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RESUMEN.

En este trabajo se estudla la confiabllldadl de estructuras en el
plano sujetas a excitaclones sismicas y considerando un comportamiento
elasto-plastico. El modelo de comportamiento mecanico incluye varios
diagramas de dominio de resistencia, en el cual ‘se incluye o no la
interaccién entre el momento flexionante, fuerza cortante y la fuerza
axial. El modelo de cargas se enfoca a exclitaciones sismicas
estdticas equivalentes, obtenidas a través de un analisis modal
espectral, las cuales se consideran en un principic como variables

deterministas.

La aproximacién de 1la probabilidad de falla del sistema
estructural se realiza con dos métodos: un método de primer y segundo
orden, basado en la aproximacién de hiperplanos equivalentes de las
uniones y de las intersecclones de las regiones de falla del sistema,

y un segundo, que utiliza el método de Monte-Carlo.

Para el estudio paramétrico del ejemplo de aplicacién, el
analisis de confiabilidad del sistema estructural consiste de las
siguientes etapas:~dominio de resistencia a pura flexién y a
flexo-tensidén-compresién, tomando en cuenta el efecto de pandeo; -la
solicitacién sismica se considera primero determinista y como segundo
modelo se considera una solicitacién sismica aleatoria con
distribuciones probabilistas dadas y - para el calculo de las
probak?ilidades de falla e 1Indices de conflabilidad del sistema
estructural se hace por medio de los métodos mencionados, de Primer

Orden y por simulacidén Monte-Carlo.

Con estas técnicas de analisis de confiabilidad, los sistemas
estructurales pueden ser optimizados durante el proceso de disefio;
tamblién, estas herramientas de calculo pueden ser utilizadas para
estructuras existentes permitiendo evaluar la seguridad de las
condiciones en que se encuentra y en su caso permitir hacer

recomendaciones para posibles restructuraciones.



INTROBUCCION.

La incertidumbre del comportamiento real de las estructuras, bajo la
accién de excitaciones accidentales, como son el viento, sismo, etc.,
conducen en general, a seleccionar niveles y factores de seguridad basados
en la observacién y en andlisis a posteriori del comportamiento. Este
procedimiento tradiclional semi-empirico, intuitivo y determinista es
aceptado por la mayoria de los ingenleros, ya que conduce a definir niveles

de riesgo aceptables.

Las cargas maximas probables y las resistencias nominales de disefic no
han resultado en general de analisis cuantitativos, sino de observar las
consecuencias de diversos criterios de disefio sobre el comportamiento de
estructuras reales y de optar por aquellos que conducen a riesgos

suficientemente bajos, en condiciones econdémicas aceptables.

En las ultimas décadas se han desarrollado 1la teoria y las
herramientas de la Confiabilidad Estructural, cuyo principal objetivo es la
toma de declsiones que consideren de manera explicita las varlables

significativas: riesgo tolerable e implicaciones econdmicas.

Se han formulado modelos para las cargas, se han estimado sus
pardmetros, se han pfopuesto modelos probabilisticos de la resistencia de
miembros estructurales, pero la aplicacién de estos modelos y métodos a
problemas practicos rara vez ha ido mas alld de la estimacién de
probabilidades de falla de seccliones criticas especificas y de 1la
formulacién de criterios y algoritmos para seleccionar los valores de
disefio de cargas, resistencias y factores de seguridad en cada seccién
cuando se especifican para dicha seccién la probabilidad de falla o el

indicg de seguridad.

La mayor utilidad préactica de los métodos probabilisticos del analisis
de confiabilidad estructural ha sido la de hacer congruentes mediante

calibracién, los niveles de seguridad aplicables a estructuras usuales.



La finalidad de este trabajo es el calculo de probabilidades de falla
e indices de seguridad de sistemas estructurales, en donde la probabilidad
de falla del sistema estructural depende de la falla de los componentes que
lo forman. Esto significa que la probabilidad de falla del sistema
estructural es la probabilidad de falla de un cierto conjunto de elementos

que conforman al sistema estructural.

El enfoque que se le da a este trabajo es el de promover estas
herramientas de andlisis en el medio docente, as{ como explicar de la
manera mis sencilla la metodologia para poder ser aplicadas dentro de la

practica profesional.

Dentro del estado actual de conocimientos, los modelos de
confliabilidad de sistemas estructurales pueden llevarse a cabo considerando
diferentes dominios de resistencia, como considerar unicamente el momento
flexionante, o considerar un dominio de resistencia que tome en cuenta la
interaccién entre el momento de flexién y la fuerza axial, asi como el
efecto de pandeo. Dentro del capitulo 1 se muestra cémo identificar todos
los estados de falla posible de estructuras planas, formadas de elementos
de seccién constante con un comportamiento elasto-plastico, tomando en
cuenta algunos dominios de resistencia como: Unicamente a flexién,
flexotensién y flexocompresién considerando el efecto de pandeo de una
manera sencilla; el método utilizado, generacién automdtica de funciones de
segurldad propuesto por Murotsu (Ref.36), permite una gran faclilidad de
aplicacién. Para comprender con mayor sencillez esta metodologia, se

presenta un ejemplo ilustrativo.

En el capfitulo 2 se presenta el modelo de fuerzas sismicas, el cual
ilustra métodos aproximados bastante conocidos; estas fuerzas obtenidas por
medio de wun andlisis modal espectral son consideradas como fuerzas
estadticas equivalentes; los pardmetros que intervienten en el calculo son
tomados de 1las Normas Técnicas Complementarias de Disefio por Sismo
(Ref.18).

Dentro del capitulo 3, los métodos utilizados para calcular la
probabllidad de falla del sistema y el indice de confiabilidad son el
Método de Primer Orden y el de Simulacién Monte-Carlo.



Las técnicas de Primer Orden suponen que el sistema estructural puede
modelarse como un ensamble de componentes en serie y en paralelo; el
sistema en paralelo esta definido como un sistema de falla si todos 1los
componentes que lo integran han fallado (el evento de falla esta dado por
la interseccién de los eventos de falla de las componentes individuales);
el sistema en serie es un sistema de falla si cualquier componente del
sistema falla (el evento de falla esta dado por la unién de los eventos de

falla de las componentes individuales).

Dentro del andlisis de confiabilidad las variables de carga se
consideran primeramente como varlables deterministas, y después se
consideran como variables aleatorias proponiendo clertos valores

estadisticos.

En este capitulo se presenta el método del arbol de caminos de falla,
el que nos permite, por una parte, conocer todos los caminos de falla
posibles de la estructura, ademids de Iidentificar el camino de falla
elemental mis probable y por otra parte poder encajonar la probabilidad de

falla global del sistema estructural por los limites superior e inferior.

Para illustrar los métodos, se presenta un ejemplo de un marco plano de
un nivel y una cruJia, as{ como un arbol de falla en el cual se identifica

el camino de falla mAs probable.

En el capitulo 4 se presenta una aplicacién de los métodos en un marco

plano de acero de 10 niveles.

Finalmente, en el capitulo 5 se hacen algunas recomendaciones vy
conclusiones a 1las que se 1llegaron al aplicar estos conceptos de
Confiabilidad Estructural.



1.- MODELO DE COMPORTAMIENTO MECANICO DE LA ESTRUCTURA.

1.1 Introduccidn.

En general, hay muchos tipos de falla posibles en los sistemas
estructurales, dependiendo de la configuracién de las formas del sistema y
de los materliales de los mlembros, de las condiciones de carga, etc. A
fin de llevar a cabo una valoracién de la confiabilidad de los sistemas,
deben conocerse lasformas de falla y sus estados limite de seguridad,o sus
margenes de seguridad. Para una estructura de tipo simple los mdrgenes de
seguridad pueden obtenerse facilmente por calculos manuales.

En el campo del analisis de confiabilidad de sistemas convencionales,
los mecanismos potenciales de colapso estan especificados en sus estados
limite de seguridad o en sus margenes de seguridad, y se desprenden al usar
el principio del trabajo virtual. (Ref.1). Sin embargo, es dificil en 1la
practica, para grandes estructuras con un alto grado de redundancia,
determinar a priorl que modos de falla son probablilisticamente los mas
significativos.

Para la generacién automdtica de los modos de falla de sistemas
estructurales con comportamiento elastoplastico, Gorman y Moses entre otros
(Ref. 2,3), propusieron inicialmente usar el método de incremento de carga;
también Watwood (Ref.4) propuso un métode que genera los mecanismos
basicos para su uso en un andlisis de colapso de una estructura a base de
marcos.

Murotsu y otros proponen un procedimiento general para expresar los
mérgenes de seguridad en términos de las variables aleatorias, desarrollan
primero un método para estructuras tipo armadura (Ref.5-7), después para
estructuras tipo marco sujetas tinicamente a momento flexionante (Ref.8,9) y
finalmente, para estructuras tipo marco sujetas a efecto de carga
combinada, (Ref.10,11}.

En este capitulo se discuten algunos métodos de generacidén automatica
de las funciones de estado limite de seguridad. En el subcapitulo 1.2 se
presenta un procedimiento para generar los mirgenes de seguridad de una
estructura simple tipo marco, donde la falla estd dominada solamente por el
efecto del momento flexionante (fluencia o plastificacién unidimensional).

Se obtienen 1las matrices de rigidez reducidas y las fuerzas
equivalentes nodales, para tomar en cuenta el comportamiento de los
elementos plastificados. En el subcapitulo 1.3 se toman en cuenta los

efectos de carga combinada, de momento flexionante, fuerza axial y fuerza
cortante, para la generacién de los margenes de seguridad de la estructura.

Finalmente, se mejoran estos métodos, para tomar en cuenta el fendmeno
de endurecimiento o ablandamiento del materlal modelado a por medio de
leyes de comportamiento bi-lineal.



1.2 Método de generacidn de los estados 1limites de seguridad para
sistemas estructurales planos, con comportamiento elasto
plastico, sujetos a efectos de carga simple de flexidén pura.

Este método de cdlculo de los estados limite de seguridad, puede ser
resumido en dos etapas: La condicién de plasticidad de una barra (diche
también de un elemento) o de una seccién extrema de un elemento es primero
aproximada por una funcién lineal, y la funcidén de estado de seguridad
limite de los elementos es expresada como una combinacién lineal de fuerzas
nodales de resistencia y de cargas aplicadas.

Gracias a esta formulacién, se hace la observacién que el andlisis de
confiabilidad de un sistema estructural es grandemente facilitado, cuando
las resistencias y las cargas son consideradas como variables aleatorias.

Este método se basa en las hipétesis siguientes:

Las barras o elementos estructurales se consideran rectos y homogéneocs,
y solo existen cargas concentradas.

El comportamiento mecanico del material se supone elastoplistico ideal,
o dicho de otra manera, las articulaciones plasticas siguen la teoria de
las deformaciones plasticas, mientras que las otras secciones se comportan
eldsticamente.

Una seccién de una barra cede o se plastifica cuando la funcién de
estado de seguridad se anula; esta funcién estd determinada por las
dimensiones y la fuerza del 1li{mite plastico, asi como por las
solicitaciones aplicadas; por 1lo tanto una articulacidén plastica esta
formada.

Las secciones criticas aparecen en los extremos de las barras o en los

puntos de aplicacién de las cargas concentradas. Por comodidad en el
andlisis estructural, las secciones criticas se consideran en los extremos
de los elementos. Dicho de otra manera, las articulacliones plasticas

potenciales aparecen en los extremos de los elementos.

1.2.1 Criterio de falla de una barra flexionada (flexién pura).

Sea una estructura con barras a flexidén, compuesta de n elementos y
sujeta a 3m cargas concentradas en los nudos, donde m es el nimero de
nudos, las secclones extremas de las barras i (i=1,...,n) estdn numeradas a
la izquierda por (2i-1) y a la derecha por (2i). El analisis de fuerzas
de la estructura se hace por el método matricial (nos interesa en
particular el momento flexionante). Asi las fuerzas pueden escribirse:

3m
Sl= Jg;blj Ll] (1=1,2,...,2n) (1.1)

Donde LJ son las cargas aplicadas y bxj unos coeficlentes que son

funcién por ejemplo de E, A, I, etc.,{caracteristicas del elemento).



Los momentos resistentes en flexién, ya sean positivos o negativos, en
las secciones criticas (los extremos de las barras), estan dados por el
momento limite de las zonas plastificadas de las barras, tenemos entonces:

R =R =2 C =2 ¢ , (=1,...,n) (1.2)

donde Znl es el médulo de seccidn plastico del elemento 1-ésimo, y Cyl=my1

es el esfuerzo limite eldstico, del elemento 1-ésimo.

La funcién de estado de seguridad de las secclones extremas de los
elementos puede escribirse:

2l = R‘ - slqno(Sl)Sl N (1 =1,2,...,n) (1.3)

donde el signo(e) es el signo de (-]}.

Por consiguiente el criterio de falla (o de fluencia) de una seccién
extrema del elemento esta dado por :

z=0 (1.4)

Con el fin de realizar 1los andlisis de la estructura con el mismo
nimero de nudos del sistema, a cada plastificacién de las secclones
potencilalmente criticas, se puede deducir unas matrices de rigldeces
reducidas para los elementos dafiados y unas fuerzas nodales equivalentes.

Cuando se forma una articulacién plastica en el extremo 1izquierdo
(21-1) del elemente (1), la matriz de rigidez del elemento a flexién
empotrado en ambos extremos es reemplazada por una matriz de rigidez
reducida de un elemento a flexién, articulado a la izquierda y empotrado a
la derecha; en los nudos extremos del elemento 1-ésimo se aplica un vector
(Fl} de fuerzas nodales equivalentes.

(f‘) = {0, (3/211)Mp1, Mpl. o, —(3/211)Mp1, Mpl/Z} {1.5)

donde Mpl es el momento plastico del extremo izquierdo del elemento (1) y
1, es la longitud del elemento ().
Las fuerzas nodales se muestran en la figura 1.1.b.

La matriz de rigidez original del elemento empotrado en ambos exiremos
es la sigulente: .



[ Ear o 0 -EaL o o |
3 jzéi/ﬁ’ 6E1/L? 0 -12E1/L7  6EINL2
VY 0 -6EI/L?  2EI/L
EA/L 0 0
12E1/L°  -6EI/L2
SIMETRICA 4EI/L
L J

Una vez plastificado el elemento en el extremo izquierdo, la matriz de
rigidez original es reemplazada por la siguiente matriz; obtenida con la
suposicién de que hay una articulacién real en el extremo mecionado:

EA/L 0 0 -EA/L 0 o
3E1/L3 0 o -3e1/.?  3E1/L2

0 0 0 0

EA/L 0 0

3e1/L®  -3e1/1L2

SIMETRICA 3EI/L

Las fuerzas y momentos equivalentes aplicados en los extremos son los
que se indican en la figura 1.1.b.

De la misma manera, cuando una articulacién plastica se forma en el
extremo derecho (2i) del elemento (i), la matriz de rigidez del elemento a
flexién empotrade en ambos extremos es reemplazada por una matriz de
rigidez reducida de un elemento a flexién articulado a la derecha y
empotrado a la izquierda, y el vector de fuerzas nodales equivalente
(f‘) aplicadas en los nudos extremos del elemento 1-ésimo es:

{f}=40, (3,21 41 , M /2, 0, -(3/21 M _, M '} (1.6)
i 17 p1 p! 1" pl pl



[ EALT 0 0 -EAL 0 o |
I - /R ) 7 e o
3EI/L 0 -3EI/L2 0
EA/L 0 0
ae1/L? 0
SIMETRICA .

Los fuerzas y momentos equivalentes se aplican en los extremos como se
indica en la figura 1.1.c.

Finalmente, cuando se forman dos articulaciones plasticas en los
extremos del elemento, se tiene una matriz de rigldez reducida, equivalente
a un ,elemento barra (tipo armadura) articulado y un vector de fuerzas
nodales equivalentes aplicado en los extremos.

La matriz de rigidez reducida del elemento queda de la forma:

EA/L o 0 -EA/L 0 0
0 0 0 0 0

0 o 0 0

EA/L 0 )

SIHETRICA 0 o
0

El vector de fuerzas nodales equivalentes se presenta en la flgura
1.d.
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FIGURA 1.1 Elemento viga y tratamiento de articulacidnes plasticas
en los extremos (le= AZPl (51 para miembros dictiles).

1.2.2 Criterio de estado 1limite de un sistema estructural formado
por barras a flexidn.

En estructuras hiperestaticas, la falla de una seccidén de un elemento
no produce generalmente la falla del sistema.

El estado limite del sistema estd definido por la formacién de un
mecanismo en la estructura.

Cyando una seccién de un elemento se plastifica, los esfuerzos se
redistribuyen en la estructura de la que forma parte.
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Un mecanismo de falla esta entonces definido por una anadlisis paso a
paso de los estados de dafio de la estructura hasta la formacién de un
mecanismo. O sea, cuando una seccién de un elemento se plastifica, una
redistribucién de esfuerzos se hace en los elementos restantes para
determinar enseguida una nueva plastificacién.

Para el calculo de esfuerzos en cada paso del andlisis, las matrices de
rigidez de elementos plastificados son reemplazadas por unas matrices de
rigidez reducida y unos vectores de fuerzas nodales equivalentes son
aplicados en los nudos de la estructura.

Se llega a la falla de la estructura cuando se alcanza un numero
determinado de plastificaciones.

La formacién de un mecanismo estda determinado por el estudio de la
singularidad de la matriz de rigidez total del sistema [K], que contiene
las matrices de rigideces reducidas de los elementos plastificados.

Un criterio para la falla de un sistema estructural con barras a
flexién puede estar dado por:

P
det |K | =0 (1.7

1.2.3 Expresiones para los estados de seguridad limite de un
sistema estructural con barras a flexién.

Despues de que se forma una serie de articulaciones LPRL pe1’

las matrices de rigidez de los elementos dafiados se reemplazan por matrices
de rigidez reducidas. Las fuerzas residuales se aplicadan en los nudos del
sistema como fuerzas nodales equivalentes.

T

Un analisis del sistema es una vez mas ejJecutado. Las fuerzas internas
de los elementos restantes puede escribirse bajo la forma:

(p) 31 (p) (p) 31 p p-1 p-1
S =¥ b L =Y b L - Y a R (1.8)
1(r1.r2,.. .,rp_i) o M 3 Te 1 =1 Y T
donde rl.rz,...,'rp_1 significa un conjunto de secciones plastificadas,

arreglados por orden cronolégico de aparicién de falla.

Dadas las resistencias limite de los elementos R‘ y las fuerzas

internas (ecuacién 1.8), las ecuaclones de estado de seguridad limite de
los elementos restantes pueden escribirse:

11



(P ) p)

2Hr? Rl - slgno(s‘(.) ) Sl(’)
: kvP-l (p) ml,‘(p)‘
= Rl +F a, Rk - le L‘ ) (1.9)
k=1 r =1
donde (+) representa (rl,rz,...,rp_lL
Si se trata de una estructura hiperestatica (redundante), con barras a
flexién, se tiene la falla del sistema cuando las secciones rl,rz,...,rpq
estan plastificadas. Entonces, un criterio de falla para un sistema

estructural estd también representado por la funcién de seguridad de las
secciones de las barras.

(p}
s 0 p=1,2,...,p (1.10)

PR o
2 ' p-l) q

Z (r ,r
rp 1
(p)

Se hace la observacién que la funcién de seguridad er (r .r
N

yeuaT )
2 p-1
de la ultima articulacidén es igual a la funcién del modo de falla del
sistema o del mecanismo de falla del slstema derivado por la aplicacién del
principio del trabajo virtual de un modo de falla convencional que resulta

de la formacidén de Pq articulaciones.

1.3 Método de generacidén de 1los estados 1limite de seguridad para
estructuras planas formadas de barras sujetas a efectos
combinados.

Este método de generacién de los estados limites de seguridad se basa
en las mismas hipdtesis enunciadas en el subcapitulo 1.2.

En éste subcapitulo se extiende el método es para tener en cuenta los
efectos combinados de flexién, tensidén, compresién y cortante.

El efecto de pandeo es introducido de una manera simple, reduciendo ‘la
resistencia limite en compresién.

Finalmente, los esfuerzos residuales debidos al fendmeno de
endurecimiento o ablandamiento (en el sentido de pérdida de resistencia por
deformacién) pueden ser tomados en cuenta por medio de una ley de
comportamiento bi-lineal y de anadlisis elasto-plasticos paso a paso de la
estructura.

1.3.1 Criterio de falla de una barra _ plana sujeta a efectos
combinados (el fenémeno de pandeo puede tambien ser tomado en
en cuenta).

De acuerdo con las hipétesis enunciadas en la parte 1.2, el momento
flexionante varia linealmente a lo largo del elemento considerado, por las

12



condiciones de carga, los momentos flexionantes méaximos se producen por
consiguiente en los extremos de la barra.

Sean {X} y ({8} 1los vectores de 1las fuerzas de nudo y los
desplazamientos de un elemento unitario i,):

{X}={F ,F ,M ,F ,F , M}

i (1.11)
{5)={vx,v,e ,v,v,ez)

Con el fin de tener en cuenta la interaccién de las fuerzas en la
condicién de plasticidad, se aproxima la funcién de la superficie del
estado limite por medio de una superficie linealizada (figura 1.3):

T
Zk = Rk - (Ck) (Xk} =0 (1.12)

donde, k=t 6 k=) designan el extremo de la barra, R es la maxima fuerza
resistente de la seccién extrema k de 1la barra, (Ck}T es un vector
dependiente de las dimensiones de la barra y (Xk} es el vector de fuerzas
nodales.

En la figura 1.2 se muestran las fuerzas y desplazamiento nodales de
un elemento viga de una estructura plana.

Dependiendo del tipo de interaccién que nos ocupe, el vector {C} puede
expresarse como sigue:

1.- Si se tiene en cuenta la interaccidn entre la fuerza normal y el
momento flexionante para la condicién de plasticidad, y si la capacidad del
momento plastico se toma como la fuerza de referencia, se tiene que:

R =0 *2
k vk ok

(C‘) = ( zoi/Al slqnn(Fxx), 0, slgno(le), 0, 0, 0) {1.13)

{C}y=1(0,0,0, Zoj/A] slgno(FxJ). 0, slgno(MZJ))

donde: a}k = Esfuerzo de fluencia.
ok Médulo de seccidén plastico.
A = Area de la seccidén transversal.

signo(s) = signo de (¢}
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FIGURA 1.2 Fuerzas y desplazamientos de un elemento viga
para una estructura tipo marco.

La 1linealizacién de la superficie de falla se ilustra en la figura
1.3. En particular la condicién de plasticidad sujeta Unicamente a momento
flexionante (subcapitulo 1.2) se puede obtener haciendo el primer y cuarto
término de (Cl) y de (CJ) respectivamente iguales a cero.

LN A: dnicamente efecto
R B de fuerza axlal.

B: dnicamente efecto
de momento flexio-
nante

-R
k

FIGURA (1.3) Linealizacién de 1la condicién de  plasticidad
considerando la interaccién del momento flexionante
y la fuerza axial.

2.— S1 se consldera la interaccién del momento flexionante y fuerza
axial, para alcanzar 1la plasticidad de los elementos, considerando el
efecto de pandeo, se tiene que :

= -
Rk = o‘yk 20k (1.14)
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(Cl) = { 20‘/Ac‘ slqno(Fx‘), o, slgno(MZ‘), 0, 0, 0)
(1.15)

(CJ) = (0,0, 0, Zu“/At:J slgno(FXJ), 0, slgpo(MZJ))

donde: Ac = Area a compresién de la seccién transversal.

3.~ Si se considera la interaccién del momento flexlonante, la fuerza
axlial y la fuerza cortante, se tiene que:

= -

R = Tk Pok
(C1)=(azol/Al slgno(Fxl),b {3 ZOl/AFl slgno(Fyl), slqno(le),0,0‘O)
‘(CJ)=(0,0,O,aZo“/A‘1 slqno(Fx’),bﬁ ZOJ/AFJ slqno(FyJ), slgno(MzJ))

(1.16)

Area efectiva de 1la seccidén extrema del miembro
provocada por la fuerza cortante.

donde: AFI,AF’

a, b = Coeficentes de los efectos de fuerza cortante y fuerza
axial. ‘a=1yb=o0.50.

La superficie de falla conslderando la interaccién entre momento
flexionante, fuerza cortante y carga axial se muestra en la figura 1.4,

M
k
R,
° F
k
_‘__.AP_"R 1 Ank R
a Zpk 3 a Zpk k
{3 AF
rk R
F ab A x
¥k Pk

FIGURA 1.4 Linealizacién de la condicién de plasticidad
considerando la interaccién de momento flexionante,
fuerza cortante y fuerza axial.



