion; Cpc: Costo esperado por pérdida de contenido; Cpy:
Costo esperado por pérdidas indirectas; Cpy: Costo esperado por pérdida de vidas; Cp.: Costo esperado por lesiones; C4: costo
esperado asociado a los dafios; Cr: Costo total esperado en la vida util del edificio.

De la tabla 5.12 se observa que, al analizar los tres edificios, la combinacién 26 asociada a
un Fem=1.0, Fcv=1.0 y Fcs=1.4, genera el minimo costo total, el cual es (2.153-1.946)/2.153=
10% menor que el costo que se obtiene con la combinacién especificada en el RCDF-2004

(combinacién 1).
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En las figuras 5.23, 5.24 y 5.25 se muestra el comportamiento de cada uno de los costos
normalizados con respecto al costo inicial de la combinacién 1, Ci(1), que puede esperarse
en la vida ttil de los tres edificios (6, 12 y 16 niveles) al momento de variar el factor de carga
muerta (combinaciones 1 a 9), Fom; el factor de carga viva (combinaciéon 1, més las

combinaciones 10 a 14), Fcv; y el factor de carga sismica (combinaciones 23 a 31), Fcs;

respectivamente.
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Figura 5.23. Costos esperados normalizados haciendo variar el Fcu: (a) costos asociados a los dafos
durante la vida util y (b) costo inicial, por dafos y total, considerando el promedio de los tres edificios
(6, 12y 16 niveles)

95



CAPITULO 5

1.40
Fow=1.1, Fe=1.1

1.20 ./.—_.ﬂ\.\

—0
E 1.00 —— CPR
% A~ CPC
S 080
c CPI
©
5 0.60 CPL
o
g —¥=— CPV
8 0.40 D
0.20 — =
MW e——H————— X
0.00
1 1.2 14 16 18 2 22 24 26 28 3
FCV
(a)
2.50
Fou=1.1, F=1.1
2.00 -
= 150 —e—CD
>
> ——Cl
"J; m
o
S 100 = = = = = g
0.50
0.00
1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 2.2 24 26 2.8 3
I:CV
(b)

Figura 5.24. Costos esperados normalizados haciendo variar el Fcv: (a) costos asociados a los dafios
durante la vida util y (b) costo inicial, por dafios y total, considerando el promedio de los tres edificios
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En las figuras 5.23a y 5.24a se observa una variacién (disminucién y aumento) del costo total
esperado por dafios. Este es un comportamiento andmalo debido a que espera que los costos
esperados por dafios deben disminuir conforme se aumenta el factor de carga gravitacional
(Fem y Fev). Este comportamiento se debe a que los disefios de los edificios localizados en
suelo blando al aumentar el factor de carga muerta, Fcwm, y el factor de carga viva, Fev,
permiten una mejor estabilidad al sistema estructural ante cargas laterales (sismo), por lo que
las cantidades de acero en las columnas disminuye mientras que en las trabes aumenta.
Entonces, al considerar un factor de carga gravitacional alto permite colocar la minima
cantidad de acero en las columnas, haciendo los edificios mas vulnerables (los costos
esperados por dafios aumentan). Ademads, existe también incertidumbre cuando se obtiene la

distorsion asociada a la capacidad dltima lo que provoca que se presenten estas anomalias.

Los disefios de los edificios que mas diferencia presentaron en cuanto a dimensiones y
cantidades de acero en los elementos estructurales es cuando se varia el Fcs (factor de carga
por sismo), por lo que en estos disefios las curvas de peligro de demanda estructural tienen
mayores diferencias entre si, permitiendo una mayor diferencia en los escenarios de
demandas estructurales simuladas, haciendo que el comportamiento del costo total esperado
por dafios sea adecuado (conforme se aumenta el Fcs el costo por dafios disminuye (ver figura
5.25)). Se hace notar que los disefios de los edificios ubicados en este tipo de suelo (blando)
se considero utilizar Fem y Fev igual a 1.0 (en vez de 1.1) y variar el valor de Fcs, debido a
que esto favorece aumentar la cantidad de acero en columnas haciendo a los edificios un poco

menos vulnerables (los costos esperados por dafios disminuyen).