1.3.2 Calculo de la rigidez tangente (matriz de rigidez
reducida) y de las fuerzas equivalentes en los nudos.

Para un modelo estructural de comportamiento elédstico perfectamente
plastico, bajo las hipdtesis descritas al inicio del subcapitulo 1.2, un
mecanismo de falla se obtlene por una serie de plastificaciones de las
secciones extremas de los elementos, separadas por unas etapas lineales.

Con el fin de realizar los analisis de esfuerzos con el mismo nimerc de
nudos del sistema, a cada plastificacién de las-secciones potencialmente
criticas, el método de generacién de las funciones de seguridad limite,
propone unas matrices de rigidez reducidas para los elementos y unos
vectores de fuerzas nodales equivalentes deducidas como sigue:

La relacién entre el vector de fuerzas de nudo y el vector de
desplazamientos para un elemento con comportamiento lineal, se escribe:

(Xt} = [kt] (Gt) (1.17)

donde, [kt] es la matriz de rigidez elastica del elemento.
Ahora se va a establecer una relacién entre (Xt) y (Bt) en el caso de
que una seccién de un elemento esté plastificada, o cuando la condicién de

plasticidad Fk = 0 haya sido alcanzada.

Consideremos que el desplazamiento total (Bt) de un elemento es la suma
de un desplazamiento eldstico y un desplazamiento plastico.

e

(St) = Desplazamiento elastico.
P .

(5t} = Desplazamiento plastico.

e P e P P
(8} = (8} + {8} = {5} + {8} + {5} )

A partir de la teoria de la deformacién plastica (o de la ley de
fluencia plastica), se puede expresar la deformacién plastica por:

P 8 F,
6, y=a —— = —a {c}
g {X}
t (1.19)
P aFJ
{8, }=A, —— = —2a_ {C}
J RS I
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donde Al y AJ son factores que indican la magnitud de 1la deformacién

pldastica. Por ejemplo, sl la seccién 1 (j) estd en el rango elastico, se
tiene que Al =0 (AJ = 0).

Las fuerzas nodales (Xt) pueden expresarse cbmo:
° P
(Xt) = [KL](at) = [Ktl((st) - (5:)) i (1.20)

A partir de las ecuaciones (1.18) y (1.19), 1la ecuacién (1.20)
puede escribirse:

X} = [Kt](ét) + [Kt]{Cl)A1 + [KL](CJ)AJ (1.21)

Sustituyendo la ecuacién (1.21) en (1.12) tenemos:

[}}
Q

T
z, =R - (C,} [[Kt](st) + KT A, + [x‘ucjnj]
(1.22)

]
[=]

T
z, =R, - (C} [[xtuat) + KIC R, + [Kt](C))AJ]

Si sustituimos la relacién entre Al, AJ y Bt deducidos - de 1la

la ecuacién (1.22) en la ecuacién (1.21), se obtiene:
P P
e { - 00 )= e (1.23)
P P
donde, [Kz] es la matriz de rigidez reducida del elemento t y {X;) es el
vector de fuerzas nodales equivalentes con signo opuesto.

La ecuacidén anterior se obtiene considerande lo siguiente.

Arreglando convenientemente los términos de la ecuacién (1.22) tenemos
las siguientes expresiones:

T T T
) kK 1{C I + {C} [Kt](CJ)AJ R ~{C} (K 1{s}

T T T
(CJ) IKt]{Cl}Al + (C,) [KL](CJ)AJ RJ - (CJ) [Kt](St)
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i g

‘{Cr“} [KL]‘{Cil) _.(Fl),“‘('-,,] (CJ) : Al . . ;R‘«, ‘(Cn) (K1
Dl Ay = -l {5'_}
{CJ) [KL](FZl)' (C,} »[Kt]{CJ) oy R, € Ix1

Esta ecuacidn se puede representar de la siguiente manera:

R -1 R
[G1{r) ={ ! } - (HI{8,} , (A} = [G] H ! } - {H} (5.} }
R R
] B
Al -1 -1 Rx
= - [G] {H}{5,} + [G]
AJ R)

Arreglando convenientemente la ecuacidén (1.21) tenemos:
o= s+ { Oy e )

donde (Xt) es el vector de fuerzas nodales en el extremo de una barra.

Esta ecuacidn también se puede expresar como:

A

A
J

T
(X} = K]S} + {1}

sustituyendo el vector {A} en la ecuacién anterior tenemos:

T -1 T -1 Rl

{Xt) = [K {8 } - {H} [G] {H}& } + {H} IG]
LTt t R
J

pasando las resistencias al lado izquierdo de la ecuacidén se tiene
que:

T -1 Rl T -1
(Xt) - {H} [G] = [Ktl(ét) - {H} [G] (HH&{)
R
]

18




T -1 Rl T -1
(Xl) - {H} [G] = [Kzl - {H} [G] {H} (St)
R
J

La expresién anterior se puede representar como sigue:

)
(X'.) + {=X = [Kt ] 8,

que es la ecuacién (1.23), ya definida.

1) De forma explicita tenemos para el caso de una barra elastica:

A =2 =0
(P)

K1 = [Kt] (1.24)
(P)

x} =0

2) Si la secclién del extremo izquierdo (1) de la barra cede o se
plastifica, se tiene:

T
R - {C } [K {5, }
_ | LTt . =
K‘ = T ; A =0
(Cx) [Kt](C‘)

T
® (K, 1{C HC,} [K ]

(Kel - = [Ke] - (1.25)

T
{c,} K 1{C}

® ;P) . R‘[Kt](Cl)
€} Ik 1{C}

3.-S1 la seccldn del extremo derecho j del elemento se plastifica, se

tienen las mismas ecuaclones que en (1.25) camblande uUnicamente los indices
(1) por ()

4.~ Si los dos extremos de la barra ceden se tiene:

19



J
T o T
» {c IKt]f‘C‘?’ €} ikl
donde: [G] = T . oy [HD = T
{CJ) Ik, 14C,} (Cﬁl&g](?,) (CJ) X1
P T -1
K1 = (K, 1 .- [H] [G] {H]

(1.26)

Se hace la observacién que si se anulan los términos Ci y Ca en los
vectores (C‘} y (CJ) respectivamente, se obtiene la matriz de rigidez

reducida y el vector de fuerzas nodales equivalentes de un elemento en
flexion pura.

1.3.3 Interaccién del momento flexionante y de la fuerza axial,
considerando el fenémeno de pandeo.
Si se reemplaza A por A, (donde A, = g(Ao)Ak, y g(Ao) es un factor

de reduccién propuesto por Galambos y Ravindra (Ref.52,53) en los vectores
(Ci) y (CJ}, para las barras sujetas al esfuerzo normal de compresién, se

obtiene una matriz de rigidez reducida y un vector de esfuerzos nodales
equivalentes de un elemento sujeto a la interaccién del momento flexionante
y la fuerza axial considerando el fendmeno de pandeo.

La nueva funcién linealizada del estado limite de resistencia
modificado, se representa en la figura 1.S.
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FIGURA 1.5 Funcidén linealizada del estado limite de
resistencia modificado.

El area de la seccién a compresién Ack se obtiene de la siguiente
manera:

Acu = gla )Ak
N = A _F
c ck ¥y
1-0.2522 sia <42
g(Ao) = 1 (1.27)
S sia =42
A o
o
K1 Fy K1
Ao = — —— ; = Longitud efectiva
re E r
I
r=|——— = Radio de giro.
Ax

.donde Nc es la resistencia a compresién considerando pandeo, Ak es el &rea

de la secclén transversal, K es un coeficlente numérico que depende de las
condiciones de apoyo de los extremos del elemento, E es el médulo de Young
e I es el momento de inercia de la seccidn transversal.
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1.3.4 Criterio de falla de un sistema estructural formado de barras
sujetas a efectos combinados.

Considérese un sistema mecadnico de n elementos y al menos ml cargas
(donde m es el numero de grados de llbertad de los nudos y 1 el
numero de nudos cargados); los extremos de las barras se numeran en serie y
el criterio de falla o plastificacién de un elemento esta dado por:

T
Z, = R‘ - (Cx) (Xt) = 0 (1.28)

Se hace la observacién que la falla estructural esta definida por la
produccién de un mecanismo plastico en la estructura. Vamos entonces a
establecer un criterio de falla del sistema estructural.

Supongamos que las secciones en los extremos de las barras Fye T
ra,..:,rp_1 han cedido, podemos ejecutar una vez mas el analisis
estructural utilizando las matrices de rigidez reducidas de los elementos
dafiados y las fuerzas de nudo equivalentes correspondientes, la ecuacién de
rigidez de un elemento t esta dada por:

p) (P)
Xy + 4= X'} = [K]) {8} (1.29)

Una vez calculadas las matrices de rigidez reducidas de todos los
elementos, se puede ensamblar para obtener la ecuacién de rigidez global
del sistema:

(P) (®)
[Kl {d} = {L} + {R} (1.30)

donde {d} es el vector de desplazamientos totales en coordenadas
globales.
(P) n (P)
K] = = [Tt][KtJ [Tt] es la matriz de rigidez total reducida
t=1
de la estructura, {T] es la matriz de transformacién de coordenadas, (L] es
el vector de cargas externas nodales y

(P) n (P)
{R}= - £ [T ] (X’t} es el vector de fuerzas equivalentes
t=1

en el nudo, en coordenadas globales.

Para la solucién de la ecuacién (1.30), se puede obtener el
vector dg desplazamientos de nudo, como sigue:
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-1

) *® ‘
{d} = [ [K] ] {L} + {R} (1.31)

El vector de desplazamientos del nudo (dt) t'ie la t-ésima barra, en

coordenadas globales, estd dado por:

-1

(P) (P '
(dc) = [ [K:] ] {L} + {R} (1.32)

-1

(P)
donde, [[Kt] ] es la matriz formada por la extraccién de 1las lineas vy
-1

(P)
columnas de la matriz [ [K] ] correspondiente al vector (d:)‘

Dado que el vector (Gt) esta relacionado con (dt) por la matriz de
transformacién :

{8,} = [THd}

El vector de fuerzas nodales (Xt} del t-ésimo elemento esta dado por:

(P) (P) )
(Xt) = [b:] {L} + {R} + {X;) (1.33)

-1

(P) (P) (P}
donde: (] = k) (1] [ k)]

El evento falla plastica del sistema puede ser determinado, estudiando:

1.- La matriz de rigidez total de la estructura, 6
2.- El vector de desplazamientos nodales.

La falla de la estructura se obtiene cuando un nimero determinado de
elementos alcanzan la plastificacién en sus extremos y rebasan cierto valor
pq (estas secciones estén numeradas, rl,rz,...,rpq) y cuando la matriz de

rigidez total reducida de la estructura
P (P)
[[K]] o el vector de desplazamientos nodales totales, {d} satisfacen
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una de las sigulentes condiclones: .

(o)

(pa)
{d}

DET | [K]

s vy - s g (1.34)

(o) ] (pq}
DET | [K] {a}

en donde pq y o denotan respectivamente la etapa de falla pg-ésima
y la condicién inicial, |e] la norma euclediana, y

e VyeE, son las constantes que determinan la falla plastica
limite del sistema.

1.3.5 Expresidén para los estados limites del sistema estructural.

A partir de las ecuaciones (1.28) y (1.33), se puede expresar los
estados limites de seguridad de las secclones extremas de los elementos,

después que las secciones FoaT ey han fallado por:

- m
=R + ¥ a R - Z b L = 0 (1.35)

i i
veesT k
(rargseeenr ) k

En resumen, la condicién de plasticidad de los extremos de los miembros
bajo combinacién de cargas es aproximada por una superficie lineal dada por
la ecuacién (1.12), y los margenes de seguridad en los extremos de los
elementos son expresados como una combinacién lineal de los esfuerzos en
los extremos de los elementos y de las cargas aplicadas. Consecuentemente,
el Andlisis de Confiabilidad se facilita cuando los esfuerzos y las cargas
aplicadas se consideran variables aleatorias.

1.4 Esfuerzos residuales de endurecimiento o ablandamiento,modelado a
través de una ley de comportamiento bi-lineal.

Para un comportamiento elasto-plastico ideal, se hace la hipétesis de
deformacién ilimitada, lo que no siempre da resultados conservadores.

Una aproximacién mds precisa, que tiene en cuenta variaciones de la
deformacién plastica post-falla, es propuesta en este sub-capitulo.

Se supone una ley de comportamiento bi-lineal para esta variacién de
las deformaciones post-estados plasticos limite de las secciones de las
barras.

Con el fin de simplificar la utilizacién de esta ley de comportamiento,
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se hacen andlisis de esfuerzos elasto-pldsticos paso a paso.

En cada etapa de dafio del sistema las deformaciones plasticas de las
secclones plastificadas pueden ser calculadas con la ayuda de la ecuacién
de flujo plastico (1.19) ,donde 1la magnitud de la deformacién plastica a
estad derivada para los tres tipos de dafio plastico de un elemento (ecuacién
(1.25) y (1.26)). Esta magnitud es funcién de la deformacién en coordenadas
locales, (Gth

A, = fH{8 1) o

(P) (r)
= = (1.36)
6 = trleey = 11 k)] [ (L + ® ]

en donde las matrices y los vectores ya estan definidos en la ecuacién
(1.30).

Dado el vector de deformacién plastica, las fuerzas residuales nodales
de los elementos con comportamiento bi-lineal pueden escribirse:

r E

r
(Xt } o= (Rt. } = - ? [kt.] (5‘.) (1.37)
r
donde, E es un médulo de endurecimiento (pendiente positiva) o

un médulo de ablandamiento (pendiente negativa), defi-
nido por la pendiente de la funcidén lineal utilizada y
representada por un porcentaje del médulo de Young E.

La nueva funcidén de estado limite de una barra dafiada en el plano; bajo
esfuerzos combinados (de flexién, de tensién -~ compresién y de cortante)
esta asi definida por:

T T r
Fo= R -{C) {X)=0 ; {C)=1(C} [dlag {c,} ] (1.38)
r 1 1 1
diag (C‘} = N ,0, 0, 0
r r r
Fx Fy Mz
[ — 1 - ! R
A‘ cy a‘ 2ox cy
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J r r r
Fx Fy Mz
1~ 1- 1 1 -
2
A oy aJ at%y

Se observa que si se anulan los términos C2 y Cs de los vectores {C;) y
(Cs} respectivamente, se obtiene la funcién de estado limite modificada de

una barra plana sometida a esfuerzos combinados de flexidén y de tensidén -
compresidén.

1.5 Ejemplo de ilustracién.

Sea un marco planc con elementos de acero A-36, de conflguracién
geométrica y con condiclones de carga como se indica en la figura 1.6:

T H = 10 Ton.

[1] elemento i
5.0 m.

(3] [f] seccién 1

nudo t

+ B
+ &H

2.53 Ton/cm®

"

10.0 m. Fy

E = 2100.0 Ton/cm>

FIGURA 1.6 Marco plano.

Las hipétesis consideradas para el andlisis de este caso en particular
son las siguientes:

La plastificacién de las secciones se presentan en los extremos de los
elementos donde se encuentran los esfuerzos combinados méximos.
Se consideran tres dominios de resistencia de los elementos:

Caso 1) Flexidén pura; el 1limlte de resistencia esta dado por el momento
flexionante pldstico de la secciédn,
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Caso II) Flexién y Tension-Compresién (esfuerzos combinados); los
limites de resistencia estan dados, por un lado, por el limite elastico en
tensién o en compresién: por otro lado, por el momento flexionante plastico
de la resistencia a la flexién,

Caso III) Flexidén y Tensién-Compresion considerando pandec. El limite
de resistencia a compresion considerando pandeo esta dado en la secciédn
1.3.3. El dominio de resistencia se ilustra en la figura 1.5.

Las caracteristicas geométricas y mecanicas de 1los elementos del
marco plano estan dados en la tabla 1.1, donde L es la longitud del
elemento, b ancho del elemento, h altura del elemento, e espesor del
elemento, A es el area de la seccién transversal, r el radio de giro y 2
el médulo de seccidn pliastico, Ao es un coefliciente de longitud reducida,
g(xe) es un factor de reduccién, Ne la resistencia limite de compresién, Nt
la resistencia limite a tensién y R la resistencia limite de flexién
{momento plastico flexionante).

ELEMENTO L b h e A r 2
(m)] (em)| (em)| (cm) | (em®}| (ecm) |(em®)
1 5 20 20 2.5 175 7.21 |1156.3
2 10 15 15 2.0 104 5.37 511.0
3 5 20 20 2.5 175 7.21 {1156.3
ELEMENTO L/r Ao g(Ao) Ne NT R
(1) (r) (T-cm)
1 69.35 0.766 0.853 377.77 442,75 2925.31
2 186.23 2.057 0.486 127.88 263.12 1292.83
3 69.35 0.766 0.853 377.77 442.75 2925.31

TABLA 1.1 Caracteristicas geométricas y mecdnicas de los elementos.

El proceso de carga y la respuesta de la estructura que lo lleva a un
modo de falla, se 1ilustra en la figura 1.7. Los factores de carga
necesarios para plastificar cada nueva seccién dentroe de las etapas
previstas se presentan en la misma figura, para los tres dominios de
resistencia considerados.

Para el caso 1, donde la resistencia al limite estda dada unicamente por
flexidén, los factores de amplificacién A se pueden también obtener por el
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método de incremento de carga. El procedimiento que se siguldé en este
trabajo para obtener los valores de A en los tres casos considerados se
dedujo del método propuesto por Murotsu y otros, Ref.(1.11).

Para los analisis elastopldsticos de la estructura, asi como para la
obtencidn de los factores de participacidén de cada elemento y las funciones
de seguridad, se utilizd un programa de analisls matricial de estructuras
elaborado en el curso de tépicos estructurales, del cual se presentan sus
caracteristicas y la manera de introducir los datos en el apéndice A.

ETAPA 1 2 3 4 S
3 3 4
- ] ol 1
T T T
j l;l: 1 ] 1 & 1 6
CASO
A =1 1.5835 1.5562 1.6867 1,6870 1
1 1.5470 1.5500 1.6640 1.6650 II
1 1.5450 1.5480 1.6460 1.6500 IT1

FIGURA 1.7 Secuencia de las etapas de daiio de la estructura estudiada.

En la tabla 1.2 se presentan los desplazamientos en la direccién x del
nudo 3, para cada etapa analizada y para los tres casos considerados, con
sus respectivos factores de incremento de carga A.

Caso I Caso II Caso III
dx dx dx
A (cm. ) A (em.) A (cm. )
1.0000 6.803 1.0000 6.803 1.0000 6.803
'1.5535 10.564 1.5470 10.524 1.5450 10.510
1.5562 10.600 1.5500 10.558 1.5480 1_0. 543
1.6860 16.330 1.6640 15.703 1.6460 14.990
1.6870 16.331 1,6650 15.793 1.6500 15.608

TABLA 1.2 Desplazamientos laterales en el nudo 3.

28



Este proceso de carga y la respuesta de la estructura hasta alcanzar su
falla por un mecanismo de colapso, se ilustra en la figura 1.8, para los
tres caso considerados.

A
2.0—
—_—1
- - II
-.-. III
1.5
-
1.0
5.0 10.0 15.0 dx (cm.)

FIGURA 1.8 Proceso de carga y respuesta del marco.
Diagrama (A,dx).

Las expresiones de los estados de seguridad de las secciones criticas
mas préximas a plastificarse en cada etapa del analisis para los tres casos
considerados son:

a) Caso 1)

Z' =R - 188.3H = 0
l. 1

22 =R, + .722R - 323.69H = 0
23 =R + .4754R_ + .5245R_-249.95H = 0
3 3 1 6

2 = R4 + R1+ R6 + R3 - 500H = 0O

b) Caso II)
zZ; = R, - 189.053H = 0
zi =R, + .72783 R - 326.082H = 0
3 = -
23 =R, + .4867R + .5255R_ -255,54H s O

Z, =R + 1.0322R‘+ 1.0123R6 + 1.0197R3 - 511.09H = 0
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¢) Caso III)
2 =R -189.2Hx0

N
1

R!s +,72943 Rl - 326.15H = 0

N
[}

R3 + .4938711{1 + .52188R6 ~259.006H = 0

Z: = R4 + 1.0572R1+ 1'01592R5 + 1.04108R3 ~ 528.59H = O

donde R1 es la resistencia limite, del momento plastico en flexién pura

(Mp), de la seccién t (1=1,...,6), tomada como la resistencia de referencia
cuandd se consideran efectos combinados o flexién pura, 2l es la funcidn

de seguridad de la seccidén 1 en la etapa j, cuando las seccliones

r1'r2""r1-1 de las etapas precedentes se han sido plastificado.

A partir de los resultados obtenidos de éste caso particular de un
marce, se puede constatar que los factores de amplificacién de carga
critica disminuyen en un orden de 10%, cuando se toma en cuenta los
esfuerzos combinados de la fuerza normal y el momento flexionante, con
respecto al caso I de flexidén pura; hasta ahora es cierto en el caso de
valores de resistencia muy préximos al eje de momentos, es decir, de
valores de resistenclia dominados por el momento de flexién.

Esto proviene de la configuracién geométrica de la estructura y socbre
todo de la condicién de carga.

Se cobserva también una disminucién despreciable de los factores de
incremento de carga A del orden de 1%, cuando se considera el efecto de
pandeo en la resistencia a compresién. Esto significa que el momento
flexionante es el predominante.

1.6 Conclusién.

El método de generacién automatica de las funciones de estado de
seguridad limite de las estructuras, propuesto por Murotsu se ha adaptado,
por un lado, para tomar en cuenta el fendémeno de pandeo en los elementos
sometidos a esfuerzos combinados de carga axial y momento flexionante, por
otro lado, para tener en cuenta el fendmeno de endurecimiento o pérdida de

la resistencia residual.
El modelo propuesto de comportamiento bi-lineal para el fendmeno de
endurecimiento o ablandamiento, es simplificado para considerar

autocorrecciones elastoplisticas, con un procedimiento paso a paso.

30



Estad claro que la hipdtesis de linealidad del dominio de resistencia
no siempre es vialida para todo tipo de estructuras; sin embargo, para los
casos que nos ocupa, la hipdotesis de linealidad estd bien Jjustificada,
tanto por la simplicidad en el cdlculo de las funciones de estados limite
como por su aproximacién del comportamiento real de las estructuras para

fines practicos.

Las funciones de seguridad, expresadas como una combinacién lineal de
las resistencias de la secciones extremas de los elementos y de las cargas
aplicadas, facilitan grandemente el andlisis de confiabilidad cuando las

resistencias y las cargas son tomadas como variables aleatorias.
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2.- MODELO DE FUERZAS SISMICAS.

2.1 Introduccién.

Con la aparicién de grandes y elevadas edificaciones, en los disefios
sismorresistentes (en el amplio sentido significa seguridad ante los sismos
y un disefio econdémico) se podrd pensar en la transformacidén del método
estatico al método dinamico; sin embargo, desde sus origenes los disefios
antisismicos, debido a su relacién con las vibracliones, fueron y son
eminentemente dinamicos.

Con frecuencia nos encontramos con algunos disefios sismorresistentes
parciales, que en sus operaciones de calculos han seguido la forma
estatica, especialmente cuando se ha tratado de designar la fuerza sismica.
Asi, cuando toda la complejidad de la dindmica se reemplaza por un simple
coeficiente estatico, aun en la forma de un método sobresaliente, nos puede
conducir a una serie de diferencias o errores. Por otra parte, la forma de
cdlculo, a medida que se perfecclione la ciencia de las estructuras se hara
mas minuciosa y estricta.

Al tratar con sismos debemos tratar con probabilidades apreciables de
que la falla ocurra en un futuro cercano.

A lo largo del tiempo iran disminuyendo las incertidumbres, atn en lo
que se refiere a los movimientos de los sismos y sus manifestaciones. Sin
embargo, es poco probable que se produzca un cambio tal en la naturaleza de
nuestro conocimiento que nos releve de la necesidad de tratar abiertamente
con variables aleatorias.

Con relacién al disefio sismico de estructuras, dos aspectos
principales impactan esta disciplina; uno se refiere a la enorme
incertidumbre en la perturbacién; el otro a la naturaleza misma de 1la
perturbacioén. Aiun si se conocleran con precisién las caracteristicas
detalladas de los movimientos futuros del terreno, no podriamos tener
certidumbre respecto.a la supervivencia de una estructura dada.

Existen diversos procedimientos para evaluar las solicitaciones que el
sismo de disefio introduce en la estructura. Los métodos aceptados por las
normas tienen distinto nivel de refinamiento y se subdividen en dos grupos:

los de tipo estatico y los dinamicos. En los primeros se aplica a la
estructura un sistema de cargas laterales cuyo efecto estitico se supone
equivalente al de la accién sismica. En los segundos se realiza un
anilisis de la respuesta dindmica de wun modelo generalmente muy
simplificado.

En este capitulo se presentan el método estatico y dinamico, desde un
punto de vista deterministico, para obtener las fuerzas sismicas de disefio.

En el método dindmico se hace énfasis en el andlisis modal espectral,
el cual requiere que esté especificado el espectro de disefio. Muchos
reglamentos de construccién estipulan un espectro de aceleraciones de
disefio o un coeficiente de cortante basal en funcidén del periodo natural.
Estos coeficientes son esencialmente ordenadas de los espectros de
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aceleracién divididos entre la aceleraclén de la gravedad.

Para la obtencién de los periodos y frecuencias se utiliza el método
aproximado de Holzer y el cédlculo de las rigideces de entrepiso se llevan a
cabo por métodos aproximados, férmulas de Wilbur y vigas infinitamente
rigidas.

Para el cdlculo de fuerzas cortantes y fuerzas de inercia por nivel se
emplea un programa elaborado con los métodos numéricos mencionados
anteriormente, en que se puede utilizar cualquier espectro de disefio,
definiendo algunos parametros, asi como cualquier factor de comportamiento
sismico.

Finalmente, el objetivo de este capitulo es obtener las fuerzas
sismicas equivalente mas probables, que nos permitan desarrollar analisis
de confiabilidad de estructuras planas con comportamiento elastoplastico
sujetas a sismo.

Se presenta un ejemplo de ilustracién de un marco planoc de 4 niveles,
en el cual se obtienen las fuerzas sismicas con los métodos dinamico y
estatico.

El programa ANADIN.EXE obtiene las fuerzas sismicas equlvalentes mas
probables considerando las raiz cuadrada de la suma de los cuadrados
de las fuerzas sismicas maximas. La manera de generar el archivo de datos
y la forma de numerar niveles y elementos se presenta en el apéndice B.

Por simplicidad, y dado el estado de desarrollo de los modelos

presentados en este trabajo se consideran las fuerzas sismicas en una
primera aproximacién, como variables deterministas.
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2.2.- Férmulas de Wilbur.

La rigidez de entrepiso es la relacién entre la fuerza cortante
absorbida por wun marco, muro o contraviento en wun entrepiso y el
desplazamiento horizontal relativo entre los dos niveles que lo limitan.
La. rigidez asi definida no es independiente del sistema de fuerzas
laterales. Por tanto, para calcularla con rigor debe conocerse tal sistema
con anterioridad, lo cual en general no es posible.

En marcos ordinarios de edificios el empleo de sistemas de cargas que
no son estrictamente proporcionales al definitivo de andlisis introduce
errores de poca importancia, y usualmente es aceptable calcular las
rigideces a partir de hipotesis simplificadoras sobre la forma del sistema
de fuerzas laterales. En muros, contravientos vy ciertos marcos es
indispensable tener en cuenta la variacidn de la carga lateral.

Las férmulas de Wilbur son aplicables a marcos regulares formados por
plezas de momentos de lnerclia constante. La versién que aqui se presenta
se basa en las siguientes hipdtesis (Ref.13):

1.- Los giros en todos los nudos de un nivel y de los dos niveles

adyacentes son iguales, excepto en el nivel de desplante, en donde
puede suponerse empotramiento o articulaci6én segin sea el caso.

2.~ Las fuerzas cortantes en los dos entrepisos adyacentes al que
interesa son iguales a la de éste.

De aqui resultan las siguientes expresiones:
Para el primer entrepiso.

Suponiendo las columnas empotradas en la cimentacion.

48 E
R =
1 ah h +h (2.1)
1 1 2
+
h1 ZKc1 IKe
Zti +
12
Suponiendo las columnas articuladas en la cimentacién.
24 E .
R1 = (2.2)
8h 2h1 + h2 '
h, LI
ZKc1 ZKt1
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Para el segundo entrepiso.

' Suponiendo las columnas empotradas en la cimentacién.

48 E
R, = (2.3)
ah h +h h. +h
2 + 1 2 + 2 3
h ZKe, Xe, K,
2 Kt o+

Suponiendo las columnas articuladas en la cimentacién.

48 E
R, = (2.4)
4h h, +h 2h, + h
h 2 + 2 3 & 1 2
2| sxe 3Kt Kt
2 2 1

Para entrepisos intermedios.

48 E
R = (2.5)
" 4h h +h h +h

h n + m n + n o

*loske e ZKt

En éstas ecuacicnes se tiene que:
R = rigidez de entrepiso en cuestién.

n

Kt

n

rigidez (I/L) de las vigas del nivel sobre el entrepiso n.
Kcn= rigidez (I/L) de las columnas del entrepiso n.

m,n,o=indices que identifican tres niveles consecutivos de abajo
hacia arriba.

hn= altura del entrepiso n.
Para el entrepiso superior, si se acepta que la fuerza cortante del

peniltimo piso es el doble que la del Gltimo, se encuentra que es aplicable
la férmula para entrepisos intermedios, poniendo 2hm en vez de hm y

haciendo hn = 0, con lo que toma la forma:
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R = — : ' (2.6)
n

En el ejemplo de ilustracién de este capitulo se muestra la aplicacién
de las foérmulas de Wilbur para obtener la rigideces de entrepiso.

Este procedimiento simplificado puede ser féacilmente aplicado con
herramientas de calculo como las calculadoras de bolsillo en las etapas
preliminares de andlisis y dimensionamiento de las estructuras, también
permite verificar si no se han cometido errores graves al emplear métodos
mas precisos, como los utilizados con programas de computadora.

2.3.- Rigidez de entrepiso con vigas rigidas.

Para calcular las rigideces laterales de columnas con vigas rigidas,
considérese una columna doblemente empétrada en sus dos extremos, pero
libre de desplazarse horizontalmente como se muestra en la figura 2.1,
donde 1las relaciones entre fuerza cortante, momento y desplazamiento,
vienen dadas por las siguientes expresiones (ref.14):

SIS

Vel

Figura 2.1 Columna doblemente empotrada, libre de desplazarse.
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M_ =M =6EK -—— = 6El — (2.7}
s L L :
M M, 12EIA ‘
Vst s (2.8)
L L
St a=1
12EI
V=K = (2.9)
L La

La ecuacidén (2.9) define la rigidez lateral de una columna con vigas
rigidas. En ese sentido, para el marco como un todo, existird en cada piso
también una relacién entre la fuerza cortante en el piso considerado y el
desplazamiento relativo de dicho piso. Esta relacién es llamada Rigidez de
Entrepiso y es calculada como la suma de las rigideces laterales de las
columnas del marco en dicho piso.

Key, =Z Kk, (2.10)
KE“ = Rigidez del entrepiso 1 del marco }J.
K w Rigidez lateral de la columna k del piso 1.

Para el marco de la figura 2.2, la rigidez de entrepiso para el nivel
dos segtn las ecuaciones (2.9 y 2.10) viene dada por:

A1 NIVEL
_—
: 4
1 I I
10 Az 11 12
3
I 1 I
7 A3 8 9
2
I I 1
4 Aa S 6
1
I 1 1
1 2 3

Figura 2.2 Marco de cuatro pisos con vigas rigidas.
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12E1 36EI

3 3

L

2.4.~ Método de Holzer.

En esta seccidén se considera una manera aproximada de determinar las
frecuencias naturales y las formas modales de vibracién de un sistema con n
grados de libertad. Esta forma de analisis aproximado, conocido como método
de Holzer, se basa en la consideracién del sistema con parametros
concentrados y permite calcular varias frecuencias y formas modales de
vibracién en forma practica y sencilla para aplicaciones que no requieren
todos los modos normales, en las que son suficientes un valor aproximado
del modo fundamental y algunos otros modos més bajos (Ref. 13-16).

2.4.1.~ Descripcién del método.

Muchos sistemas vibrantes, de acuerdo con Thomson (1982), (Ref.16)
pueden ser modelados como sistemas de parametros concentrados Cuando un
sistema no amortiguado estd vibrando libremente a una cualquiera de sus
frecuencias naturales, no se requlere una fuerza externa para mantener la
vibracién y la amplitud de la forma modal es irrelevante con respecto a la
vibracién. Considerando ésto, Holzer propuso un métode de calculo para las
frecuencias naturales y formas modales de sistemas lineales resorte-~masa,
como los mostrados en la figura 2.3.

3 k k =
1 2 3 El
z m
k
. i 1
m
X X x x =0 k 2
1 2 3 4 2

> %, =0
4
FIGURA 2.3 Sistemas similares para el método de Holzer.
Tal método de cdlculo, aplicable a la vibracién de edificios con masa

de piso rigido, supone para comenzar una frecuencia ® y una amplitud
unitaria en un extremo del sistema (x1=1), calculando progresivamente los

38



desplazamientos de las masas. Las frecuenclas supuestas que conduzcan a
condiciones de borde x4=0 (ver figura 2.3}, corresponden a las frecuencias

naturales del sistema.

2.4.2,- Fundamento del método de Holzer para edificios con masas
de piso rigido.
Suponiendo una frecuencia w y una amplitud x1=1 y considerando que el
movimiento es arménico, la fuerza de lnercia de la masa m es mlwzl. Esta

fuerza actia en el resorte k1' deformiandolo en (Ref.15):

(2.11)

luego X = 1-

la fuerza de inercia de m, puede ahora calcularse como mzwzx2 y la suma de

2 2 .
las fuerzas inerciales m w + mwx, actua sobre el resorte k2 deformandolo

en :

m* w2+mz- P X,
=X - X (2.12)

k2

Sustituyendo la ecuacién (2.11) en la (2.12) se calcula X, ¥ el
procedimiento puede repetirse hasta encontrar todos los desplazamientos.

Se define entonces el desplazamiento relativo entre dos niveles medidos
de arriba hacia aba jo:

J-1
-, 2.
r m W™ X,
1=1
X - X =XpEL & ——mo-ooo— (2.13)
-1 J K)-1

y de la ecuacién (2.13) se obtiene el desplazamiento absoluto de un nivel j

XJ = XJ_1 ~ XREL (2.14)

La ecuacién (2.13) puede resolverse por aproximaciones sucesivas
siguiendo el proceso que se indica:
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a) Suponer arbitrariamente un valor de w?.

b) Suponer arbitrariamente una amplitud X, = 1 para el primer
nivel (de techo) con los niveles medidos de arriba hacla aba jo.

¢) Calcular sucesivamente los valores de desplazamiento relativo
entre dos niveles con la ecuacién (2.13) y el desplazamiento
absoluto segin la ecuacidén (2.14), hasta que el desplazamiento
en el nivel de piso sea cero, lo que significa que el valor
supuesto para la frecuencia circular @ es el de la frecuencia
natural correspondiente a ese modo de vibracidn.

d) Aplicar el método para un nuevo modo superior, si es necesario.
2.5.- Método estatico para la obtencidén de fuerzas sismicas.

El reglamento del Distrito Federal permite que el analisis sismico de
edificios con altura menor de 60 m. se realice de acuerde con el método
estatico (Ref.13,17,18).

La aplicacién de este método consta esencialmente de los siguientes
tres pasos:

a) Se representa la accién del sismo por fuerzas horizontales que
actian en los centros de masas de los pisos, en dos direcciones
ortogonales.

b) Estas fuerzas se distribuyen entre los sistemas resistentes a
carga lateral que tiene el edificio.

c) Se efectia el andlisis estructural de cada sistema resistente ante
las cargas laterales que le corresponden.

A partir de esta distribucidén de fuerzas sismicas, se puede realizar un
Andlisis de Confiabilidad del sistema, suponiendo las fuerzas laterales
como variables deterministas.

En ésta seccién se evaluara tnicamente el inciso a.

2.5.1 Valuacién de fuerzas sismicas sin estimar el periodo fundamental
del edificio.

Las fuerzas cortantes sismicas en los diferentes niveles de una
estructura pueden valuarse suponiendo un conjunto de fuerzas horizontales
que acttan sobre cada uno de los puntos donde se supongan concentradas las
masas. La fuerza actuante donde se concentra una masa t es igual al peso
de la misma, wl, por un coeficiente proporcional a la altura hl de la masa

en cuestioén sobre el desplante (o nivel a partir del cual las deformaciones
estructurales pueden ser apreciables), sin inclulr tanques, apéndices u
otros elementos cuya estructuracién difiera radicalmente del resto de la
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estructura. El factor de proporcionalidad se tomarid de tal manera que la
relacidn Vo/w en la base sea ligual a ¢/Q , en que Q es un factor de
o]

comportamiento sismico que depende de las caracteristicas de la estructura,
independiente de el periodo T, especificado en el reglamento del D.F.,
Vo es el cortante basal y No es el peso total de la estructura, ¢ es el

coeficlente sismico y a la ordenada espectral para el periodo T=0, los
o
valores de c y a_, dependen del tipo de zona, que para el Distrito Federal

se presentan en la tabla 2.1.

ZONA c a_ Ta(seg) Tb(seg) r
I 0.16 0.040 0.2 0.6 1/2
11 0.32 0.080 0.3 1.5 2/3
111 0.40 0.100 0.6 3.9 1

TABLA 2.1 Valores de c,ao,Ta,Tb. yr.

La aplicaclién del método estatico conduce a que la fuerza horizontal Px
aplicada en el centro de masas del nivel 1 esta dada por la fdérmula:
W, *h

P =—————+*C*L W (2.15)

:wl-h‘
donde Cs es el valor de ¢/Q.

2.5.2 Valuacién de fuerzas sismicas estimando el periodo fundamental

del edificio.

De acuerdo con lo especificado en el reglamento (Ref. 17), se pueden
usar fuerzas cortantes menores que las calculadas sin estimar el periodo
fundamental de la estructura.

Para esto se requiere calcular el periodo fundamental de vibracién del

edificio T, en forma aproximada, con la expresidén siguiente:

2 172

zwl-xl
T=6.3%——rur ) (2.16)
g'EPiX‘
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donde wl .es el peso de la masa i, P1 la fuerza horizontal que actua en ella
de acuerdo con el procedimiento en que no se estima el perilodo, Xl el
desplazamiento correspondiente en la direccién de Pl, y g la aceleracién de
la gravedad.

De acuerdo con el valor resultante de T, se aplica una de las opclones
siguientes (Ref. 17):

a) Si T es menor o igual Tb se procede como en la seccién 2.5.1 pero de
tal manera que la relacién vo/wu sea lgual a a/Q', donde a es la ordenada

del espectro de aceleraciones para disefio sismico, expresada como fraccién
de la aceleracién de la gravedad y Q' un factor de reductivo dependiente
del periodo de la estructura, los valores de a y Q' son calculados de la
siguiente forma:

(1 + 3t/Ta)c/4, si T es menor que Ta.

c, si T esta entre Ta y Tb.

qc, si T excede de Tb.

r
( Tb/T) .

Qa
1l

T es el periodo natural de interés, ‘1‘a y ’rb expresados en segundos; c es el
coeficiente sismico, r un exponente que depende de la zona en que se halla
la estructura. Los valores anteriores se dan en tabla 2.1.

Q' se calcula de la siguiente manera:

Q’ = Q si se desconoce T o si éste es mayor o igual que Ta.

Q =1+ (T/Ta)(Q - 1), si T es menor que Ta.

b) Si T es mayor que 'l'b se procedera como el inciso anterior, pero de

tal manera que cada una de las fuerzas laterales se tome proporcional al
peso de la masa que corresponde multiplicado por un coeficiente igual a
k1h1 + kzhz. siendo

L3
]

q [1 - r(1 - q)l Zw‘/(wahi)

k. = 1.5rq{1 - q)zwl/(zwlth

y wx y hl respectivamente el peso y la altura de la 1-ésima masa sobre el

desplante. Ademds, a no se tomara menor que c/4.
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2.5.3 Distribucién de las fuerzas sismicas entre los elementos
resistentes del edificio.

El procedimiento de distribuciéon de fuerzas sismicas entre los
elementos resistentes puede resumirse en los siguientes pasos (Ref.13):

a) La fuerza horizontal P1 aplicada en el centro de gravedad de cada

nivel j se calcula como se describidé en los inciso anteriores 2.5.1
y 2.5.2.

b) Se obtiene por equilibrio estatico la linea de accién de la cortante
sismica en cada entrepiso para las dos direcciones ortogonales
paralelas a los sistemas resistentes.

c) Se calculan las rigideces de entrepiso de los elementos
resistentes en ambas direcciones y en todos los entrepisos.

d} Se determina la posicién del centro de torsién en cada entrepiso.
Este centro es el punto por el que debe pasar la linea de acclén de
la fuerza cortante sismica para que el movimiento relativo de los
dos niveles consecutivos que limitan el entrepiso sea exclusivamente
de traslacion. En caso contrario existe torsién o rotacién relativa
entre dichos niveles.

e) La fuerza cortante que debe ser resistida por un elemento resistente
cualquiera es igual a la suma de dos efectos: el debido a la fuerza
cortante del piso, supuesta actuando en el centro de torsién, y el
debido al momento torsionante del piso.

f) Para cada sistema plano deberan calcularse las fuerzas laterales
debidas a la suma de 100 por ciento de los efectos debidos al sismo
actuando en la direccién X con 30 por ciento de los efectos
producidos por el sismo actuando en la direccién Y y viceversa.

2.6 Método dinamico para la obtencidén de fuerzas sismicas.

En los métodos dindmicos se realiza una idealizacién de la estructura a
base de masas y resortes, si se emplean métodos automatizados de andlisis,
la modelacidén puede ser muy refinada, de lo contrario puede recurrirse a
modelos simplistas (Ref. 54)

En las secciones siguientes se analizan 1las caracteristicas mas
importantes del andlisis modal espectral.

2.6.1 Movimiento del terreno.

Con el fin de estudiar las vibraciones forzadas generadas por
movimientos del terreno, se presenta el analisis modal espectral. Este es
un método para determinar la respuesta de sistemas con varios grados de
libertad perturbados por fuerzas excitadoras arbitrarias. En la mayor
parte de los casos de la ingenieria sismica los problemas se formulan sin
tomar en cuenta el amortiguamiento; este se considera en forma aproximada
con el espectro de disefio (Refs.14,15,18,19,20).
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El problema de vibraciones libres no amortiguadas esta gobernado por la
siguiente ecuaciodn:
[MI{X} + [K]{X} = {0} (2.17)

Cuando una estructura de varios grados de libertad estd sujeta a un

movimiento del terreno Xq, la aceleracién de sus masas es:

X} = X A1} +{x} ' (2.18)
t g

donde {I} es el vector identidad y {X} es el vector de aceleraciones
relativas de las masas con respecto al apoyo. Asi, la ecuacién de
movimiento de un sistema con apoyo mévil es:

[MJ(X}t + [KI{X} = {0}

M1 Xq(I) + {X} } + [KI{X} = 0 (2.19)

[MJ{X} + [K)J{X} = - Xq[M](I)

2.6.2 Analisis modal espectral.

El método dinamico mds empleado en la practica es el modal, o, mas
propiamente, el andlisis modal con técnicas de espectro de respuesta,

El reglamento (Ref.17) especifica este método, aceptando que se analice
en forma Iindependiente la vibracién de traslacidén en dos direcclones
ortogonales. Se deben determinar los tres primeros modos de vibracién, y
todos aquellos adiclonales que tengan un periodo mayor que 0.4 seg.

Sea la transformacién lineal {X}=[Zl{Y}, donde la respuesta total {X}
se obtiene mediante 1la superposicién de la respuesta modal ([Z]{Y}
(Ref.19,20):

Sustituyendo esta ecuacién lineal en la ecuacién (2.19) se tiene:

IMI[ZI{Y} + [K][2]{Y} = - xq IMI{1} (2.20)

T
Premultiplicando ambos miembros de esta ecuacién por [Z] se obtiene:

T s T .. T
[2) [M1[21{Y} + [2]IK][2]{Y} = - Xg[Z][M](I)
.. 2 e T ..
{Y} +  [Ql{Y} = - Xg[Z][M](I) = - {C)Xq (2.21)
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donde {C} es el vector de coeflicientes de participacioén.

La ecuacién matricial anterior se puede escribir. como

e 2 .
Y +w Y =-CX , n=12,...,N . (2.23)
n n n ng
en donde
T
c = {2"y [MI{I} (2.24)
n n .

Con base en el espectro de disefio, la solucién maxima de la
ecuacién (2.21) estd dada por:

Y = c —2 (2.25)

donde An es la ordenada espectral para © .
Sea (X)n la n-ésima respuesta modal maxima, esto es

A

n n
- — n
X} =¥ {2} =C —2— 12} (2.26)

Las fuerzas cortantes equivalentes (V}lJ en el entrepiso i, debido al
modo §, se calcula multiplicando el désplazamiento de entrepiso AU por la

rigidez respectiva Kl.

{(V}, =K +*A (2.27)

Las respuestas modales maximas no ocurren simulténeamente. Con base en
estudios probabilisticos, se ha demostrado que los cortantes sismicos de
disefio {V} son (Ref.18-20):

J
vy = £ (V) (2.28)

2.6.3 Espectros de disefio sismico para la Republica Mexicana.

La manera mas usual de definir el movimiento del terreno en un sitio
con fines de disefio sismico es mediante un Espectro de Disefio. La forma de
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este se puede predecir estadisticamente si se cuenta con suficlientes datos
de instrumentos, sin embargo en general esto no sucede asi por lo que no es
posible realizar una prediccidén estadistica solamente con Espectros de
Respuesta calculados a partir de registros locales de temblores. Debido a
esto dicha prediccién debe hacerse a partir del conocimiento de las
caracteristicas de los temblores que puedan afectar el lugar, y de 1la
probabilidad de que ocurran.

Un espectro de disefio implica una formulacién probabilista. Este
espectro debe cubrir las caracteristicas de los posibles movimientos del
terreno en un sitio especificado o wuna regién con caracteristicas
geoldégicas similares entre si.

En la construccién de un espectro de disefio se deben tener en cuenta
principalmente las caracteristicas de las fuentes sismicas, las relaciones
entre estas y el movimiento del terreno, y la influencia de las condiciones
locales del suelo.

Generalmente se asocian para un sitio dado, varios espectro elasticos
de disefio, cada uno para diferentes periodos de recurrencia. La eleccién
del periodo de recurrencia, con fines de disefio sismico, debe basarse en
criterios de optimacién sobre el riesgo aceptado y 1los costos de
construcciones.

Para ampliar el estudio sobre espectros de disefio recurrir a las
referencias 51 y 52.

A continuacién se ilustra en la tabla 2.2 los valores correspondientes
de los espectros de disefio sismico para la Repibllica Mexicana. Segin el
manual de CFE (Ref.53)

C-a
(1) 0<T<T:a=a + T
b3 o T
1
a . (2) T15T5Téa“°r
_ T
(3) T> T,: a= e - )
2
c
a, (1) (2) (3)

T1 T2 T

a: ordenada espectral.

ag: ordenada espectral para T=0.
c: coeficiente sismico basico.
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r: exponencial adimensional.

T: periodo natural de la estructura o uno
de sus modos, en segundos.

T1’T : periodos naturales que definen la forma
del espectro, en segundos.

Zona sismica
de la Tipo de
Republica suelo [of ao T1 T2 r
I 0.08 0.02 0.30 0.60) 1/2
A 11 0.16 0.04 0.40 | 1.50( 2/3
III 0.20 0.05 0.60 | 3.90f 1
I 0.14 0.04 0.20 | 0.60( 1/2
B I 0.32 0.08 0.30 | 1.50] 2/3
III 0.40 0.10 0.60 | 3.90] 1
I 0.36 0.36 - 0.60( 1/2
c 11 0.64 0.64 - 1.40| 2/3
111 0.64 0.64 - 1.90| 1
1 0.50 0.50 - 0.60] 1/2
D II 0.86 0.86 - 1.20]| 2/3
111 0.86 0.86 - 1.70 1

Tabla 2.2 Espectros de disefio sismico para la Repiblica Mexicana.

NOTA:
Las ordenadas espectrales que se obtienen son para estructuras tipo B.
Estas deberan multiplicarse por 1.3 en caso de estructuras tipo A.

Suelo tipo I, terreno firme; tipo II, terreno de transicién; tipo III,
compresible.

2.7 Ejemplo de ilustracién.

A continuacién se ilustran los métodos descritos en los subcapitulos
anteriores, en un marco plano hipotético de 4 niveles. En la figura 2.6 se

describen las caracteristicas geométricas del marco y el valor de las
masas de cada nivel.
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El edificio se considera del grupo B, construido en el Distrito Federal
en la zona B, en un suelo de tipo II.