Para los sistemas ubicados en suelo blando, en general, el costo esperado por dafios mas
significativo es el costo por lesiones, seguido del costo por pérdida indirecta, costo por
contenido, costo por reparacion y el menos significativo es el costo por pérdida de vidas. Esto

depende en gran medida por la manera en que se propone el calculo de los costos.

En las gréaficas anteriores se puede observar que los costos esperados totales por dafos son
importantes, por lo que influyen de manera significativa al momento de seleccionar la
combinacién 6ptima de factores de carga para disefio sismico en estructuras ubicadas en suelo
blando. Para este tipo de suelo (blando) la combinaciéon 6ptima de factores de carga que

produce el minimo costo total resultd la asociada a Fcm=1.0, Fev=1.0 y Fes=1.4.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDA CIONES

En esta tesis se analiza la influencia del tipo de suelo en la combinacion de factores éptimos
de carga (muerta, viva y sismo) que se usan para el disefio de edificios. Para ello, se analizan
mediante una metodologia de optimizacién de costos, dos grupos de edificios de concreto
reforzado, el primero correspondiente a edificios de 4, 7 y 10 niveles ubicados en suelo firme
y el segundo correspondiente a edificios de 6, 12 y 16 ubicados en suelo blando de la Ciudad
de México. La metodologia de optimizacién empleada es util para establecer factores de
carga que minimizan el costo total en el ciclo de vida de la estructura. Se establece como

requisito que la tasa media anual de falla estructural, v¢, sea menor o igual al valor implicito

en edificios disenados de acuerdo al RCDF-2004.

Con base en los resultados obtenidos se concluye que en suelo firme, los costos asociados a
los dafios por sismo en las estructuras durante la vida 1til son poco importantes, por lo que
no impactan de manera significativa a los factores de carga 6ptimos. En este tipo de suelo la

combinacién 6ptima de factores que produce el costo total minimo estructural es:
Fem=1.1, Fev=1.1y Fcs=1.1

Esta combinacién de factores de carga coincide con la que propone el Reglamento de

Construcciones del Distrito Federal vigente (2004).

Por otra parte, en suelo blando los costos asociados a los dafios por sismo en las estructuras
durante la vida til si son importantes, impactando de manera significativa en la selecciéon de
los factores de carga. En este tipo de suelo la combinacién 6ptima de factores que produce el

costo total minimo es:
Fem=1.0, Fev=1.0 y Fcs=1.4

Se hace ver entonces que la combinacién Optima de factores de carga es diferente para el
disefio de edificios ubicados en suelo firme que para los edificios ubicados en suelo blando,
por lo que se recomienda usar diferentes factores de carga para el disefio sismico de edificios,

dependiendo del tipo de suelo en donde se localicen las estructuras.
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Por otra parte, los reglamentos actuales de construccién son y han sido de mucha utilidad;
sin embargo, debe existir siempre la necesidad de mejorarlos, para que los sistemas
estructurales cumplan con sus objetivos de disefio de la mejor manera posible. Para ello, se
recomienda aplicar esta metodologia de optimizacién a un mayor nimero de sistemas
ubicados en distintos tipos de suelos, y analizar un mayor nimero de tipos de edificios que
sean representativos de cada zona considerando el tipo de material (concreto y acero),
periodo de vibracion, condiciones de regularidad, uso de la estructura (oficinas, hospitales,
escuelas, etc.) y la interaccién suelo-estructura (la cual puede ser mds importante en unas
zonas que en otras influyendo en el disefio y por lo tanto en los costos esperados); para
obtener combinaciones Optimas de factores de carga asociados con el minimo costo total en
el ciclo de vida de las construcciones. Los factores ptimos de carga asi obtenidos deberdn
especificarse en un futuro en los reglamentos de construccién y aplicarse en la préictica

profesional.

Por otra parte, otro pardmetro que también puede calibrarse con base en minimizacién de
costos totales esperados es el coeficiente sismico, ajustando el periodo de retorno de disefno

para conseguir el coeficiente sismico objetivo.
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