Las columnas tienen un &area A=1600.0 cm® y un momento de 1inercla
I1=213333.3 cm"; las trabes tienen un area A=1200.0 cn® y un momento de
inercia I=160000.0 cm'. El médulo de elasticidad es igual a E=140000

Kg/cm?

1 D w4 = 30.0 Ton.
3.0 m.

4 D w3 = 40.0 Ton.
3.0m

£ D wz = 40.0 Ton.
3.0 m.

4 D w1 = 40.0 Ton.
4.0m

* 8.0 m. !

Figura 2.6 Marco plano de 4 niveles.

A continuacién se calculan las masas por nivel, M‘=Hx/g. donde g es la

aceleracién de la gravedad en cm/segz.

30 ton—segz 40 ton—segz
Md = = 0.031 M3 = =0.041 ————

981 cm 981 cm

40 ton-segz 40 ton—seqz
M2 = =0.041 ——— Ml = = 0.041

981 cm 981 cm
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Calculo de las rigideces de entrepiso utilizando las férmulas de Wilbur
descritas en el subcapftulo 2.2.

Para el primer nivel, utilizando la ecuacién 2.1 se tiene:

(48)(140000)
L= = 4282.36 Kg/cm
400( 4(400) 400 + 300
+ -
1066.67 288.889

Para el segundo nivel utilizando la ecuacidn 2.3:

, (48) (140000)
R, = = 3574.38 Kg/cm

4(300) 400 + 300 300 + 300
300 + +
1422.22 288.889 200

Utilizando la ecuacién 2.5 se obtiene la rigidez de entrepiso para el
nivel 3 igual a:

R3 = 3273.06 Kg/cm.

Con la ecuacién 2.5 se obtiene la rigidez para el nivel superior,
igual a:

R, = 3273.06 Kg/cm.

Ahora se obtendran las rigideces de entrepiso considerando las vigas
infinitamente rigidas, como se describe en el subcapitulo 2.3.

Para el primer nivel.

(2)(12)(140000) (213333.33)
= 3 = 11200.0 Kg/cm
400

De la misma manera se obtienen la rigideces de entrepiso para los
niveles subsecuentes, obteniéndose:

Rz = 26548.15 Kg/cm Ra = 26548.15 Kg/cm R4 = 26548.15 Kg/cm
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En la tabla 2.3 se muestra la comparacién de las rigideces de entrepiso
obtenldas por los métodos aproximados:

FORMULAS DE WILBUR VIGAS RIGIDAS

R4 = 3,273.06 Kg/cm R4 = 26,548.15 Kg/cm
R3 = 3,273.06 Kg/cm R3 = 26,548.15 Kg/cm
R2 = 3,574.38 Kg/cm R2 = 26,548.15 Kg/cm
R1 = 4,282.36 Kg/cm R1 = 11,200.00 Kg/cm

Tabla 2.3 Comparacién de rigideces de entrepsio.

En la figura 2.7 se muestra el modelo de masas y resortes de
la estructura de 4 niveles y las rigideces obtenidas con los
dos métodos.

{Wilbur) e | (Vigas rigidas)

R4 = 3,273.06 Kg/cm % R4 = 26,548.15 Kg/cm
IT

R3 = 3,273.06 Kg/cm f R:l = 26,548.15 Kg/cm
I?Iﬂ

R2 = 3,574.38 Kg/cm f R2 = 26,548.15 Kg/cm
III

R, = 4,282.36 Kg/cm 7 R, = 11,200.00 Kg/cm

1

=

FIGURA 2.7 Modelo de masas y resortes.

En el calculo de los periodos y frecuencias por el método de Holzer.
Primero se calculardn las frecuencias y pericdos considerando las rigideces
de entrepiso obtenidas por las férmulas de Wilbur y después con las
rigideces considerando las vigas infinitamente rigidas.
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Rigidices de entrepiso obtenidas por las férmulas de Wilbur.

Calculo de 1la frecuencia,

periodoe fundamental y el primer modo

vibrar.
ton-seg ton
M = K=
cm cm
M 0.041 0.041 0.041 0.031
s — R — R — B ———ER
K| 4.28 3.57 3.27 3.27
2 1.00 2.027 2.766 985
w? A 1.00 1.027 0.749 0.219 2
w
15.00{V 4.28 3.665 2.418 0.717 ="
12.50
F -0.615 -1.247 -1.701 3ss
R=-0.67
2 1.00 2.0550 2.885 2628
w? A 1.00 1.0550 0.830 0.3778
12.50]v 4,28 3.7675 2.714 1.2360
F ~0.5125 -1.0534 -1.4785 ~1.264
T T T { R=~0.029
(4)1 = 3.536 rad/seg
T1 = 1.777 seg
1.000
2.055
2, =1 .pgs [ ST
3.263

51

de



Calculo de la frecuencia y periodo correspondiente al segundo modo
de vibrar.

2
ton-seg ton
M = K=
cm cm
M 0.041 0.041 0.041 0.031
s — s — R ——— B —E
K| 4.28 3.57 3.27 3.27
2 1.00 1.05 -0.211 -1.207
w? A 1.00 0.05 -1.260 -0.996 5
w
100.0]|V 4.28 o.18 . -4.125 -3.258 ="
95.60
F -4.10 -4,308 -1.701 3.74
R=0,482
2z 1.00 1.1 ~0.108 -1.187
w? A 1.00 0.1000 -1.2080 -1.0786
95.60(V 4.28 0.3604 ~3.9512 -3.5270
F -3.9196 ° ~1.0534 0.4245 3.520
T T T {R=-0.007
(Jz = 9,778 rad/seg
TZ = 0.643 seg
1.000
. 1.100
Z, = -0.108 [ ™
-1.187 |,
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De igual manera se encuentra el

cuarto modo de vibrar.

w_ =14.629 rad/seg

T. = 0.429 seg

3
1.000
-0,259

Z2 = cm
3 0.939
0.500

periodo

y frecuencla para el tercer y

17. '349 rad/seqg

0.362 seg

1.000
-1.258
1.024
-0.559

cm.

Calculo de periodos y frecuencias utilizando las rigideces de entrepiso
obtenidas a partir de considerar las vigas infinitamente rigidas. El
procedimiento es igual al anterior, por lo que unicamente se presentan los

valores correspondientes.

w, = 7.270 rads/seg

Tl = 0.864 seq
1.000
1.340
= cm,
21 1.570 m
1.670

w_ = 38.380 rad/seg

3
T3 = 0.164 seq
1.000
~-0. 850
= cm.
23 ~0.760 m
1.060
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23.440 rad/seg

0.268 seg
1.000
0.570 em
-0.340 e
~. 9600
2

47.820 rad/seg

0.131 seg

1.000
-2.110
2.250
-1.340



Comparacién de resultados de frecuenclias, periodos y modos de vibrar
calculados por el método de Holzer, considerando rigideces obtenidas por
las férmulas de Wilbur y suponiendo que las vigas son infinitamente rigidas.

FORMULAS DE WILBUR TRABES RIGIDAS
w, = 3.536 rad/seg ul = 7.270 rad/seg
T1 = 1.777 seg T1 = 0.864 seg
1.000 1.000
- 2,055 = 1.340
2, 2.88s | O™ 2 1.570 [ ™
3.263 1.670
1 1
w, = 9.778 rad/seg v, =23.440 rad/seg
T2 = 0.643 seg T2 = 0,268 seg
1.000 1.000
_ ] 1.100 _ ] o.s70
2, = -0.108 [ cm. z, -0.340 [ ™
-1.187 -0.960
2 2
w, =14.629 rad/seg Wy =38.380 rad/seg
T3 = 0.429 seg T3 = 0.164 segq
1.000 1.000
_ J-o.z2s9 _ J]-o0.850
237 o0.039 [ ™ 23 §-0.760 | ™
0.900 1.060
3 3
w, =17.349 rad/seg w, =47.820 rad/seg
T4 = 0.362 seg T4 = 0.131 seg
1.000 1.000
-1.2s58 _J-2.110
24 =1 1.02a [ ™ 24 = 2.250 { ™
~0.559 ~1.340
L3
4

Tabla 2.4 Comparacién de resultados.

Se obtendrian las fuerzas sismicas de disefio calculadas por el
espectral,
primeramente se consideraran las rigideces calculadas con  las férmulas de

dinamico, analisis modal

Wilbur.

descrito

en

la

seccién



. 000

. 055
_sas| M 27

. 263
1

w1=3 536 rad/segq w2=9 .

1.000 1.

ooo
1.100 ~0.259
. = cm.
~0.108 cm 23 0.939
-1, . 90
1.187 2 0. 900 3

778 rad/seg w3=14.629 rad/seg

1.000
-1.258
1.024

-0.5
59 4

Z = cm.

w4=17. 35 rad/seg

T1=1.777 seq Tz=0.643 seg T3=0.429 seg T4=0.362 seqg
CALCULO DE LOS MODOS NATURALES NORMALIZADOS
MODO #1 MODO #2
T 2 T 2
{2}, [M] {2} = C” = 0.88191 2}, M) {2}, = €% = 0.1347
C = 0.939 = 0.367
R 1 1.065 N 1 2.724
2.188 _ 2.996
Zh = T 2y, =9 3072 2y, = c 2}, = -0.295
3.47s -3.233
MODO #3 MODO #4
T 2 T 2
{2}3 [M] (2)3 =C =0.105 (2)4 [M] {2)4 = C" = 0.1587
C =0.324 = 0.398
3.086 2.511
n ! -0.799 » ! ~3.159
(z )3 - _C- (2)3 = 1-2.898 2 = c (2}4 ~ 3 a.s72
2.777 -1.404
Obtencién de los coeficientes de participacién.
T T
C, = {2}, IM] {J} = 0.36707 C = (2", Ml {J} = 0.06104
. T T
C, = {2"},[M] {J} = 0.12220 € = {2"),M] {J} = 0.03536
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Obtencién de 1las ordenadas espectrales, de acuerdo con las
caracteristicas y ubicacién del edificio. Los valores se obtlienen de la
tabla 2.1, correspondiente a los valores de espectros del D.F., las
aceleraciones espectrales se calculan de acuerdo a lo estipulado en la
seccién 2.5.2 en el inciso a.

c = 0.32 a = 0.080 Ta = 0.30 Tb =1.5 r =2/3
= = v - 2
a1 = Allg (Tb/T) *c Al 280.4 cmsseg
= = = 2
a2 = Az/g =c Az 313.9 cmsseg
= - _ 2
a, = AG/g =c A3 = 313.9 cms/seg
a = Aa/g =c A = 313.¢9 ::m/s:q2

Con fines de disefio, las aceleraciones se podran reducir dividiéndolas
entre el factor reductlvo Q', especificado en la seccidén 2.5.2 inciso a.

Se supondra que la estructura cumple con los requisitos de las normas
técnicas por sismo, para utilizar un factor Q =4.

PRIMER MODO

Q =Q Q =4 A, = 280.4/4 = 70.10 ensseq”
SEGUNDO MODO
Q =Q @ =4 ° A,=313.94 = 78.45 em/seqs
TERCER = MODO
Q=0 Q =4 A, =313.9/4 = 78.45 cm/sege
CUARTO MODO
Q¢ =Q Q =14 A= 313.9/4 = 78.45 cm/seq>
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LAS RESPUESTAS MODALES MAXIMAS SON:

TOTALES

LT 5
I L) 1 - 6.322

1 7.151

A 0.273

_ 2 n _ 0.300
X} = ¢, o2 2}, - ~0.030
2 -0.324

Ay ~o01a

"% =G w2 z }3 = -0.065
3 0.062

Ay oo -o.030

‘xk =G o2 27, = 0.024
4 -0.013

cm.

" RELATIVOS

2.192
2,311
1.819
0.829

0.273
0.027
~0.330
~-0.294

cm,

——t—

0.069
-0.087
-0.047

0.127

cm.

0.023
-0.082
©.053
~-0.037

cin.

—t—— —A

Céalculo de los cortantes que actlan en cada nivel, V = Ki ¢ Aij(relativo)

y obtencién de las. fuerzas en cada nivel.

4.28 ( 2.192)

Vn = = 9.38 ToON.
v, =3.57 ( 2.311) = 8.25 ToN.
V:u = 3.27 ( 1.819) = 5.95 ToH.
V41 =.3.27 ( 0.829) = 2.71 TON.
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9.38 -~ 8.25 = 1.13 ToN.

8.25 -~ 5.95 = 2,30 TON.

5.95 - 2.71 = 3.24 Ton.

2.71

= 2.71 TON.



V12 = 4,28 ( 0.273) = 1.17 ToON Flz = 1,17 - 0.10 = 1.07 TON.
V__ =3.57 ( 0.027) = 0.10 TON, F__= 0.10 - (-1.08) = 1,18 ToN.
22 22

V:’2 = 3.27 (-0.330) = -1.08 TOH. F:’2 = -1.08 - (-0.96) =-0.12 ToM.
V‘z2 = 3.27 (~0.294) = -0.96 TON. F,= ~-0.96 =-0,96 TON.
V13 = 4,28 ( 0.069) = 0.30 TON. F‘13 = 0.30 - (-0.31) = 0.61 ToON.
Vza = 3.57 (-0.087) = -0.31 ToN. an = ~0.31 - (~0.15) =-0.16 ToON.
Vaa = 3.27 (-0.047) = -0.15 ToM. F33 = -0.15 - 0.42 =-0.57 T0H.
V.. =3.27 { 0.127) = 0.42 TON. F_ = 0.42 = 0.42 TON.
43 a3

VM = 4.28 ( 0.023) = 0.10 TON Fm = 0.10 - (-0.19) = 0.29 ToN.
V24 = 3.57 (-0.052) = -0.19 ToN. F24 = -0.19 - 0.19 =-0.38 TON.
V:M = 3,27 ( 0.053) = 0.19 ToM. F34 = 0.19 - (-0.12) = 0.31 TOM.
V = 3.27 (-0.037) = -0.12 TON. F =-0.12 =~0.12 TON.
44 44

Las respuestas modales maximas, de acuerdo a la seccién 2.6.2 y la
férmula 2.28, son:

V. = 2.91 ToON. F = 2.91 TON.

4 4
Vg ='6.05 TON. F3 = 3.31 ToN,
V2 = B.26 TON. Fz = 2.62 TON.
V. = 9.46 TON. F_ = 1.70 TON.

Las fuerzas sismicas mds probables se muestran en la figura 2.8.
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3.31

1.70

V=10.54 T.
o

Figura 2.8 Fuerzas sismicas maximas mds probables.

En el calculo de las fuerzas maximas de disefio considerando las
rigideces correspondientes a vigas rigidas se procede igual al caso
anterior, por lo que Unicamente se presenta el marco con las fuerzas de
disefio, figura 2.9.

2.82
3.62
——>
3.09 N
2.24
>
t AL

v = 11.77 T.
o

Figura 2.9 Fuerzas sismlcas maximas mas probables.
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RIGIDECES OBTENIDAS POR
FORMULAS DE WILBUR VIGAS RIGIDAS
NIVEL FUERZAS SISMICAS DE DISEfO
1 1.70 TON. 2.24 ToON.
2 2.62 TON. 3.09 toN.
3
3.31 ToON. 3.62 TON.
4
2.91 ToON. 2.82 ToON.

Tabla 2.5 Fuerzas sismicas.
Calculo de las fuerzas sismicas de disefio utilizando el programa
ANADIN.EXE calculando las rigideces por las férmulas de Wilbur.
OBTENCION DE FUERZAS SISMICAS DE DISENO
ANALISIS MODAL ESPECTRAL

TENER CONGRUENCIA CON LAS UNIDADES A TRABAJAR

PISO FUERZAS MAXIMAS POR NIVEL CORTANTES MAXIMOS POR NIVEL
1 FMAXP( 1)= .17490E+01 VMAXP( 1)= .95258E+01
2 FMAXP{ 2)}= .26422E+01 VMAXP{ 2)= .83245E+01
3 FMAXP( 3)= .33098E+01 VMAXP( 3}= .60989E+01
4 FMAXP( 4)= .28852E+01 VMAXP( 4)= .28852E+01

Calculo de las fuerzas sismicas de disefio utilizando el programa
ANADIN.EXE calculando las rigideces, considerando las vigas infinitamente
rigidas, se utiliza el mismo archivo de datos, cambiando la variable ICK
de 2 a 1.

PISO FUERZAS MAXIMAS POR NIVEL CORTANTES MAXIMOS POR NIVEL
1 FMAXP( 1)= .23823E+01 VMAXP( 1)= .11686E+02
2 FMAXP( 2)= .30577E+01 VMAXP( 2)= .94327E+01
3 FMAXP( 3)= .35574E+01 VMAXP( 3)= .64502E+01
4 FMAXP( 4)= .29110E+01 VMAXP( 4)= .29110E+01
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RIGIDECES OBTENIDAS POR
MANUALMENTE POR PROGRAMA
FORMULAS TRABES FORMULAS TRABES

WILBUR RIGIDAS WILBUR RIGIDAS

NIVEL FUERZAS SISHICAS DE DISEfNO
1 1.70 710N, 2.24 ToN, 1.75 TON. 2.38 TON.
2 2.62 TON. 3.09 Ton. 2.64 TON. 3.06 TON.
3 3.31 ToN. 3.62 TON. 3.30 ToON. 3.56 TON.
4 2.91 ToN. 2.82 ToON. 2.89 ToON. 2.91 TON.

Tabla 2.5 Comparacién de las fuerzas sismicas calculadas manualmente y
por programa.

Obtencién de las fuerzas sismicas de disefio por el método estdtico
descrito en la seccién 2.5.

La estructura es considerada del grupo B caso 2, se encuentra en la
zona B y el suelo es de tipo II.

La estructura cumple con las caracteristicas para utilizar un factor
de ductilidad Q = 4.
Segin la tabla 2.1 de la seccién 2.5.4.2
c =0.32 a, = 0.080 ’I’1 = 0.3 Seg. T2 = 1.5 Seg.
w‘- h

P =—1_ Ll xcrzy
s 1

c
— = ——— = 0.05 c, =o0.08
Q
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Niveli. : ;V1 ; h, LIGH. R vy
i (ton) (mts) : : (ton) [ (ton)
T4t 30.0 13.0 390.0 3.80 3.80
3 - 40.0 10.0 400.0 3.90 7.72
pad 40.0 7.0 280.0 2.73 10.43
1 40.0 4.0 160.0 1.56 11.99
SUMAS 150.0 1230.0
3.8¢ ¢
3.0 € >
2,78 &
1.8> €
1 -

Valuaciéon de fuerzas sismicas estimando el periodo fundamental de 1la
estructura.

Para las rigideces de entrepliso se consideraran las calculadas con las
férmulas 2 Wilbur.

Nivel W‘ P‘ Vl Kx Vl/Kl Bx wi-al 3,

{ton) {ton) | (ton) | (t/cm) (cm) {cm)
4 30.0 | 3.80; 3.80; 3.27 | 1.16 9.23 2555.79] 35.07

3 40.0 | 3.90y 7.70¢ 3.27 | 2.35 8.07 2604.99) 31.47

2 40.0 | 2.73}10.43} 3.57 | 2.92 5.72 1308.741 15.62

1 40.0 | 1.56|11.99} 4.28 | 2.80 2.80 313.60] 4.37

SUMAS 6783.12| 86.53
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172
6783.12

981(86.53)
T=1.78 Seg.

Ya que el periodo T es mayor a T‘ se permite una reduccién en las
fuerzas sismicas, se procede de acuerdo a lo estipulado en el inciso b de
la seccién 2.5.2.

Con los valores de, ¢=0.32, r=2/3, Tb =1,5, T = 1.78 y Q = 4 se

calcula:
2 2
Nivel Wl hl Wl' h‘ Wl hl k1 5 Wlhl k2 % wlhl P1 Vi
(ton) (ton)

4 30.0)13.0| 390.0 5070.00 3.12 0.49 3.61 3.61
3 40.0110.0j 400.0 4000.00 3.20 0.38 3.58 7.19
2 40.0] 7.0{ 280.0 1960. 00 2.24 0.19 2.43 9.62
1 40.0; 4.0 160.0 640.00 1.28 0.06 1.34 10.96

SUMAS |150.0 1230.0§ 11670.00
q= (T/T)*? =o0.892

k,=ql1-r(1~gq)]=Ws(EWh) =0.10

~
]

1.5rq(1 - q)zwl/(zwlhf) = 0.0012

=
o

= 0.008, k, € = 0.000096
Q Q
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ANALISIS MODAL ESPECTRAL METODO ESTATICO

(Wilbur) (vigas Rigidas)
2.89 2.91 3.61
P <
3.30 3.56 3.58
2.64 3.06 2.43
—_— >
1.75 2.38 1.34
¢ > — —
J s i - —_— —_
vV = 10.58 T. V =11.91 T. V =10.96 T.
L] o o

Figura 2.10 COMPARACION DE FUERZAS SISMICAS

2.8 Conclusién.

El método utilizado para generar las fuerzas sismicas estaticas
equivalentes, es una primera aproximacién; que permiterealizar los
propésitos a los que estd entocado este trabajo, elanilisis de
confiabilidad de estructuras. Estas fuerzas estaticas equivalentes soX un
punto de partida para verificar si la estructura cumple con los regjuisitos
especificados en el reglamento de construcciones del D.F. (ref.17) ex un
primer anadlisis lineal; ademds se aprovecha la facilidad de estos mét:dos

para programarlos.

En el apéndice B se presenta un programa de computador anadin.exe. el
cual utiliza los métodos presentados en este capitulo.
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3.- MODELO DE CONFIABILIDAD.

En un contexto probabilistico, el estudio de seguridad de un sistema
estructural implica tomar en cuenta la aleatoridad por un lado, del sistema
en si mismo y por otro lado de las solicitaciones a las cuales esta
sometido. :

En general se supone la geometria determinista y se tiene en cuenta
el caracter aleatorio de las resistencias y de las solicitaciones
(parametros de carga); las variables aleatorias que describen estas
magnitudes y que intervienen en las ecuaciones son llamadas variables de
base.

Para sistemas estructurales con comportamiento elasto-plastico ideal
se puede establecer unas funciones simples para los estados limite de
seguridad o de falla del sistema, como los modelos estudiados en el
capitulo 1.

En teoria, estas funciones de falla del sistema estan descritas por
las distribuciones de probabilidad de las variables de base, y las
probabilidades de falla del sistema se obtienen por la evaluacién de las
integrales de convolucidén apropiadas.

En la practica las funciones de estado limite son dificiles de
determinar y su solucidn necesita de integraciones numéricas en dimensiones
elevadas o de técnicas de simulacién Monte-Carlo (Ref.22).

Antes de proponer métodos simples para la evaluacién de 1la
probabllidad de falla global de un sistema estructural, se mencionaran
algunas nociones sobre la confiabilidad.

3.1 Nociones de la teoria matematica de confiabilidad de los sistemas.

En este inciso se presenta una breve introduccién de las nociones de
la teoria de Conflabilidad matemdtica.

3.1.1 Clasificacién del sistema.

La teoria de confiabilidad matemdtica se aplica a un sistema que puede
ser descompuesto en un conjunto de elementos, tal que el estado del sistema
depende sin ambigliedad de los estados de los elementos o componentes
(Refs.21,23).

Para los dos, el sistema y sus componentes, la teoria se ocupa
solamente de dos estados de comportamiento, el estado de funcionamiento y
el de no funcionamiento o de falla.

En una descripcién matemdtica conveniente del sistema, el elemento
1—ésimo es asignado a una variable indicadora de estado binario tal que:

e = (3.1)

1 si el elemento 1-ésimo funciona
0 si el elemento i-ésimo no funciona
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para it =1, 2, ..., n; donde n = numero de elementos del sistema.

Se introduce también- una variable indicadora "S" para el estado del

sistema. "S" esta determinada solamente para: {e} = {el. e, . en}, tal
que:
1 si el sistema funciona
S = ¢({e}) =
0 si el sistema no funciona (3.2)

La funcién indicadora de estado binario ¢ es 1llamada, funcidn
estructura.

Si la funcidén-estructura en todo argumento es no decreciente y no
constante, es dicha monétona o coherente.

Un sistema descrito por una funcién-estructura coherente puede ser
referido por un sistema coherente.

Si un sistema esta descrito por una funcién-estructura que decrece en
el argumento e, es posible encontrar una situacién donde el reemplazo de

un elemento que no funciona i, por un elemento que funciona, causa la falla
del sistema (o causa el no funclionamiento del sistema). Para sistemas
fisicos este fenémeno es muy raro.

Si una funcién-estructura es constante en el argumento e el elemento
t es inatil'y puede ser eliminado. Por consiguiente, para aplicaciones
practicas la funcidén-estructura serd normalmente coherente.

Si una funcioén-estructura tiene n componentes utiles o relevantes, la
funcién es dicha de orden n.

Las funclones-estructura correspondientes a sistemas k-fuera de-n son
reales y de especial interés.

Un sistema k-fuera de-n funciona si y solo si{, al menos k-fuera de-n
elementos funcionan.

Las funciones-estructura pueden ser descritas por:

1
k

p({e}) =1 - n 1 -qe (3.3)
=1

donde ] es el operador multiplicativo e (ll, i oy 1n) significan todos

20t
los posibles subconjuntos de k—-fuera de-n elementos.
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Para k=1, el sistema esta definido como un sistema en paralelo y la
funcién-estructura esta dada por:

n
=y ({e}) =1 -11_11 (- el)'= maxfe , e . ... ,e) (3.4)

e, representa el funcionamiento o no funcionamiento del elemento:

basta que un elemento funcione o sea igual a 1 para que el sistema
funclione, y, es necesario que ningin elemento funcione para que el sistema

no funcione.

Para k=n el sistema estd referido comoc un sistema en serie y la
funcioén-estructura esta dada por:

n
=y ({e}) = ‘?lel = min(el, & 1eees en) (3.5)

En esta expresién, es necesario que todos los elementos funcionen para
que el sistema funcione, o, es suficlente con que uno de los elementos no
funcione para que el sistema no funcione.

En la practica para los analisls de confiabilidad de estructuras el
tipo de sistema en serie es el mas utilizado.

Sea un sistema con una funcidn~estructura ¢, la funcién-estructura
dual esta definida por:

Plie}) = 1 - ¢( {1} - {e} ) (3.6}

donde {1} = {e} ={l -e, 1 -e, ..., 1 -¢e}
La dualidad de un sistema k-fuera de-n es un sistema (n-k+1)-fuera

de-n.

Especialmente, la dualidad de un sistema compuesto de subsistemas en
serie (o de subsistemas en paralelo) de n elementos es un sistema de
subsistemas en paralelo (o de subsistemas en serie) de n elementos. Mas aun
la dualidad de un sistema coherente es un sistema coherente.

En aplicaciones practicas puede ser til definir subsistemas que estén
compuestos de conjuntos de elementos, para analizar primero los subsistemas
y después analizar el sistema completo sobre la base de éste andlisis.

A este propésito podemos introducir una definicién precisa del
concepto de un subsistema o médulo.

Se tiene un subsistema si, y solamente si, la funcién-estructura
coherente Y puede escribirse:
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v Hed) = ¢ [w“ Ue™), {e)° ] (3.7

Donde ¢ y y" son unas funciones-estructura' coherentes y los vectores

{e"} vy {e}° representan dos conjuntos disjuntos de elementos, que forman un
todo representado por {e}, el conjunto de elementos representados por {e™}
es llamado conjunto modular. Si este médulo no es el conjunto completo de
elementos es llamado un médulo propilo. .

3.1.2. Representacién de los Sistemas por Cadenas y Cortes.

Para obtener la funcién estructura puede ser uUtil representar el
sistema por subconjuntos cadenas o por subconjuntos corte (Ref.24).

Un sistema cadena es un sistema en paralelc con subsistemas en serie
(basta que un subsistema funcione para que el sistema funcione).

Un sistema corte es un sistema en serie con subsistemas en paralelo
(basta que un subsistema falle para que el sistema falle).

Un vector cadena estd definido por un vector {e} tal que ¢ ({e}) = 1.

Un conjunto cadena estd definido como un conjunto de elementos tal que
el silstema funciona si sus elementos funcionan y el resto de sus elementos
no funcionan.

Si no hay un subconjunto del conjunto cadena que sea un conjunto
cadena el conjunto se dice minimal.

Una funcidén indicadora asociada al j-ésimo conjunto cadena minimal,
estd definido por:

A e = e (3.8)
3 1ELJ

donde I.J significa el conjunto del nimero de elementos correspondientes al

conjunto cadena minimal j-ésimo. 1 el numero del elemento del
subconjunto,A describe el estado del j—ésimo subsistema en serie de cadena

minimal y es la funcién estructura para un sistema de subsistemas en serie
de los elementos en el j-ésimo conjunto de cadena minimal.

Para un sistema coherente, la funcién estructura puede entonces
escribirse:

1 1
w({e))=1-n[1—xc(en] =1-n[1—n e]] (3.9)
=1 3 J=1 lELJ
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ya que el sistema funciona si y solamente si al menos uno de los
subsistemas en serie de cadena minimal funciona. ! es lgual al numero total
de subconjuntos de cadena minimal.

El sistema es entonces representado como un arreglo en paralelo con
subsistemas en serie de cadena minimal.

Un vector corte estd definido como un vector ({e}) tal que ¥ ({e}) =0.

Un conjunto corte esta definido como un conjunto de elementos tal que
el sistema no funciona si sus elementos no funcionan y el resto de los
elementos funcionan. O sea que el sistema falla cuando sus elementos fallan
y el resto de sus elementos contintan funcionando.

Si no hay un subconjunto del conjunto corte que sea un conjunto corte,
el conjunto se llama minimal.

Una funcién indicadora L asociada al k-ésimo subconjunto de corte

minimal esta definido por:

v ({eh) =1 - 1 (1-e) (3.10)
ieck

donde, Ck significa el conjunto del nuUmero de elementos correspondientes
al k-ésimo subconjunto de corte minimal, 7, describe el estado del k-ésimo
subslistema en paralelo de corte minimal y es la funcidén estructura para un

subsistema en paralelo de los elementos en el kx-ésimo subconjunto de corte
minimal.

Para un sistema coherente la funcién estructura puede entonces
escribirse:

c c
pl{e}) =T 7 ({e}) =T 1 - 1n1(1-e) (3.11)
k=1 k=1 1eC,

Asi el sistema no funciona, sl y solamente sl al menos unos de los
subsistemas en paralelo no funciona. C es el numero total de subconjuntos
por cortes minimales.

3.1.3. Ejemplo de la representacién de un sistema.

Sea una estructura sujeta a dos cargas como la mostrada en la figura
3.1. Se supone que esta estructura deja de funcionar o falla, por la
formacion de rétulas plasticas en las Unicas S5 secclones potencialmente
plastificables, numeradas en la figura 3.1 de 1 a 5 e identificadas por el

vector {e} = (el, e, e €. es}, de variables binarias.
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FIGURA 3.1 Estructura tipo marco.

Las cinco posibles articulaciones o rétulas forman los componentes o
los elementos del sistema, y el sistema es considerado fallado o que no
funciona si se forma un mecanismo, es decir, cuando existe un conjunto
apropiado de articulaciones.

Para este ejemplo en particular, los conjuntos completos de los
conjuntos por cadenas minimales y por cortes minimales pueden ser
facilmente identificables por inspeccién.

Los nueve subconjuntos de cadena minimal son: Li1 = {1, 2}, es decir
las seccliones 1 y 2 funcionan y las secciones 3,4 y 5 no funcionan o se
plastifican, L2 = {1, 3}, L3 = {1, 4}, Ls = {2, 3}, Ls = {2, 4}, Ls = {2,
5}, L7 = {3, 4}, Le = {3, 5} y L9 = {4, S5}

—a—=0
OG-
F—3}
3] o
] —{3}
F—Aa-
& 51
a—13}

FIGURA 3.2 Representacién grafica del sistema en cadenas minimales.

Basta que funcione un subconjunto del conjunto para que el sistema
funcione.
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As{ la representacion grifica de un sistema por cadenas minimales esta
definida por un sistema en paralelo con subsistemas en serie.
Los cuatro conjuntos por cortes minimales son: C1 = {2, 3, 4}, es

decir las secciones 2, 3 y 4 no funcionan o se plastifican y las secciones
restantes 1 y 5 funcionan, Cz = {1, 2, 4 y 5}, ca = {1, 2, 3y 5}, C4 = {1,

3, 4y 5}.

=
2

i85 Be
u]
ol [

FIGURA 3.4 Representacidén grafica del sistema en cortes minimales.

Basta con que falle un subconjunto para que falle el sistema.

Asi la representacién grafica de un sistema por cortes minimales esta
definida por un sistema en serie con subsistemas en paralelo.

3.1.4 Confiabilidad de los sistemas.

Algunas nociones deterministas para un sistema han sido Introduclidas
anteriormente y el estado de un sistema coherente ha sido ligado a los
estados de sus elementos.

En esta seccién la confiabilidad de un sistema es ligada a 1la
confiabilidad de los elementos. La variable indicadora del estado binarioc
e, es modelada por la variable aleatoria Ex'

La confiabilidad del elemento correspondiente estd definida por 1la
probabilidad de que El sea igual a 1 (El = 1). Sea esta probabilidad
definida por ro donde r,es igual a la esperanza matemdtica de Ex; se
tiene, entonces E[Ell = (0)(1 - rl) + (1)(rl).

La confiabilidad del sistema estad similarmente dada por la esperanza
de la funcién ¢({E}): E[¢({E})], y la probabilidad de falla, p, esta dada

por:

p,=1-E [W({E})}] (3.12)
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Aun y cuando la expresion anterior es simple, puede ser dificil de
evaluar, a causa de la posible dependencia entre las variables indicadoras
aleatorias de estado, asi como la posibilidad de dependencla funcional
cuando las mismas variables El aparecen en diferentes términos de la

funcidén estructura.

En su lugar, la confiabilidad puede ser delimitada por unos 1limites
superior e inferior.

Un conjunto de limites simples para la confiabilidad de un sistema
coherente puede derivarse de las definiciones de los conjuntos para cadenas
minimales y para cortes minimales, como sigue:

1 <
max E[AJ((E))] = E WHEN] = min Ely ({E})] (3.13)
J=1 k=1

donde E[AJ((E))] y E[?k((E))] pueden también ser delimitadas.

Para variables indicadoras de estado independiente, la confiabilidad
puede calcularse en un principio como:

Para toda funcién estructura ¢ de orden n, es valida la siguiente
identidad:

v{{e}) = e yl({e}) + (1 -e) ¢y (e}) (3.14)
e‘=1 ex=o

La confiabilidad E[Y({E})]) puede ser entonces calculada por
aplicacidn repetida de:

E (y({EN1 = rE [lll({E))|E‘=1] + (1 -r)E [¢((E))|E‘=O] (3.15)

Por otro lado la confiabilidad puede ser calculada por la expansidén de
la funcién estructura, en unas expresiones multinominales en la varlable

E.
1

Esto es siempre posible para los sistemas coherentes, ya que la
funcidn estructura puede ser expresada por las ecuaciones (3.9) y (3.11),
dadas para las representaciones de las funciones estudiadas por cadenas
minimales y por cortes minimales.’

En este caso dado, en que E? (la variancia) y E‘(Ia esperanza) son

lguales, el valor medio de las funciones estructura puede ser calculada
directamente.

Bajo 1la  hipétesis de variables indicadoras independientes, 1a
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confiabilidad de un sistema esta dado como una funcién de confiabilidad de
los elementos, es decir:

E [y({E})] = h{{r}) (3.16)

donde h es referida a la funcidén de confiabilidad.

Si se considera un sistema k-fuera de-n (ecuacidén (3.3)), con unos
elementos de igual confiabilidad, rl =r,=...sr =gq, la funcién de

confiabilidad esta dada por:

n n _
hiq) =% ¢ a-q™ (3.17)
J=k J

donde esta ecuacidén es una expresién que implica la distribucion binomial.
3.2 Nociones de confiabilidad para los sistemas estructurales.

La teoria de confiabilidad de los sistemas estructurales tratada en
ésta seccidén, se enfoca a problemas de confiabilidad del tipo de estado
limite, es decir a problemas definidos por una divisién del espacio de
formulacién fisica n-dimensional de las variables de base {x} = {xl,

X ...,xn), en dos conjuntos de puntos; un conjunto ligado a un conjunto

20
de seguridad S y su complemento F, un conjunto de falla.

La hipersuperficle que constituye la frontera 85 = 8F es llamada la
superficie de estado limite y ella esta convencionalmente considerada como
un subconjunto del conjunto de falla.

El problema de confiabilidad puede ser descrito por una funcién de
estado tal que:

< 0 para {X}eF

0 para {X} € 6F (3.18)

g({X}) =
> 0 para {X} €S
En aplicacionesbprécticas el problema de confiabilidad esta formulado,
adaptando un modelo de comportamiento mecdnico de 1la estructura.

El modelo esta cominmente basado en la teoria determinista, sobre el
comportamiento de estado limite del sistema estructural.

El conjunto de variables de base fisicas {X}, utilizado en el modelo,
esta de una cierta manera escoglido arbitrariamente. El conjunto contiene

73



tipicamente variables de geometria, de carga, de fuerza, de rigidez y de
masa.

La teoria de confiabilidad de los sistemas estructurales se ocupa de
un estado binario del sistema.

El estado esta determinado para los dos conjuntos S y F y los valores

reales del conjunto de variables del problema {x} = (xl. Kys oees xn)

En la formulacién de un problema de confiabilidad, S y F estan
generalmente compuestos de m conjuntos de seguridad parcial Sk y los

conjuntos de falla parcial complementarios Fk.

Cada uno de esos conjuntos puede corresponder a un evento fisico
especifico, por ejemplo a los diferentes estados limites del sistema
estructural.

Sin embargo 1los conjuntos pueden también ser deducidos de wuna
descripcién matematica conveniente del problema, y no representar un
problema fisico definido.

Cuando S y F son unos conjuntos compuestos, el problema hace alucién a
un problema de confiablilidad de un sistema estructural.

En la practica casi todos los problemas son de éste tipo.

Partiendo de la teoria de confiabllidad matemdtica, los conjuntos Sk y
Fk pueden definir el estado k-ésimo del elemento de un sistema.

Si los m componentes tienen estados binarios de comportamiento:

El estado de un sistema en serie esta entonces definido por los
conjuntos:

m m
s=n s, ; F=U F (3.19)
k=1 k=

o a través de la funcién de estado limite correspondiente:

g({X}) = min {gk((X))) (3.20)
k=1

donde g, es la k-ésima funcién de estado limite parcial.

De la misma manera el estado de un sistema en paralelo esta definido
por los conjuntos:
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Cm . ‘m E
sS=y s : F=n Fk (3.21)
=1 . k=1

o por la funcién de estado limite:

m
g({X}) = max (gk((x))) (3.22)
k=1

S y F pueden también ser definidos por unas combinaciones de
intersecciones y de uniones. Por ejemplo si l"-’l es el conjunto de falla del

elemento 1-ésimo en el j—ésimo subconjunto de cadena minimal LJ y S es el

conJunto de seguridad correspondiente, S y F estdan dados por:

1
=U n S, F = n ur, (3.23)
j=1 IEL J=1 lEL

donde 1 es el numero del subconjunto de cadena minimal.

De la misma manera, si Fkl es el conjunto de falla del elemento
t-ésimo en el k—-ésimo subconjunto de corte minimal Ck y Sk‘ el conjunteo de

seguridad. S y F estan dados por:

P P
s=n Us, F=U n F (3.24)
k=1 lECk k=1

donde p es el nimero del sub-conjunto de cortes minimales.

3.2.1 Probabilidad de falla asociada a un estado limite.

En general, un analisls de confiabilidad de un sistema estruétural
real puede implicar miltiples variables aleatorlias de base, de todo tipo, y
de relaciones no lineales entre ellas.

Bajo este contexto y con el fin de generalizar el andlisls, que puede

ser formulado en términos de variables de base, se define primero una
funcién de comportamiento o de estado.

= g(X) = g(X, X, ..., X) (3.25)

donde, X es el vector de las varliables aleatorias (v.a.) de base del
sistema y g(X) la funcién que determina el estado del sistema.
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Esta formulacién general de la teoria de confiabilidad distingue tres
estados de un sistema estructural, definidos por la funcién de estado,

glx).

g(X) >0 estado de seguridad
g{x) =0 estado limite (3.26)
g(X) <0 estado de falla

Geométricamente la ecuacién del estado limite, g(X) = 0, es una
superficie de dimensién n-1 , que puede ser llamada la superficie de falla.

Ahora bien, si f(x) representa la funcién de densidad de
probabilidades conjuntas del vector X de las variables aleatorias Xx' se

puede expresar la probabilidad de seguridad del sistema por:

p_= [ fx(x)dx = J,..J f (xl....,xn)dxl,....dxn (3.27)

PRERIEL

{g(x) > 0} {g{x) > 0}

La probabilidad de falla del sistema puede ser también definida por:

P, = J fx(x)dx = J...J f (xl.....andxl,...,dxn =1 - Pa (3.28)

x sra g X
1’ '“n

{g(x) <0} {glx) <0}

El dominio de estado limite es supuesta una cantidad nula.

La evaluacién de éstas integrales es en general una tarea dificil,
salvo para el caso particular en donde la ecuacién de estado limite es
lineal y funcién de variables aleatorias de base normales correlacionadas o

no.

Sea la funcién de estado limite del sistema Z = g(X) = by + b'X, donde

X es el vector de las variables aleatorias de base, b = (bl. bz' ey bn),
bw y bx son unas constantes y b’ la transpuesta de b.
La media Z de 2 y su desviacién estandar o, son entonces:
12 .
> Tz T
Z2=b +Db X; o = [ b [C]lb ) (3.29)
0 z x



donde X es el vector de los valores medios de X y [Cx] su matriz de

covariancias.

La probabilidad de falla del sistema se evalia entonces por:

z b, * b’ X
P,=P@2<0)=0¢|-— =0 | ——0 | =00 (3.30)
% (bT[Cx]b)

donde B = - E/a‘z representa el indice de confiabilidad del sistema y & es
la funcién de distribucién de probabilidades acumulada estandar,

Este indice de confiabilidad puede Iinterpretarse como el numero de

desviaciones estdandar o, que separa la media Z del origen.

Cuando la ecuacién de estado limite lineal, se expresa en funcidén de

variables aleatorias independientes estandar (media = O y desviacién
estiandar = 1), el indice de confiabilidad se interpreta de la siguiente
manera:

Sea Z = g(u) = ao + a'l = 0, la ecuacién lineal de estado limite del

sistema, U el vector de variables aleatorias de base normales estandar
independiente y a,vyas (al, I an) unas constantes.

Una vez normalizada la funcidén lineal se tlene:

T
ao alu

+ =B +a U=0 (3.31)

lal laf

donde las «, son los cosenos directores del hiperplano, B es el Indice de

confiabilidad del sistema 6 la distancia Euclediana, del origen a la
superficie del estado limite y [a] la norma de a.

3.2.2 Caso fundamental.

Sea R una variable aleatoria normal que representa la resistencia
limite de un sistema estructural simple y S una variable aleatoria normal
que representa la solicitacién aplicada.

En este caso simple de dos variables aleatorias, cuando la
solicitacidén es aplicada, la probabilidad de falla o la confiabilidad del
sistema puede ser facilmente calculada, si se hace la hipétesis de
independencia entre R y S, y si se toma como criterio de falla la ecuacién
lineal : R - S = 0, por lo que:



-] -
P, = 1 - p, = P(R-S < 0) = J FR(x) fs(x) dx (3.32)
-
donde P, ¥ p, son respectivamente 1la probabilidad de falla y la
probabilidad de seguridad o de sobrevivencia del sistema estructural, FR la
funcién de distribucién acumulada de R, fs la funclén de densidad de
probabilidades de la solicitacién Sy R - S = 0, el unico criterio de falla
del sistema.

La probabilidad de falla dada por la ecuacidén (3.32) es el producto de
probabilidades de dos eventos Iindependientes, integrados sobre todos los
eventos posibles: por un lado, la probabllidad que el efecto de la
solicitacién S se encuentra en el intervalo [x - dx/2 , x + dx/2) es igual
a fs(x)dx; por otro lado, la falla llega cuando la resistencia R es mas

pequefia que x, entonces la probabilidad de este evento vale FR(x). La

ecuacién (3.32) se ilustra en la figura 3.5.

Tgts). fgin)

Densidad de falla

' f.. Fpix)lgixidx

FIGURA 3.5 Representacién grafica de la ecuacién (3.32).
3.2.3 Nocién del indice de confiabilidad, un caso particular,
Sean R y S unas variables aleatorlas normales independientes,
definidas anteriormente y 2 la v.a. ligada al criterio de falla:

Z2=R -8 (3.33)
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donde la superficie que representa el estado limite de falla en el
espacio de Z es la de la recta.

Z2=R-S=0 (3.34)

La probabilidad de falla puede entonces obtenerse de la siguiente
manera:

[o]

z
p. = P(Z2 < 0) = J fz(z)dz = FZ(O) = ¢f- — = o(-B) (3.35)
-0 ‘rz
Z=R-5 (3.36)
a'z = a'i + a': (3.37)
8= _R-85 (3.38)
2 + o°
R s

donde, E, §, a'f{, v:r: son respectivamente los valores medios y las variancias

de R y S, fz(z) es la funcién de densidad de 2, Fz(O) es la funcién de
distribucién acumulada de 2Z evaluada en cero, ¢(-B) la funcién de
distribucién acumulada de la v.a, estandar evaluada en -8 (=-§/crz) y B el

indice de confiabilidad (la v.a. estandar U = Z—E/crz = RB).

Este indice de confiabilidad 3 se Interpreta como el nimero de
desviaciones estandar o que separa la media Z del origen. Este caso

se llustra en la figura 3.6.

Sean ahora Ux y U2 las v.a. estandar asociadas a R y S:

U =-2°-2 , U = 2 "2 (3.39)
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FIGURA 3.6 Indice de confiabilidad (B).

La ecuacldén de la superficile del estado limite de -falla se puede
representar en el espacio de v.a. U como sigue:

2=c U -0 U +(R-S)=0 (3.40)
R 1 5 2

Una representacién grafica de ésta recta del estado limite de falla
esta dada en la figura 3.7.

FIGURA 3.7 Representacién del indice de confiabilidad en el espacio U.

En este caso el indice de conflablilidad B es interpretade como 1la
distancia euclediana del origen a la funcidén del estado limite, en el
espacio de v.a. estandar. La magnitud de esta distancia se puede obtener
facilmente normallizando la ecuacién (3.40) (este valor se obtuvo también
con la ecuacidén (3.38):
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Z = . g + =aqU +R=0 (3.41)

La probabilidad de falla se puede entonces expresar como:

Pr = &(-B) (3.42)

3.2.4 Ecuacién de estado limite no-lineal. Aproximacién de primer
orden.

Si la funcién de estado limite es no lineal, se puede por un lado
utilizar la aproximacién de primer orden de Hasofer y Lind {(Ref.25) para la
obtencidn del indice de confiabilidad; por otro lado ver la interpretacién
de este indice de confiabilidad.

El indice de confiabilidad de Hasofer y Lind esta definido por la
distancia (en el sentido euclediano) mas pequefia del origen a la superficie
de falla, en un espacio de v.a. normales estandar independientes U.

Para las funciones de estado limite continuas, de curvatura ligera, el
indice de confiabilidad puede ser determinado (con suficiente precisioén
para aplicaciones practicas), reemplazando ésta superficie de estado limite
por un hiperplano tangente en el punto de la superficle de estado limite,
lg mas proxima al origen (es decir en el punto de falla, el mds probable),
u {ver figura 3.8).

Sea una funcién de estado limite E(U) diferenciable; la aproximacién
a través de un hiperplano implica que:

B =gw’) (3.43)

donde B(u.) es el indice de confiabilidad correspondiente a la funcién del
estado limite lineal, obtenida por un desarrollo de Taylor de primer orden
de la funcién de estado limite g en el punto u de la superficie de estado
limite:

Zw) =vg ' (U -u (3.44)

Dado Que u' es la proyeccion del origen sobre ese hiperplano, el
indice B(u ) puede ser determinado por:

B ) = T W = |7 (3.45)
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FIGURA 3.8 Representacidén del indice de Hasofer y Lind.

y el vector unitario paralelo a u. es el vector normal a la superficie del
estado limite:

v glu) . u u
afu) = = —————— alu ) = -

- vgw}) = - [W'f )

(3.46)

donde V es el operador nabla, [.] la norma euclediana y B el indice de
Hasofer y Lind.

Es posible demostrar que B(u) converge a la distancia del punto de
falla, el mds probable al origen.

Para determinar B(u.), el punto de falla global el mis probable, u
debe ser identificado.

Dado que ésto es un problema de optimacién se tiene que:

172
min {u'u} y F = {u | g(u) = 0} (3.47)

u € aF

Se puede utilizar un algoritmo cldsico de busqueda del o6ptimo.
Para superficies de estado limite de débil curvatura, donde u es la

sola proyeccién del origen, un algoritmo que da buenos resultados, es la
férmula recurrente propuesta por Rackwitz y Fiessler (Ref.26):
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r E(uk)
u =|u « (uk) + . f (uk) (3.48)
Ive ()l

donde la proyeccién del origen puede ser obtenida como el limite de una

secuencia de puntos ul, U, e uk, uk”. ... (ver figura 3.9), cuando la

convergencia es alcanzada.

El punto inicial u, puede ser escogido arbitrariamente y la

experiencia muestra que para la mayorfa de las funciones de estado limite
utilizadas en confiabilidad estructural (funciones de estado limite, de
gradients V g(u) no despreclable), el algoritmo es radpido para todo vector
u € R.

E(U)= .g-(uk) ~

Ut e,

/ v
Bl %l

LN

lvgtug )

(U stupletu,)

espace u i

FIGURA 3.9 Ilustracién del algoritmo de bisqueda de un punto
proyectado del origen.

3.2.5 Nocién de '"punto de falla el mis probable”. Ecuacién de
estado no lineal expresada como funcién de variables aleatorias
normales estandar independientes X'.

Shinozuka (1983, ref.27) ha mostrado que el punto en la superficie de
falla con distancia minima al origen es el punto de falla mds probable (La
nocién de punto de falla mads probable fue introducida por primera vez por
Freudenthal en 1956 (ref.28) para v.a.n. estadisticamente independientes).
Entonces, en un sentido aproximativo esta distancia minima puede ser usada
como una medida de confiabilidad.

Siguiendo Shinozuka, la distancia minima requerida puede ser
determinada como sigue. La distancia de un punto X' = X;, X, oee, X;

(vector de v.a. normales estandar independientes) de la superficie de falla,
g(X) =0, al origen de X' es:
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172
p = xZexZe . ex? =X (3.49)

El punto de la superficie de falla (X;'. X;.. coy X;.), teniendo 1la
distancia minima al origen puede ser determinado por minimizacién de 1la
funcién D, ecuaclién (3.49), sujeta a la restriccién de que g(X)=0, esto es:

Minimizando D, sujeto a g(X)=0.

Para éste propésito, el método del multiplicador de Lagrange puede ser
usado; sea:

1/2
L=D+ag(X) = (XT%') + aglx) (3.50)
o en notacidén escalar:
= ,2 , 2 , 2
L—Jxl +X2 +‘..+Xn + Ag(Xl, xz,...,xn)

donde, X = . X] o

! i !

Minimizando L, ecuacién (3.50), obtenemos el siguiente conjunto de n+1
ecuaciones, con n+l incégnitas:

X

aL i 8g
—_— +A—— =0; 1=1, ...,n
. I x2+x24+. .. +x2 24
1 2 n
8L (3.51)
= g(xl, XZ, . Xn)

aA

La solugién del conjunto de ecuaciones tendria al punto de falla mas
probable (X; , X; s eeey X; ).

Introduciendo el vector gradiente:

ag dg ag
G = |——, 2 ey —— (3.52)
ax)  ax; 8x!
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donde, =— =0 —,

El conjunto de ecuaciones (3.51), puede ser entonces escrito en
notacién vectorial como:

X
—_— AG=0 (3.53)
x TX. )1/2
donde X’ = -~ A DG (3.54)
Por consiguiente:
T 172 T 1z T 172
D=(X'x) = [(A DG) (A D G)] = AD[GG) (3.55)

Finalmente se tiene que:

a = [6'g] (3.56)

Sustituyendo la ecuacién (3.56) en la ecuacién (3.54) se tiene:

GD
X == TT/Z (3.57)
[cc]
Premultiplicando la ecuacién (3.57) por G' tenemos:
T 172
GGD T
X = - =-D [GG]
o172
[6"]
Y X'
por consigulente: D=~ —: (3.58)
[c¢'e])

Sustituyendo la ecuacién (3.57) en la ecuacién (3.51), resulta una
ecuacién singular cen la incégnita D; la solucidén de la ecuacidén resultante
tiende entonces a la minima distancia dmln = f3; por consigulente:
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eyt
B= - —m—— (3.59)

/2
[67 6]

donde el signo (-) negativo indica que la distancia esta evaluada de 1la

funcién al origen y G es el vector gradiente en el punto de falla mas

probable(X;', X;', ey X;'). En forma escalar se tiene:
98
REREAR
3.6
g = (3.60)
g 2
1 ax; .
donde las derivadas (9g/8X]), son evaluadas en (x;'. x;', cees x;'). Usando

esta B en la ecuacién (3.57), el punto mas probable en la superficie de
falla llega a ser:

= 172 (3.61)

.
En forma escalar, los componentes de X' son:

1 (3.62)

donde «, son los cosenos directores, a lo largo de los ejes x;.

3.2.6 Transformacién de Rosenblatt.
En el caso mas general de las variables aleatorias correlacionadas,

no-normales, con funcién de distribucién multi-dimensional conocida, existe
una transformacién general, propuesta por Rosenblatt (ref.29), para obtener
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variables aleatorias normales independientes equivalentes.

Sea X = (Xl. Xz‘ e Xn) un vector de varlables aleatorias con una ley
de probabilidades conjunta conocida y Fx(x) su funcién de distribucién
acumulada.

Un vector gaussiano estandar U = (Ul, U, ..., U) puede ser obtenido a
partir de las siguientes igualdades. 2 "

¢(ul) =F, (le
1
olu,) = sz(x2|x1]
. (3.63)
elu) = F (x [x, ..., x )

Si se hace sucesivamente la inversién de las ecuaciones anteriores, se
obtienen las variables U deseadas:

_ o1
u =9 (Fxl(xt))

<
1

-1
=@ (sz(lexl))
(3.64)

[
"

-1 *
[ (Fxn(xnixl, RN xn_l))

donde Fx (xklxt, e ) es 1la funcién de distribucidén acumulada
3

X
k-1

condigional de Xk dado que X1 =X

Para la transformacién inversa, obtenemos X en funcién de U:
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= -1
X1 —‘ Fxl(‘?(ul))
I
X, = an(fb(uz]xl))
(3.65)
I
)(n = Fxn[d’(un]xl. v xn_l))

3.2.7 Obtencidén del indice de confiabilidad. Funcidn de estado limite
no-lineal, expresada en variables aleatorias no-normales
dependientes.

Para variables aleatorias no-normales dependientes, el indice de
confiabilidad puede ser obtenido en el espacio de las varlables aleatorias
normales independientes estandar u, obtenidas a través de la transformacién
de Rosenblatt. Para éste propésito el algoritmo propuesto por Hohenbichler
y Rackwitz (Ref. 30), puede ser utilizado.

Sea g(X) y g(U) las funciones de estado limite del sistema, expresadas
respectivamente en funcién de variables aleatorias de origen X y de las
variables aleatorias normales independientes estandar U.

1.~ Se asume un punto de falla x; =%,

2.- Se obtiene el punto de falla u, correspondiente a x,, en el

espacio de las variables aleatorias normales estandar, utilizando 1la
transformacién de Rosenblatt.

3.~ Se determina la matriz de Jacoblano evaluada en X

du du - e du
.t =1
23 ax, ax
1 2 n
a(ul, Upr =ee» un) du, 8u, .. 8u
1= =2 E —= (3.66)
a(xl, Xyp eoes xn) ax1 é)x2 axn
du au du
. - b
ax ax e ax
L 1 2 n |

" 4!~ Se evalta la funcién de estado limite y el vector gradiente, GU =

grad(g(u)), en el punto u,.
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g(uo) = g(xo) (3.67)

-1
Gu = [[J]] Gxo (3.68)

5.- Se obtiene un nuevo punto de falla:

G u ~-gl(u) |G (3.69)
Gu G Y © ° uo

y en el espacio de las variables de origen, el punto de falla es (por
aproximacién de primer orden):

- -1 -
X x4 [Jl (u - uo) (3.70)

6.~ Se calcula el indice de confiabilidad:

12

T u’) (3.71)

8 = (u

7.~ Se repiten los pasos (2) a (6), utilizando el valor de x como el
nuevo punto de falla, hasta alcanzar la convergencia.

A través de la.diferenciaclén implfcita se puede observar que las
derivadas parciales en el Jacobiano son (Ref.31):

au, 8" (F(x,[...)) 1 B8(F(x|...))
= = (3.72)

a a ax
xJ xJ ¢(ul) 3

También, puesto que é)u‘/axJ =0 para t < §, el Jacobiano es una matriz

triangular inferior y por consiguiente su inversa Jt puede ser facilmente
obtenida a través de una sustitucién hacia atris.

3.2.8 Probabilidad de falla asociada a varios estados limites.

Si hay k poslbles funciones de estado 8, (1 <t < k), caracterizando
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los k' posibles modos de falla de un sistema estructural considerado, se
puede tedéricamente expresar la probabilidad de seguridad o la probabilidad
de falla del sistema como sigue:

P_ = J J fxl.....x (xl....,xn)c.ixl...vdxn = fo(x)dx (3.73)-
n

(Eln...n Ek) (Elr\...n Ek)

con EJ = (gJ(x) > 0}, o bien,

Pf =J J fxl..“,xn(xl... . ,xn)dxl...dxn = fo(x)dx (3.74)

(Elu‘ ARV Ek) (E1U' BRV] Ek)

con EJ = (gJ(x) <0}

La integracién directa de las ecuaciones (3.73) y (3.74) es en general
una tarea dificil de realizar. Para este fin algunos autores han propuesto
métodos aproximativos, entre los que destaca el método aproximativo de
evaluacién de la probabilidad de falla, propuesto por Ditlevsen (Ref. 32),
para un caso particular:

Sean Zl y 22 dos funciones lineales de estado limite, expresadas en

funcidén de variables aleatorias gaussianas estandar independientes U:

4
1

ao+aTU=ao+alU1+ ... +al
nn (3.75)

4 b°+blU1+..,+bU

2

b+ b'U
[]

donde U es un vector de variables aleatorias _gaussianas estandar

independientes, a. bo' a y b son unas constantes y a' es la traspuesta de

a.
Los momentos segundos de Z se escriben entonces:

2

n n
Var(z,] = a'a= Lal ; var(z,) =b'b= I b

1 1=1
(3.76)

n
Cov[Zl,Zzl =a'b = Ya
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y el coeficiente de correlacién de Z1 \ Z2 esta dado por:

a.b
= = cos®
a1 10l -
o sea: a.b = [a] }b] cos .". cose = ——2:b
fa] Jo] cose °© 1l 1ol

donde © es el angulo entre los vectores unitarios perpendiculares a los
hiperplanos de los estados limites.

Por otro lado las distancias del origen a éstos hiperplanos son:

a, bO
B, = B (3.78)

1 Y 2
l=] el

Una representacién geométrica, en el caso de dos variables aleatorias
esta ilustrada en la figura 3.10.

Cabe observar que p es igual trigonométricamente al cose y p es igual
probabilisticamente a la correlacién de las dos funciones.

De la figura 3.10 y haciendo algunos calculos trigonométricos simples,
se puede observar que la probabilidad de la interseccién de los eventos E1

y E2 puede ser delimitada de la siguiente manera para p = 0.

max{P(A),P(B)] = P(EI.EZ) = F(21< 0n 22< 0) = P(A) + P(B) (3.79)

y graclas a la ortogonalidad:.

B B,

P(A) = ¢(-8_)®|- —2——2L1{ y P(B) = ¢(-B.)0|- ——2—| (3.80)
1 2 2 2
1-p 1 -p
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y para p < 0 :

0's P(E,E)) = P(2,<'0°n Z,< 0) = min[P(A),P(B)] (3.81)

2
cos® =p ; sing = (1-p )

p

2
d tane+B‘=c—°;§

B, - PR,

P

o J 95

ctand +B, =

b,

cosd

B, - PP,

C =

2
J-p)

FIGURA 3.10 Representacién geométrica de dos hiperplanos.

La probabilidad de falla global de este sistema con dos funciones de
estado, puede evaluarse como sigue:
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0
n

(3.82)

- P(EIE2) = #(-B,) + (-B,) - P(EE,)
y para p > O: P, = N-Bl) + @(-Bz) - max [P(A),P(B)] (3.83)

Finalmente, se observa que no existe un método general de evaluacién
simple de la confiabilidad de un sistema estructural. Podemos simplemente
delimitar la probabilidad de falla a través de limites inferiores y
superiores.

Entre los limites existentes en la 1literatura, podemos citar
principalmente los 1limites superior e inferlor propuestos por Kounias
(Ref.33), Hounter (Ref.34) y Ditlevsen (Ref.32):

k
EP, - I max P(E’EJ) >P_>P  +

1-1
max Pr - ):P(ElE) , 0] (3.84)
i=1 1 1=2 j<l 1 1 t J

2 J=1

1M

Estos limites, llamados limites bi-modales o limites de Ditlevsen, son
calculados transformando la unién de eventos de falla, en una unidén de
pares de eventos de falla. Una delimitacién de las probabilidades conjuntas
P(ElEJ) esta dada por la ecuacién (3.84), para variables aleatorias

normales estandar.

3.3 Métodos de ramas y limites para el andlisis de confiabilidad de
sistemas estructurales.

Un sistema estructural real es tan complejo que el cdlculo exacto de
su probabilidad de falla no es fécil de obtener. El nimero de modos de
falla posible puede ser tal que todos estos modos no puedan ser tomados en
cuanta y aun sl todos pudieran ser incluides en el analisis de
confiablilidad, 1las probabilidades de falla son una tarea pesada de
realizar.

Es necesario entonces idealizar el sistema estructural, asi como las
cargas, de una manera tal que el calculo de la confiablilidad sea manejable.

A causa de esta idealizacidén, es 1importante no olvidar que 1los
cdlculos de las probabilidades de falla estdn ligadeos al modelo de un

sistema estructural idealizado y no directamente al sistema estructural
real.

Uno de los objetivos principales en el andlisis de confiabilidad de
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los sistemas estructurales es de alguna manera poder reallzar unos sistemas
estructurales tales que las probabilidades de falla sean minimizadas. El
modelo debe ser por consiguiente escogido minuclosamente, con el fin de que
los modos de falla mas Iimportantes para el sistema estructural real sean
tomados en cuenta en él.

En este trabajo se describen sistemas estructurales formados por
barras uGnicamente (sistemas esquelatales); sin embargo, los métodos
estudiados pueden ser aplicados a un tipo mds vasto de sistemas.

Se supone que los sistemas estructurales estan formados por un numero
finito de elementos barra, ligados por un nimero finito de nudos. Para éste
modelo de sistema estructural, los elementos de falla estdn ligados a los
elementos (barra, nudos) del sistema estructural.

Para cada uno de los elementos de un sistema estructural existe, un
nUmero diferente de modos de falla. Cada modo de falla lleva a la falla del
elemento, sin embargo, la falla del sistema llega en general cuando un
numero de fallas de los elementos llega simultaneamente.

Se supone que la conflabilidad de un sistema estructural puede ser
calculada sobre la base de un modelo de sistema en serie, donde los
elementos de este sistema son a su vez sistemas en paralelo, que
representan los modos de falla del sistema estructural.

El método de calculo de las probabilidades de falla para un sistema
estructural, propuesto al final de esta seccién y llamado método de ramas y
limites, esta basado en la hipétesis en que la confiabilidad total o global
de un sistema estructural puede ser suficientemente aproximada con un
numero finito de modos de falla, considerados como dominantes.

Entre los métodos de anadlisis de conflabilidad de sistemas
estructurales, desarrollados en el curso de estas Ultimas décadas, los
métodos 1llamados de Primer Orden (o de Segundo Ordenl han ocupado
considerablemente la atencién de los especialistas.

En ésta seccién no se trata de hacer un estudio del arte completo de
estos métodos, sino simplemente presentar algunos conceptos de base (para
una presentacién mas detallada: Refs. 35, 36, 37, 38 y 39).

Los métodos de primer orden pueden ser resumidos en cuatro etapas
fundamentales:

1.~ El sistema estructural se modela por combinaciones de elementos o
componentes, en serie y en paralelo.

2.~ A partir de la funcién de estado limite de un componente,
expresada en variables aleatorias generales, se transforman éstas variables
en variables aleatorias gaussianas estandar independientes.

La funcién de estado limite se linealiza después en el punto de
densidad de probabilidad maximal. La distancia del origen a este punto es
llamada Indice de Confiabilidad 8.
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3.— Para toda pareja de funciones de estado limite, transformadas y
definidas por sus indices de confiabilidad B, asi como por sus cosenos
directores de cada hiperplano, se encuentra la interseccién o la unién de

las regiones de falla a través de un hiperplano equivalente B?

4.- Se calculan unos limites superior e inferior para la probabilidad
de falla del sistema estructural considerado (cabe mencionar que no existe
un método general prictico de evaluacién de la confiabilidad de un sistema
estructural, o aun de una funcién de densidad de probabilidades normal de
dimensidén n; cuando n rebasa 4 6 5).

Asi, el método de Primer Orden puede aplicarse sistemdticamente en la
bisqueda de la probabilidad de falla global de un sistema estructural; como
por ejemplo el modelo del arbol de fallas que identifica las secuenclas de
fallas elementales, las mas probables, y combina sus probabilidades de
ocurrencia.

3.3.1 Probabilidad de falla de un componente o elemento.

Para una funcién de estado limite dada, se observa primero el caso
particular en el que se puede facilmente obtener la probabilidad de falla
sin aproximacion: es el caso donde X es un vector de variables aleatorias
gaussianas estandar independientes N(0,1) y G(x) es una funcién lineal de
éstas variables; asi:

P(G(u)) = 0)

P = P(G(x)) = 0)

= P(ao +a'lUs 0)
(3.85)
= Ple' Us -8)

= P(Z = -B8) = ¢(-B)

donde'a = a / [a] es el vector de los cosenos directores del hiperplano
G{x) = 0, B = a / fla] es la distancia al origen y ¢ es la funcién de
distribucién acumulada de la ley gaussina estdndar.

Ahora bien, la idea de base del método de Primer Orden es aproximar el
caso general por este caso partlcular. Esto se hace en dos etapas:

- Transformacién del vector X en un vector U, de variables aleatorias
gaussinas estandar independientes, y transformacién de la funcién de estado
limite G(x) = 0 en G’ (u) = G(x(u)) = 0.

- Linealizacidén de esta funcién de estado limite transformada G’ (u)=0,
en el punto de densidad de probabilidades maximal.
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P(G(x) =0) = P(G' (u) = 0)

o
1]

4

n (3.86)
P[):alul +Bso] = o(-B)

i=1

donde los @, son los cosenos directores del hiperplano tangente a G’ {u)=0,

y B la distancia al origen del punto de densidad maximal, el mis préximo al
origen en el espacio euclediano.

Gracias a la simetria circular de la densidad de probabilidades
multinormales, el punto de densidad maximal es simplemente el punto de 1la
superficie G’ (u) = 0, el mas préximo al origen en el espacio euclediano.
Este punto puede ser obtenido a través de un algoritmo clasico de busqueda
del 6ptimo.

La aproximacidén de primer orden (FORM, First Order Reliability Method)
es generalmente buena, siempre y cuando la probabilidad de falla sea
pequefia (B > 2.5) y que la curvatura de la funcién de falla sea débil
alrededor del punto de linealizacién.

:}.3.2 Probabilidad de falla de sistemas.

Dos tipos particulares de sistemas simples son utilizados: el sistema
en paralelo, que falla si y solamente si todos sus componentes fallan (su
evento de falla es por consiguiente la interseccién de los eventos de falla
de sus componentes individuales); y el sistema en serie, que falla si un
componente cualquiera falla (su evento de falla es entonces la unién de los
eventos de falla de los componentes individuales}.

Todo sistema estructural puede ser modelado como un arregle de
componentes en serie y en paralelo; siendo la representacién de la unién de
intersecciones de eventos de falla de componentes (una representacién por
cortes minimales), la mejor adaptada al anilisis de confiabilidad de una
estructura. Una representacién de este sistema se muestra en la figura
3.11.

] o
’
FIGURA 3.11 Representacién de un sistema estructural
por cortes minimales.

No existe un procedimiento simple para evaluar la confiabilidad de un
sistema, . conociendo las probabilidades de falla de los componentes. Se
puede simplemente obtener limites inferior y superior de la confiabilidad
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de un sistema en serie o en paralelo, como por ejemplo los limites extremos
propuestos por Ditlevsen (Ref.32), después estos limites, generalizalos
para combinacién de sistemas en paralelo y en serie; obteniéndose asi:

n n n

p[ UF,] sSP(F) +L [p(ri) - max(P(F,n FJ))] s YP(F) =1
1=1 1=2 J<it i=1

P
i

Estos limites extremos de Ditlevsen dependen del orden de los eventos
de falla de los componentes.

(3.87)
1-1 n
?P(Fln FJ)] = x;\a:u: P(Fl)

J=1

| Cs

n
F | = P(F1) + Zméx[o, P(Fl) -
1 1=2

3.3.2.1 Sistema en paralelo.

Cuando las funciones de estado limite de los diferentes componentes de
un sistema en paralelo son transformadas y expresadas en funcién de
variables aleatorias gaussinas estiandar independientes, se puede escribir
la probabilidad de falla del sistema como sigue:

U
[}

n
Pl n{G' (n) =0} =P
y=1 7 3
(3.88)

P[n(z S-B)]=¢[—B; [p]]
g 3 n 2

donde d>n(-[3;[p]) es la integral multinormal de dimension n, evaluada para
el vector :B y la matriz de correlacién [pl, definida por p”= d‘kakj.
3.3.2.2 Sistema en serie.

De la misma manera se obtiene una aproximacién similar para un sistema
en serie:

n n m
P, =Pl U{G|(u) s0} =PlU{Ta U +8 =0
3=1 J=t{1=1
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=1 ; )=1

PLU (;J,s 'B,’] =1 - P[n (ZJ > "3,)] (3.89)

]

n
1-P[n(ZJSBJ}}=1-¢n[ﬂ; [pl]
s -

=1

Finalmente, la probabilidad de falla de un sistema estructural,
representado por un sistema en serie, donde los componentes son subsistemas
en paralelo (figura 3.11), se puede obtener como sigue:

m n

P, = P[ U n G”(u) s 0} (3.90)
1=1 J=1

3.3.3 Método del hiperplano equivalente.

Dado un dominio de falla F en el espacio reducido U, se observa que el
indice de confiabilidad B de Ditlevsen puede ser definido como sigue:

g5 = -¢71(P(U € F)) (3.91)

donde BE es la distancia al origen de un hiperplano equivalente, de igual
probabilidad que la funcién de falla inicial.

Hohenbichler (Ref.40) muestra que, entre todos 1los posibles
hiperplanos hay uno que refleja mejor la contribuclén relativa de cada
variable aleatoria Ul, en la probabilidad de falla total; este hiperplano

esta definido por el vector de los cosenos directores gs, tal que:

2 E
v B (g)
{3.92)

<
ﬂ v E5(e)

£=0

donde BE(E) = -&(P(U + £ € F)), € es una traslacién diferencial del vector

U, v .| es la norma euclediana.

El hiperplano definido por of y BE es llamado “"hiperplano equivalente
de 14 superficie de falla de F". « es el vector generalizado de los

factores de sensibilidad.

98



Para un sistema estructural representado por cortes minimales, 1la
interseccién de varlas regiones de falla de componentes elementales puede
ser reemplazado por un dominio de falla, limitado por un hiperplano
equivalente que tenga la misma probabilidad de falla asociada, sea:

g = -7 (PWU € F)) (3.93)
el

. v B(e)

P N . (3.94)

pf! >
ﬂ v rsf(g)"
=

0
donde P(U e F‘) esta evaluada por la ecuacién (3.88).

La unién de regiones de falla de subsistemas en serle puede ser
también aproximado por un hiperplano equivalente de igual probabilidad de
falla asoclada, utilizando la ecuacién (3.89).

El método de primer orden es resumido esquemdticamente en la figura
3.12, para un sistema simple representado en espacio bidimensional.

i olx) . %

a) DOMINIO DE FALLA EN EL b) HIPERPLANOS EQUIVALENTES DE LA
ESPACIO X. INTERSECCION DE REGIONES DE FALLA.

U _ :
Fsgs'(Fl Tl Flz)u (len F22)

=F|EUF§

2
g'(u)=0 -\

/./
A N—iu)=0 Yz

c) DOMINIO DE FALLA EN EL d) HIPERPLANO EQUIVALENTE TOTAL DE
ESPACI0 TRANSFORHADO U, LA UNION DE REGIONES DE FALLA.

FIGURA 3.12 Esquema del método de primer orden.
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3.3.4 Evaluacidn de la integral multinormal.

Aun cuando no existe un procedimiento general analitico para calcular
con precisién la integral multinormal general ¢(2;{Pz]}; es necesario
evaluar las integrales multinormales de las ecuaciones (3.88) y (3.89), que
son esenciales para el andlisis de confiabilidad.

Cuando los eventos de falla G;(u) son eventos de probabilidad pequefia,

se utiliza frecuentemente la aproximacioén del limite superior siguiente,
para un sistema en paralelo:

¢m[-B ;[R]] s min(¢(—BkJ) (3.95)

Mientras que para un sistema en serie se tlene el limite superior
siguiente, que tiene solo interés matematico:

m
1- ¢m[-r3 ;(R]] s Te-B) =1 (3.96)

k=1

Para el caso particular en que la matriz de correlacién puede
ser expresada en la forma [R] = (6kl + Akkl(l - 5kl)), donde akl es el

simbolo de Kronecker y Ak, Al e [-1,1}, la ecuacién de falla puede ser

representada por:

z, =AU+ (- Ak)'*’z u, (3.97)

donde Uo' U1' ey Um son  unas variables gausiannas estandar

independientes. Esto implica que se puede evaluar Q(Z;[Rz]) por una simple

integracién, ejecutada por ejemplo por cuadratura:
m
® (2[R 1) = p( ne, s zk)]

® (3.98)
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Esta férmula es dada por Dunnet y Sobe (Ref.41)

Una aproximacién numérica de la integral multinormal es propuesta por
Hohenbichler y Rackwitz (Ref. 42), como sigue.

Dada una funcién distribucién multinormal definida por:

m
Om(C:[R]) = P[ n (Zk = Ck)] (3.99)
k=1
g3

La idea de base, para el calculo de esta integral multinormal general,
es representar el vector Z correlaclonado por:

v
Zz=[AlU (3.100)

donde [A] es una matriz triangular inferior obtenida por una factorizacién
de Cholesky, y U es un vector de variables normales estandar

independientes, donde:

L3 1
¢m(c; [R]) = P[ kgl J)=_“1alJ U‘| E] Cx}]
m i
= P(us= CI)P[ ‘DZ J)::lau U =c | us= cl}] (3.101)

Cuando Ul es reemplazada por una variable truncada con la
transformacién de Rosenblatt U= Q-l((b(Vl)ﬁb(ClJ) = TI(VI). se suprime 1la

condicién del segundo factor de la ecuacién (3.101). Ademas, la combinacién
lineal de las otras variables Ul (1 > J) es representada como otra variable

aleatoria normal estandar. Esto nos conduce a:

n 21172
P( {a T (V) + (l-a ] vV =C })
‘Dz 11711 i1 1 i

p[ N g, v,V = 0}]
i

=2

m 2} 2) (2)
P[ lgz{all vl * anz vl = Cl }J

m 1
P( n{ray = clus= cl}]

1=2\)=1

e

o ;RN

m-

101



Por aplicaciones sucesivas devt»éste ‘procedimiento se obtliene por
consiguiente: Ry : .

m (1) -
¢ (C;I[R)) = m ‘X’[C ] (3.103)
m =1 i

Por otro lado, para aplicar esta metodologia en el analisis de
confiabilidad de un sistema, basado en un modelado de las estructuras por
sistemas en serie y en paralelo, utilizando las aproximaciones de primer y
segundo orden, existe un programa llamado SHASYS, desarrolladc en la
Universidad de Stanford (Ref.44).

Este programa utiliza los algoritmos y los subprogramas desarrollados
en la Universidad de Munich, bajo la direccién del Pr. Racwitz (Ref.46).

3.3.5 Metodologia para la bisqueda de los caminos de falla y limites
para la probabilidad de falla.

A priori, es dificil identificar todos los modos de falla posibles de
un sistema estructural, sobre todo cuando se trata de sistemas
estructurales de hiperestaticidad muy alta. Con este propésito, un métedo
llamado de ramas y limites es brevemente estudiado en esta
seccién (Refs. 31, 36 y 46).

En este trabajo se supone un comportamiento elastoplastico para las
estructuras, donde la falla del sistema esta definida por la formacién de
un mecanismo de colapso.

La falla del sistema estructural se alcanza a través de una serie
(no-tnica) de plastificaciones. Esta serie es llamada camino de falla
completo. Las series de plastificaciones intermedias son llamadas caminos
de falla parciales o incompletos. El nGmerc de plastificaciones o de
articulaciones pldsticas en un camino de falla es llamado longitud del
camino de falla.

Cuande hay unas articulaciones plasticas en un camino de falla
completo, que no contribuyen a la formacién del mecanismo de falla, son
llamadas articulaciones redundantes. Mientras que, en el caso contrario las
articulaciones son 1llamadas articulaciones esenciales, o sea, son
articulaciones que no pueden ser quitadas del camino de falla completo,
para formar un mecanismo de falla.

Se observa que para un sistema estructural tipo marco (donde el
comportamiento mecanico de los elementos es elastopldstico y los momentos
flexionantes son los efectos dominantes en la fluencia plastica de las
secciones de los elementos) todas las funciones de estado limite, obtenidas
a través de la ultima articulacién plastica formada, resultan ser las
mismas ecuaciones para los caminos de falla completos, compuestos de las
mismas articulaciones plasticas esenciales en combinaclones diferentes.
Esto es, la falla de un sistema estructural se alcanza por una serie
particular de articulaclones plasticas esenciales, que forman un mecanismo
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de falla o colapso.

Si se considera un camino de falla, r1 > r, L T rp, compuesto de p

articulaciones plasticas, la probabilidad del camino de falla se obtiene
como sigue:

(1) ) (p)
P, (r yeeeyr )< P[(ZrSO)n(zr tr )SO) n-.. nzr [T )s 0)]
p 1 p 1 21 . p1 P

P (1)
= P[ n @ )= 0)] (3.104)
i=1

r DR o
rylrprgeery

.0, utilizando los eventos de seguridad o los complementos de los eventos de
falla, se puede derivar la expresidén siguiente:

p (1)

prp(rl,...,rp) =1- P[ iU (Zrl(rl,r yeessl

) > 0)] (3.105)
=1 2 =1

No existe un procedimiento simple para evaluar la probabilidad de un
camino de falla, cuando la longitud del camino de falla rebasa 3; se puede
simplemente acotar esta probabilidad, con limites extremos (inferior y
superior), como por ejemplo los limites siguientes (Ref.36).

(1) (S]]
= min pPl:(Zr =0} n (2 y = 0)]

P
tp(rl,...,rp)(sup.) jedz, ... 1 r“(rl,...,rj_1

(1) (1) (2)
Pe (r,...,r )inf.) = méx|0, PI(2_ s0)| -Pl(Z =0)p (2 >0
p 1 p r r, ra(ri)

p

. (1) (3}
-Zmln{P
y=3 rp(rly....rj_l)(sup.), P (Zrl = 0) n(ZrJ(rl’_”'rJ_l) >0

(3.106)

Los limites son funciones no crecientes de la longitud del camino, o
sea la probabilidad no crece cuando una nueva articulacién plastica es
afiadida en el camino de falla.

Dado que, por un lade las probabilidades ordenadas de los eventos de
seguridad o de falla:
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(i)

PIS,] = PZ_ L9200 =t e
r’ rl""'rl-l ; .
. . : - (3.107)
P{S .1 = PIS_.} =2 ... = PIS:].~
1 2 P
por otro lado podemos escribir la ecuacién (3.105), como sigue:
p
Pe v, ...,r)=1"’[ US:] (3.108)
p 1 P I=1

La probabilidad de falla de un sistema puede ser mejor acotado,
gracias a los 1limites extremos, superior e inferior propuestes por
Ditlevsen:

P -1 _
=1 - PIs,] - zméx{o. LPIE s - (1-2)?[5‘]}

p
f‘p(rl....,rp)(sup.) ot y=1

P (3.109)
1-PIs]) - % min PIS n'S,]
prp(rl.....rp)(inf.) 1=2 je{1,...,1-1) J !

3

donde §J es el evento complementario de S) .

Se hace la observacién que las ecuaciones (3.109) requieren de las
funciones de falla de todas las etapas de degradacién del sistema
estructural.

3.3.5.1 Hipétesis del calculo y Acotamiento de la probabilidad de
falla.

El método de busqueda de los caminos de falla tiene por obJjeto la
evaluacién de la probabilidad de falla global de un sistema estructural,
identificando las secuencias de falla elementales mas probables y
combinando su probabilidad de ocurrencia.

Se busca después acotar la probabilidad de falla global del sistema
por medio de sus limites extremos, superior e inferior.

El inicio del arbol de fallas es un nudo que representa el estado
inicial de la estructura. Este nudo estd ligado a los nudos sigulentes a
través de ramas que deslignan las posibles fallas elementales de los
elementos de la estructura.
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Cada nudo sucesivo, correspondiente a un estado de dafio de 1la
estructura, esta definido por la secuencia de fallas elementales (o
parciales) que llevan a él.

Se 1llama "camino de falla completo" toda secuencia de fallas
elementales que conduce a un nudo final, que representa un modo de falla
del sistema estructural (formacién de un mecanismo, estabilidad inaceptable
por algin criterio limite de utilizacion: vibracioén, deformacidén excesiva,
etc.).

Con el fin de simplificar el modelo, se supone que todas las fallas
elementales se producen instantineamente, lo que permite tratar el problema
independiente del tiempo.

Se supone igualmente que el comportamiento del sistema estructural es
lineal entre dos fallas elementales consecutivas, o sea, un elemento
fallado tiene una rigidez reducida y una resistencia residual, traducida
por una carga ficticia equivalente, aplicada a la estructura en los nudos
del elemento fallado.

Esta resistencia residual se expresa generalmente en funcién de los
mismos parametros aleatorios que las resistencias iniciales.

Ademas un elemento anteriormente dafiado no puede recobrar su rigidez
inicial cuando ocurra un camblio en el sentido de los elementos mecdnicos.

Hay en general varios posibles caminos de falla. Como es suficiente
con que se produzca un solo camino de falla para que la estructura falle,
el sistema estructural puede estar representado para el conjunto de estos
caminos de falla, por un sistema en serie, donde las componentes son
subsistemas en paralelo, relativos a cada camino de falla.

La probabilidad de falla global del sistema estructural puede entonces
calcularse con ayuda de la ecuacién (3.90).

Dado que por un’lado es practicamente imposible identificar todos los
posibles caminos de falla y por otro lado, hay poca posibilidad de que
todos los caminos de falla sean equiprobables, la idea de base del método
consiste en identificar los caminos de falla mas probables e incluir
solamente éstos en la ecuacion (3.90).

Se obtiene asi un limite inferior de la probabilidad de falla global y
del sistema, ya que se desprecian otros caminos de falla.

Cuantos mas caminos de falla se consideren, mejor es el limite
inferior encentrado.

Dado que cualquier camino de falla es la interseccién de los eventos
de falla elementales:

n
neE (3.110)

i
i1=1
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se tienen las desigualdades sigulentes:

. - n
P(E) > PIE n E)>...0> P(,D‘ E) (3.111)

donde la probabilidad de alcanzar cada etapa intermedia no tiene que
disminuir, cuando se progresa sobre el camino de falla.

En la bisqueda de los caminos de falla mds probables, existen otros
caminos de falla incompletos.

Si se consideran todos los caminos estudiados como caminos de falla
completos y sl se les incluye en el calculo de la confiabilidad del
sistema, estamos seguros de incluir, los caminos de falla no identificados
pero generados por estos caminos y por consiguiente de obtener un limite
superior de la probabilidad de falla global.

Finalmente se obtiene asi un acotamiento de la probabilidad de falla
global del sistema.

3.3.5.2 Algoritmo de busqueda de los caminos de falla.

Con el fin de identificar los caminos de falla los mas probables, se
utiliza un algoritmo de busqueda arborescente, como se describe en las
etapas de "a" a "g"

a) Calculo de todas las probabilidades de falla elementales iniciales,
partiendo de la condicién inicial del sistema estructural.

b) Identificacién del wvalor mas grande, y falla del elemento
correspondiente.

c) Calculo de las probabllidades conjuntas de la falla 1inicial
retenida y de todas las fallas elementales aun posibles.

d) Identificacién del valor mas grande entre las probabilidades
conjuntas que vienen de ser calculadas y todas las probabllidades de falla
calculadas anteriormente ain no retenidas.

e) Falla del o de los elementos de la estructura correspondiente y
cidlculo de un nuevo conjunto de probabilidades conjuntas.

f) Ejecucién de los pasos d) y e) hasta alcanzar un estado de falla de
la estructura, o dicho de otra manera, hasta alcanzar el camino de falla
completo mas probable.

g) Ejecucién de los pasos d) y e) hasta alcanzar los caminos de falla
siguientes, los mas probables.

Se observa que si el nimero de caminos de falla completos aumenta, los
limites extremos inferior y superlior de la probabilidad de falla global, se
aproximan, y convergen hacia la probabilidad de falla total del sistenma,
dada por la ecuacién (3.90).
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3.4 Método de andlisis de confiabilidad de sistemas estructurales a
través de simulacion Monte-Carlo.

Existen otros métodos para el calculo de la probabilidad de falla
global de los sistemas estructurales, que hacen uso de los métodos de
simulacién de Monte-Carlo.

En este subcapitulo se estudia en particular un método de
confiabilidad, que hace uso de la simulacién Monte-Carlo, en la evaluacidn
de las integrales mualtiples de la probabilidad de falla de un sistema en
serie, propuesto por Esteva y otros (Refs. 47, 48).

Una de las hipdtesis restrictivas de este método es que se suponen
conocidos todos los posibles modos de falla del sistema, expresados en
funcién de las resistencias limites de los elementos involucrados y de las
cargas criticas; ademas que la ley de probabilidades conjunta de las
funciones de estado de seguridad se supone gaussiana y que las variables de
resistencia son independientes de las cargas.

Este método simplificado, sin embargo, permite aproximar rapidamente
la probabilidad de falla global del sistema, conslderandec los modos de
falla mas probables.

3.4.1 Modelo mecanico.

Conociendo todos 1los posibles modos de falla de un sistema
estructural, se puede establecer para cada mecanisme, una relacién de
equilibrio entre las cargas exteriores Px y las fuerzas internas de los

elementos criticos.

Para los sistemas dictiles donde los efectos P-A (de segundo orden) no
son considerados, la relacién entre las fuerzas es lineal.

Si se trabaja con las resistencias limites de los elementos criticos
R1 y con la convencién de que la falla del sistema corresponde a los

valores negativos de’ la combinacién 1lineal precedente, se obtienen las
funciones de seguridad 2l del sistema (Zl < 0):

{2} = [AM{R} + [B]{P} (3.112)

donde [A] y [B] son dos matrices de transformacién de fuerzas, {2}, {R} y
{P} son respectivamente los vectores de las funciones de seguridad, de las
resistencias limites de las secciones criticas de los elementos y de las
cargas externas.

3.4.2 Modelo de confiabilidad.

El analisis de confiabilidad de los sistemas estructurales dictiles,
bajo cargas estaticas, puede ser facilmente tratado como sigue:

a) Identificacién de todos los posibles mecanismos de falla del
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sistema estructural.

b) Establecimiento de 1las funciones de seguridad {2} de los
mecanismos de falla identificados en a}

c) Calculo de la ley de probabilidades conjunta de las funclones de
seguridad {2}, y

d) Calculo de la probabilidad de que una funcién de seguridad
cualquiera tenga un valor negativo (Zx< 0).

3.4.3 Sistema en serie.

Un sistema descrito por n elementos, El. Ez' N En, es denominado un

sistema en serie, si 1la aparicién de una falla cualquiera de estos
elementos produce el colapso del sistema estructural. La probabilidad de
falla del sistema estructural puede entonces ser expresada por:

P = P(El U E, Uu...u En) (3.113)

donde El representa el evento "falla del sistema siguiendo el modo 1".

Cuando se representa las fallas del sistema por sus funclones de
seguridad F_'i = (Zx < 0}, la ecuacién de la probabilidad de falla del

sistema se obtiene como sigue:

P‘~ = P(21<0) + P(22<0, 21>0) + ...+ P(Zn<0, 21>0, ey Zn_1 >0)
S0 L0 o
= FZ(O) + J F‘z([)lzl)fz(zl)dzl o +J I Fz(0|zl,...,zn_1)
1 2 1 n
0 o o
fz ez (zl,...,zn_l)dzl...dzn_1 (3.114)
1 n-1
donde, fz 2 (zl,‘..,zkl) es la funcién de densidad de probabilidad
170 k-1 2

conjunta de las k-1 primeras funciones de seguridad y Fz es la funcidén de
k

probabilidad condicional acumulada de la funcién de seguridad Zk, dado que:

2=z

. 1,...,Z =2z .

k-1 k-1

Con el fin de poder evaluar estas integrales maltiples por simulacién
Monte-Carlo, se transforma la ecuacién anterior como sigue:
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Pf_ = 1-‘250) + E'Z(FZ(O)) + ...+ E'z 2 (FZ(O)) (3.115)

1 2 1 n~1 n

: k-1

donde E'z (FZ(O) designa la esperanza matematica de F{ n 1(Z|>0)}'
DS S S 1 (3 i=1

1(2‘>0) es la funcidén indicadora de (Zl>0) (o sea que es igual a la funcién

F si 2’>0. N Zk_1>0 e ligual a cero en caso contrario), otra forma de

expresarla es:

Pf = FZ(O) +...+J...}’¢k(zl, o 1)t‘ , .z (z 1 12, 1)dz .dzk_l+.
1 1 k=1
~w S
(3.116)
k=1
donde ¢k(zx' ey zk_‘) = szlzr ey zk_l) n 1(21>0)
Kk 1=1

Dado el estado de desarrollo de este modeleo, en este trabajo nos
limitaremos a distribuciones multidimensionales gaussianas para las
funciones de seguridad {2} y supondremos que las fuerzas son independientes
de las resistencias.

Es sufliclente entonces con conccer el vector de resistencias medlas

{R} y el vector de fuerzas medlas (E), asi como las matrices de
covarliancias respectivas [SRR] y [Spp]. para obtener la ley de

distribuciones buscada, en efecto:

{Z} = [AI{R} + [BI{P} = [C){X} (3.117a)
_ T
[s1 = [clis ]lc) (3.117b)
{R) (s_1 (s ]
[C] = [[AJIBI], {X} = y IS] = RR°CORP (3.117¢)
{P} [SPR] [SPP]

donde [SRP]

las cargas.

[SPR]= [0], cuando las resistencias son independientes de
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Sx,'i s S S

E . . . . T

, e . . [S“l (sxz}
syl = =
X
| S S S

n-1,1 ... n-1,n-1 " n-1,n (Szl) S,
S - S
n,1 n,n-1 n,n

Se puede demostrar que la ley de probabilidades condicional de Xn,
dado que Xl= X Xz = Xy eee Xn-l= xn_l, es una ley de probabilidades

gaussiana de esperanza y variancia definidas por:

x - X
- S e T
E(X [x., x,0 ..., x ) =X +{S, HS I
xn-l - xn-l
-1 T
S )%.s %0 eees x = San T 8y 408, 1 {8} (3.119)
nt 1 2 n-1

Con el fin de mejorar este algoritmo y reducir el ntmero de
simulaciones necesarias, se transforman las integrales miltiples de la
ecuacidén de falla del sistema por:

-0 -0
P’_ =J. J ¢k(zl,....zk_1)7k_1fy (zl)... fy (zk_l)dzl...dzk_1 (3.120)
k 1 k=1
L] =
le. .zk_l(zx’ ’zk-l)
donde 7, = y f (z '} es una funcién de
k-1 £, (z)) £, (z, ) ot
L s R k-1
1 k-1

densidad de probabilidades auxiliar, diferente de la ley normal.

Se introduce igualmente, como funcién de probabilidades auxiliar, la
ley exponencial siguiente:

fvl(zi) = v exp(-v zl) (3.121)
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donde v = 1/5‘, si Ei. media condicional de 2l dado que 21= z, cees 2

=z _ es positiva, y v = 1 en el caso contrario.

Esta transformaciéon permite simular con la ayuda de la funcién
exponencial unos valores para Zl, tanteo en la regién proxima de Z] = 0,

donde la funcién FZ (0[21,...,zk_1] tiene sus valores mds grandes, como
k

cerca de Z‘= zx, después regresar a la ley gaussiana de las funciones de
seguridad, utilizando el coeficiente LA

3.4.5 Ejemplo.

Consideremos el caso particular de un marco simple, donde 1la

configuracidén geométrica y la condicién de carga estan indicadas en la
figura 3.13:

B 8 &
E_L‘— —E] [1] elemento 1

1 3] |s.0 m [f] seccién 1
nudo
m. o

i

AH

4[-

10.0 m.

Lay

FIGURA 3.13 Marco plano.
Las caracteristicas geométricas y mecdnicas de los elementos de la
estructura estén dados en la tabla 1.1, del capitulo 1.

Para el andlisis de confilabilidad de esta estructura se hacen las
hipétesis siguilentes:

~ La estructura tiene un comportamiento perfectamente plastico.

- La resistencia de las secciones a lo largo del mismo elemento estan
totalmente correlacionadas (correlacién p = 1),

La aparicién de las articulaciones plasticas se producen en los
extremos de los elementos.

Las resistencias de 1los elementos Rl se consideran variables

aleatorias gaussianas independientes.
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La carga H es considerada también gaussiana e independiente de las
resistencias.

Con la ayuda de las hipétesis anteriores se ldentifican faclilmente
todos los posibles mecanismos de falla (puramente plasticos) del marco, que
se muestran en la figura 3.14; las ecuaciones de falla, pueden determinarse
igualando los trabajos virtuales interno y externo:

Y R
| /
/ /
! , .
.m,._ -JL .AL "=

FIGURA 3.14 Mecanismos de falla perfectamente plasticos.

Zl=R1+R3+R4+R5—500HSO
22=RI+R2+R4+R6—500H50
2 =R +R +R +R_~-500H=0
3 1 3 5 6

24=R1+R2+R5+R6—500HSO

donde Rl es la resistencia limite de la seccién 1 a la flexién Rl = MP.

Con base en las hipétesis anteriores, la densidad de probabilidades

conjunta Z es gaussiana. Es suficientp entonces con conocer los vectores de
las medias de {R} y {H}, as{ como sud matrices de covariancias para obtener

esta funcién. En efecto, el vector d
(ton-cm):

funciones de seguridad media {Z) es
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3436.28

{z} = [[A](B]] (E) = [CI{X} = { S068.76
o {H} 5068.76
6701.24
.
2925.31
1 0t 1 0 1 =500 2925.31
donde [c] = |1 1 0 1 0 1 =500). %) o} 1292.83 ¢
1 01 0 1 1 =500 1292.83
11 0 01 1 =500 2925.31
2925.31
10.00 |

Por simplicidad, se consideran las resistencias medias como los
valores dados por los momentos plasticos definidos en la ecuacién 1.2, con
coeficientes de variacién CVR= 0.11. La fuerza media H es igual a 10.0

toneladas, con un coeficiente de variacién de CVH = 0.1.

La matriz de covariancia [Sx] de las resistencias y de la carga esta

dada por:

[p]l =

COQQOQO -
OOO'OOD-h.-
COO0ORPROO
cCoOO0OrrooO
O, 0000
OFr»Oo0O0O0
POOOCO0O0O0

[Sx] = dlag(xlcv’) Ipl diag(xlcvx)

donde diag(.) es la matriz diagonal de las desviaciones estandar de las
variable X‘, o = XlCVl.

I;a matriz de covarlancia de las funciones de seguridad esta por
consiguiente dada por (ecuacién (3.117b)):
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5.380 6.011 6.011 6.642

6.011 7.879 6.844 8.713 5
6.011 6.844 7.879 8.713
6.642 8.713 8.713 10.784

T -
[s,]1 = [clis,1Ic) =

Los indices de confiabilidad de las ecuaciones de falla, B, son

calculados de la siguiente manera:

_ 4.685
z

5, = . @ - 5.710

(s, ,) 5.710

t 6.451

Asi, las probabilidades marginales de falla son:

1.4003 x 10
-9

Pe = o) ; p_ = | 56416 x 10
1 5.6416 x 1077
5.4766 x 10

Aplicando el algoritmo de simulacidén de la seccién 3.4.4 de este
capitulo, se obtiene la sigulente probabilidad de falla del sistema:

P, = 1.4005 (10°%)

£

Para este caso particular, en que existe una gran diferencia entre los
valores medios de los momentos limites de los elementos verticales y el
horizontal, es suficiente con considerar el primer mecanismo de falla (el
mas probable), para aproximar la probabilidad del falla global del sistema.

Para evitar esta diferencia entre los momentos 1limites de los
elementos e ilustrar mejor el método, se supondrdn todos los elementos del
marco con las mismas caracteristicas mecaénicas, siendo la resistencia
limite iguala a 2000.00 ton-cm.

Para este caso, el vector de medias y la matriz de covariancia de 1las
funclones de seguridad son los siguientes:
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3000.00 5.404 4.920 4.920 4.436

Sy _ J3000.00 _ 4.920 S5.404 4.920 5.404 s

{z} = H [Sz] = 10
3000.00 4,920 4.920 5.404 5.404
3000.00 4.436 5.404 5.404 6.372

Asl, los Indices de confiabilidad {8} de las ecuacliones de falla y las
probabilidades marginales de falla son:

4.081 2.2429

gy = v081 |, P = 2.2429 -
4.081 2.2429
3.758 3.7582

A partir del algoritmo de simulacién se obtiene la probabilidad de
falla siguiente:

P, = 9.8357 x 1075

con un coefliclente de variacién de 0.03364 para esta simulacién.

Finalmente, si se hace la hipétesls de que todas las resistenclas
limites de las secciones de los elementos Rx son

variables independientes (p=0}, se tiene:

3000. 00 4.436 3.952 3.952 3.468
@) = {00000 g, _ | 3.952 4.436 3.468 3.952 |
3000. 00 3.952 3.468 4.436 3.952
| 3000.00 3.468 3.952 3.952 4.436
4.504 3.33
@y ={ %5081, p L ]333]| 4
4.504 3.33
| 4.504 3.33
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Del mismo modo se obtiene la probabilidad de falla del sistema:

P = 7.7235 x 107®

con un coefliciente de variacién de 0.0S5.

En este ultimo ejemplo (donde todos los mecanismos de falla tienen la
misma probabilidad marginal), se puede observar que en la aproximacién de
la probablilidad de falla del sistema estructural por simulacién
Monte—-Carlo, se toma en cuenta hasta el tercer término de la ecuacién 3.114
del sistema en serie, Este tercer término es la probabilidad condicional de
que el tercer mecanismo de falla ocurra, dado que los dos mecanismos
precedentes no han ocurrido.

3.5 Ejemplo de ilustracién de los métodos.
3.5.1 Introduccidn.

Con el fin de aplicar y comparar los algoritmos de calculo de 1la
probabilidad de falla de sistemas estructurales, propuestos en este
trabajo; asi como de realizar un estudio paramétrico del comportamiento
aleatorio de los elementos parcialmente dafiados, se propone la aplicacién
de los métodos de confiabilidad de Primer Orden y simulacién Monte-Carlo,
para el andlisis de confiabilidad del mismo marco simple, analizado en el
capitulo 1.

Se utiliza también la metodologia de blsqueda de caminos de falla
(capitulo 3) y el método de generacién de funciones de estado de seguridad
(capitulo 1).

3.5.2 Descripcién del modelo.

La configuracién geométrica y la condicién de carga de la estructura
estan descritas en la.figura 1.6 del capitulo 1.

A las hipétesis hechas para el ejemplo determinista del capitulo 1, se
afiaden las hipétesis sigulentes:

Las resistencias de los elementos y la carga horizontal aplicada son
consideradas, por simplicidad, come variables aleatorias normales; las
leyes normales para estas variables estan enteramente definidas por el
conocimientos de los valores medios de los momentos flexionantes plasticos
y de las fuerzas normales, asi como por sus coeficientes de variacién.

Tres dominios de resistencla para las secciones de los elementos son
considerados: caso I) flexién pura, caso II) flexo compresién-tensién,
caso III) flexo compresién-tensién considerando el efecto de pandeo.

Las resistencias limites medias y los coeficientes de variacién, para

elementos estructurales en acero se obtienen de los estudios estadisticos
hechos por Galambos y Ravindra (ref.49,50).
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La carga media considerada H es de 10 toneladas, con un coeficiente de
variacién de 0.1, Esta condicién de carga hipotética se propone con el fin
de ilustrar los métodos.

Las caracteristicas mecanicas de los elementos estan dadas en la tabla
1.1 del capitulo 1, mientras que los parametros estadisticos de las
variables de resistencia estidn dados en la tabla 3.1, en la cual FJ—C y D_JL

son respectivamente las resistencias medias a la compresiédn considerando
pandeo y a la tensién, vy CVC y CVL sus coeficientes de variacién

respectivos.
ELEMENTO Ec NL CVC CVL R CVR
(T) (T) (T-cm.)
1 377.77 442.75 0.11 0.11 2925.31 0.11
2 127.88 263.12 0.11 0.11 1292.83 0.11
3 377.77 442.75 0.11 0.11 2925.31 0.11

TABLA 3.1 PARAMETROS ESTADISTICOS DE LAS RESISTENCIAS,

3.5.3 Método de Primer Orden.

Para el analisis de confiabilidad de esta estructura, por el método de
primer orden, se utiliza la metodologia de busqueda de los caminos de
falla, presentada en la seccién 3.3.5.

A partir de la estructura inicial intacta, nos interesa solo el
estudio de cuatro ramas iniciales del Arbol de falla, producidas por las
cuatro fallas elementales, las mas probables, de las secciones 1, 3, 4, y 6
figura 3.13.

Los indices de confiabllidad iniciales de las seccicnes 2 y S, siempre
son mayores que los indices de confiabilidad encontrados dentro del proceso
de construccidén del arbol de fallas.

Para la representacién del arbol de falla del sistema, se utiliza en
lugar de nudos, que representan el estado de dafio de la estructura, unas
figuras de estructuras deterioradas figura 3.1S5.

Las funciones de estado de seguridad de las estructuras dafiadas a cada
etapa del analisis, se obtuvieron a partir del método de generacién
automatica, propuesto en el capitulo 1.

Los indlces de confiabilidad, correspondientes respectivamente a la

probabllidad de falla del estado de la estructura de la figura, y a la
probabllidad de falla conjunta de la estructura deteriorada, por 1la
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FIGURA 3.15 Secuencia del &rbol de falla de la estructura.



secuencia de fallas elementales; as{ como los indices de confiabilidad
global del sistema estructural, se obtienen con el método de primer orden y
haciendo uso del programa SHASYS (Ref.44).

Cada una de las ramas del arbol de falla puede ser representada por un
sistema en paralelo, donde el nimero de componentes puede incrementarse en
cada etapa del anidlisis del arbol de falla, dependiendo de la probabilidad
del estado de deterloro alcanzado.

La representacién por cortes minimales del analisis de confiabilidad
del marco se ilustra en la figura 3.16. Una presentacién intermedia, en la
etapa VIII se ilustra en la figura 3.16 con las partes sombreadas.

El mismo arbol de falla se utiliza para el andlisis de conflabilidad
de la estructura tipo marco, considerando los tres tipos de dominio de
resistencia para las secciones de los elementos, suponiendo que todas las
variables son normales.

La figura 3.17 muestra el 4arbol de falla del marco, donde las
resistencias y las cargas son variables aleatorias normales y el dominio de
resistencia se considera a pura flexién.

Para los casos tratados, los indices de confiabilidad global del
sistema estan dados en la tabla 3.2, para cada una de las etapas del arbol
de falla.

Gracias a la simplicidad de esta estructura, se puede examinar a cada
etapa de andlisis del 4rbol de falla, todos los caminos de falla posibles.

CASO (V.A. I II 111 v v VI VII

I NOR. [2.576| 2.805|3.625}3.698(4.144|4.259|4.488

I1 NOR. [2.551] 2.779|3.549(3.632/3.958(4.084[4.348

IIX {NOR. |2.542| 2.765{3.505/3.557(3.767|3.904{4.221

CASO |V.A.| VIII | IX X X1 XIT | XIII

I NOR.} 4.510[4.558|4.628| 4.651| 4.651[4.652

II NOR.| a.368|4.412la.465| a.496] 4.496|4.497

III [NOR.| 4.241)a.282|4.335| 4.366| 4.366|4.369

TABLA 3.2 Indices de confiabilidad global del sistema estructural
a cada una de las etapas recorridas del arbol de fallas.
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FIGURA 3.17 Arbol de falla del marce, caso 1 (v.a. nomles).
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3.5.4 Método de simulacién Monte-Carlo.

Para el analisis de confiabilidad del mismo marco con el método de
simulaclén Monte-Carlo, se consideran las varliables aleatorias gaussianas y
se afiaden las siguientes hipétesis:

Las resistencias de las secciones a todo lo largo del elemento se

suponen primero completamente correlacionadas (correlacién = 1).

Después, las resistenclas de las secciones extremas de los elementos
se suponen también variables aleatorias independientes (correlacién = 0}.
Esto permite por un lado, analizar un mismo tipo de estructura, por otro
lado, poder comparar los resultados obtenidos por los métodos de
confiabilidad estudiados.

La carga es una variable aleatoria independiente de las resistencias.

Para el marco analizado, con un comportamiento ductil (perfectamente
plastico) en flexién pura, se pueden identificar facilmente todos los
mecanismos de falla posibles figura 3.14. Las fallas elementales aparecen
en forma de articulaclones plasticas en los extremos de los elementos donde
se encuentran los momentos flexionantes méximos.

Las funciones de estado limite plastico, a pura flexién, de esta
estructura se obtienen por diferencia de los trabajos virtuales de la carga
y de las resistencias. Estas expresiones estidn dadas en el ejemplo de la
seccidén 3.5.

Para los otros casos analizados, donde se consideran esfuerzos
combinados, se toman las mismas expresiones utllizadas en el método de
primer orden, para los cuatro mecanismos de falla los mas probables, y
obtenidas por el método de generacidén automidtica de funciones de seguridad
del capitulo 1. Se tiene entonces:

Para el caso II:,

4 1.0322}’{1 + 1.0197R3 + R4+ 1.01230R_ ~ 511.09H

6
z = 1.0181R1 + R2 + 0.9898R4 + 1.00841715 ~ S509.05H
Z = 1.0283R1 + 1.0098R3 + RS + 1.()1841}1's - 514.16H
zZ = 0.9999R1 + (J,9760R2 + 0.9760R5 + Rﬁ - 499,99H

Para el caso III:

Z = 1'0572R1 + 1.0411R3 + R4+ 1.01590R6 - 528.59H
z= 1.02331"11 + R2 + 0.9800R4 + 1.0035R6 - 511.66H
Z = 1.0443Rl + 1.0204R3 + Rs + 1.0236R6 - 522.13H
zZ= 0.9999R1 + (1.9695}?.2 + O.9695Rs + Rs - 499.99H
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Finalmente, para calcular las probabilidades de falla del sistema
estructural considerado, se utiliza el programa de confiabilidad basado en
el algoritmo de simulacién Monte-Carlo descrito en la seccién 3.4, (Ref.
54).

En la tabla 3.3 se dan las probabilidad de falla global del marco, asi
como los indices de confiabilidad del sistema, para todos los casos
tratados.

o T ]

P, 5.5338 x 107" 1.4005 x 1076
CASO I

B 4.871 4.685

Pe 6.7432 x 107" 1.6510 x 1075
CASO II . : x

B 4.8323 4.6509

Pe 1.8051 x 10°° 4.0380 x 10°°
CASO III : X . x

B 4.6325 4.4631

Tabla 3.3 Probabilidades de falla global Pf del sistema
estructural e indices de confiabilidad B.

3.5.5 Sintesis de resultados.
Para finalizar, en la tabla 3.4 se muestran los resultados de los

analisis de confiabilidad del marco, obtenidos por 1los dos métodos de
confiabilidad utillizados.
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METODO DE PRIMER METODO DE SIMULACION
ORDEN. MONTE-CARLO.
ESTADOS LIMITES | V.A. NORMAL NORMAL
-6 . -5
Py 1.644 x 10 1.401 x 10
FLEXION PURA.
B 4.652 4.6847
Pg 3.448 x 107° 1.651 x 107°
FLEXO-COMPRESION.
B 4.497 4.6509
Pg 6.244 x 10°° 4.038 x 107°
FLEXO-COMPRESION . .
C/PANDED.
B 4.369 4.4631

Tabla 3.4Probabilidades de falla global del sistema
estructural e indices de confiabilidad total.

Una primera observacién es que en todos los casos, la probabilidad de
falla global del sistema es suficientemente aproximada por 1la sola
contribucién del mecanismo de falla el mds probable.

Para este caso particular del marco plano, se nota que las
probabilidades de falla global del sistema, calculadas por los dos métodos
de confiabilidad, son préactlcamente iguales. Esto es sin duda una
verificacién general.

Se nota también wuna variacidén poco significativa, entre 1la
probabllidad de falla del marco en flexidén pura y las probabilidades de
falla de las estructuras que toman en cuenta los esfuerzos combinados. Esto
se debe al hecho que para este tipo de estructura, con esta configuracién
geométrica y bajo este tipo de carga, el momento flexionante es en general
el esfuerzo predominante.

Finalmente, desde el punto de vista mecdnico, la reduccién del indice
de confiabilidad sigue naturalmente la disminucién del dominlio definido por
el estado limite. La reduccién por efecto de pandeo no es significativa,
dado que, por un lado los elementos son muy robustos, por otro lado, la
fuerza axial en este tipo de estructuras no es significativa.

3.6 Conclusién.

En teoria, el estudio de confiabilidad de sistemas estructurales puede
ser tratado de la manera sigulente:
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- identificacién de todos los posibles mecanismos de falla del sistema
estructural,

~ busqueda de la ecuacién de falla de cada mecanismo, en funcién de
las resistencias de los elementos que intervienen en ese mecanismo, y de
las cargas que lo provocan.

- obtencién de la probabllidad de falla global del sistema y de su
indice de confiabilidad.

La dificultad priactica que implica este procedimiento esta clara: el
nimero de mecanismos de falla posibles puede ser elevado, aUn para
estructuras relativamente poco compleja, la densidad de probabllidades
conjunta de las variables aleatorias Iinvolucradas no se puede obtener sin
que se introduzcan hipétesis muy restrictivas, y aln conociendo esta
distribucién, el calculo de la probabilidad de falla es tarea dificil.

En la practica, se puede resolver el problema como sigue: el calcule
de las funciones de seguridad se puede facilitar grandemente cuando se
utiliza el método de generacién automatica de funcilones de seguridad,
propuesto por Murotsu (Ref.8), que se trata dentro del capitulo 1; por otra
lado, la probabllidad de falla global del sistema estructural puede
aproximarse con los métodos de primer y segundo orden, asi como con el
método de simulacién Monte-Carlo, propuestos en este capitulo.
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4.- ANALISIS DE CONFIABILIDAD DE UN MARCO DE ACERO DE 10 NIVELES.
4.1 Introduccién.

El propésito de este ejemplo es aplicar los métodos formulados en los
capitulos precedentes para determinar la probabilidad de falla e indice de
confiabilidad B de una marco de acero de varios niveles bajo la excitacién
de fuerzas sismicas.

Dado que no se cuenta con un modelo simple de distribucién aleatoria
de fuerzas sismicas, estas fuerzas son consideradas primero como variables
deterministas; después, por simplicidad y con el fin de tomar en cuenta la
incertidumbre involucrada en este tipo de variables fuerza, se suponen
distribuciones gaussianas para estas varlables.

Debido a la dificultad para obtener informacién sobre algin edificio
de acero real de la Ciudad de México, se propone el marco de acero de 10
niveles, estudiado por Villaverde en la referencia 56.

Esta estructura de acero se considera un marco rigido empotrado en su
base, con un comportamiento elasto-plastico, las fuerzas a la que esta
sujeta se obtienen a través de un analisis modal espectral, utilizando el
programa "anadin"”, cuyas caracteristicas se describen en el apéndice B; las
fuerzas son aplicadas en los nudos y se consideran como fuerzas estaticas
equivalentes.

En este tipo de estructuras el elemento mecdnlico dominante es por lo
regular el momento flexionante, sin embarge se toma en cuenta la
interaccién entre el momento flexionante y la fuerzas axial (tensién y
compresion) en el dominio de la resistencia de los elementos, asegurando
asi una mejor aproximacién al comportamiento real del sistema estructural.

Para los elementas y el sistema estructural se consideran dos dominios
de resistencia: a pura flexién y a flexocompresién considerando el efecto
de pandeo. A partir de estas hipétesis se obtienen las funciones de estados
limite de seguridad, utilizando el método de generaclién automatica de estas
funclones, descrito en el capitulo 1. El andlisis al limite, paso a paso,
se lleva a cabo con el programa "tépicos" descrito en el apéndice A.

Los parametros estadisticos de las leyes de probabilidades asignadas a
las variables de resistencia de los elementos de la estructura son tomados
de los reportes estadisticos hechos por Galambos y Ravindra (Ref.50)}.

Las funciones de estado limite de falla plastica, para un dominio de
resistencia a flexién pura, se pueden también fécilmente obtener por
métodos energéticos o a través de la diferencia de los trabajos virtuales
generados por las fuerzas externas y las resistenclas.

En general, es recomendable en los andlisis de confiabilidad,
involucrar algunos modos de falla identificados por pura inspecclén, ya que
dependiendo de la hiperestaticidad de la estructura analizada, es diffcil
identificar todos los posibles mecanismos criticos de falla, con los
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modelos y programas propuestos, as{ como con los modelos y programas
existentes en la literatura.

4.2 Descripcién del modelo.

La geometria del marco se muestra en la figura 4.1, en la tabla 4.1 se

identifican las secclones y las masas por nivel,
nivel 1, en la tabla 4.2 se presentan las caracteristicas geométricas y
donde L es la longitud del elemento,
I momento de inercia de la seccidén

mecdnicas de los elementos,
la seccién transversal,

donde m es la masa del

resistencia de la seccidén al momento flexionante pldstico.

COLUMNAS VIGAS MASAS
NIVEL 2

SECCION SECCION L";?g—_
10 14H61 1BWSO 0.02886
9 14HW61 21H62 0.0358
8 14H78 21W62 00,0358
7 14H78 24We68 0.0358
6 14W111 2468 0.0358
5 14W111 27H84 00,0358
4 14HW111 27WB4 0.0358
3 14H136 27H94 00,0358
2 14H136 27H94 0.0358
1 14W158 27H94 0.0358

Tabla 4.1 Masas y secciones por nivel.

Las variables aleatorias de resistencia se consideran gaussianas. Los
parametros estadisticos de estas distribuciones se obtienen a través de los
estudios realizados por Galambos y Ravindra (Ref.49,50).

Los pardmetros estadisticos de las distribuciones de resistencia a
fuerza axial son ilustrados en la tabla 4.3, donde r es el radio de giro de
la seccién, A, un coeficiente de longitud reducida, g(Ao) es un factor de

reduccién, NT la resistencia media a la tensién, Nc la resistencia media a

la compresién.
Los valores medios de las resistencias a flexién estdn dados por las
resistencias plasticas limites obtenidas a través de las resistenclas

nominales, con un coeficiente de variaclién de 0.11, de acuerdo al mismo
mismo estudio estadistico de la ref. 49.
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Figura 4.1 Estructura de acero tipo marco.
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ELEMENTO L A 1 Mp
(m) {cm’) (cm ) {T-cm)
1 5.49 300.10 79084.00 11898.59
2 3.66 258.10 66180. 80 10241.44
3 3. 66 258.10 66180.80 10241.44
4 3. 66 210.97 52861.39 7959.38
5 3. 66 210.97 52861.39 7959.38
6 3.66 210,97 52861.39 7959.38
7 3. 66 147.74 35421.30 5495.16
8 3.66 147.74 35421.30 5495.16
9 3.66 115.50 26680. 40 4227.63
10 3. 66 115.50 26680. 40 4227.63
11 3.66 115.50 26680, 40 4227.63
12 3. 66 115.50 26680. 40 4227.63
13 3.66 147.74 35421.30 5495.16
14 3.66 147.73 35421.30 5495.16
15 3. 66 210.97 52861.39 7959.38
16 3.66 210.97 52861.39 7959.38
17 3.66 210.97 52861.39 7959.38
18 3.66 258.10 66180.80 10241.44
19 3.66 258.10 66180.80 10241.44
20 5.49 300.10 79084.00 11898.59
21 9. 00 94.84 33381.76 4187.15
22 ‘9,00 118,06 54942.55 5970.80
23 9. 00 118.06 54942.55 £970.80
24 9.00 129.03 75754.12 7337.00
25 9. 00 129.03 75754.12 7337.00
26 9. 00 160.00 117793.50 10114.94
27 9.00 160.00 117793.50 10114.94
28 9.00 178.71 136107.70 11526.68
29 9.00 178.71 136107.70 11526.68
30 9.00 178.71 136107.70 11526.68

TABLA 4.2 Caracteristicas geométricas y mecanicas de los
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ELEMENTO r Ao g(ho) | Ack (en®) Nt Ne

{cm) (Ton) {Ton)

1 16.23 | 0.374 0.965 289.60 759.00 732.68
‘2 16.01 | o.253 0.984 253.97 653.00 642.55
3 16.01 | 0.253 0.984 253.97 653.00 642.55
4 15.03 | o0.2s55 0.984 207.59 533.75 526.21
s 15.03 | o.2s5 0.984 207.59 533.75 525.21
6 15.03 | 0.255 0.984 207.59 §33.75 525.21
7 15.48 | 0.261 0.983 145,23 373.78 367.43
8 15.48 | 0.261 0.983 145.23 373.78 367,43
9 15.20 | 0.266 0.982 113.42 292.47 286.96
10 15.20 | 0.266 0.982 113.42 292.47 286.96
11 15.20 | 0.266 0.982 113.42 292.47 286.96
12 15.20 | 0.266 0.982 113.42 292,47 286.96
13 15.48 | 0.261 0.983 145.23 373.78 367.43
14 15.48 | 0.261 0.983 145.23 373.78 367.43
15 15.03 | 0.25% 0.984 207.59 533.75 525.21
16 15.03 | 0.255 0.984 207.59 533.75 525.21
17 15.03 | 0.255 0.984 207.59 533.75 525.21
18 16.01 | o.253 0.984 253.97 653.00 642.55
19 16.01 | 0.253 0. 984 253.97 653.00 612.55
20 16.23 | 0.374 0.965 289. 60 759.00 732.68
21 18.76 | 0.530 0.930 88.20 239.95 223.15
22 21,57 | 0.461 0,947 111.80 298.69 282,86
23 21.57 | 0.461 0.947 111.80 298. 69 282.85
24 24.23 | 0.410 0,958 123.61 326.45 312.74
25 24,23 | 0.410 0.958 123.61 326.45 312:74
26 27.13 | 0.367 0.966 154.56 404.80 391.04
27 27.13 | 0.367 0.966 154.56 404.80 391.04
28 27.60 | 0.360 0.968 173.00 452.14 437.67
29 27.60 | 0.360 0.968 173.00 452.14 437.67
30 27. 50. 0.360 0.968 173.00 452.14 437.67

TABLA 4.3 Parimetros de las resistencias.
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4.3 Obtencidén de fuerzas sismicas.

La estructura es considerada tipo B y ublcada en la zona III del
Distrito Federal. Las fuerzas se¢ obtlenen aplicando un andlisis modal
espectral, haclendo uso del programa "anadin", donde los parametros de
entrada se detallan en el apéndice B; los datos necesarios para definir el
espectro de disefio se obtienen de 1la referencia 18. Las fuerzas maximas
por nivel son:

P1sO FUERZAS MAXIMAS POR NIVEL CORTANTES MAXIMOS POR NIVEL
1 FMAXP( 1)= .13114E+01 VMAXP( 1)= .28540E+02
2 FMAXP( 2)= .19117E+01 VMAXP( 2)= .27718E+02
3 FMAXP( 3)= .23447E+01 VMAXP( 3)= .26376E+02
4 FMAXP( 4)= .27473E+01 VMAXP( 4)= .24603E+02
5 FMAXP( 5)= .31139E+01 VMAXP( 5)= .22392E+02
6 FMAXP( 6)}= .34903E+01 VMAXP( 6)= .19781E+02
7 FMAXP( 7)= .39252E+01 VMAXP( 7)= .16733E+02
‘8 FMAXP( 8)= .43773E+01 VMAXP( 8)= .13144E+02
9 FMAXP( 9)= .48715E+01 VMAXP( 9)= .89945E+01
10 FMAXP (10)= .42012E+01 VMAXP(10)= .42012E+01

En la figura 4.2 se muestra graficamente esta distribucién de carga.

H = 4.20 Ton.
10
H = 4.87 Ton
Ha = 4.38 Ton. >
H._ = 3.93 Ton.
7
HS = 3.49 Ton.
H_ = 3.11 Ton.
s
H = 2.75 Ton.
4 on.
H. = 2.38 Ton.
3
HZ = 1.91 Ton. 3
H1 = 1.31 Ton. _—
Figura 4.2 Fuerzas maximas mids probables por nivel.
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4.4 Mecanismos de Falla o de Colapso.

El mecanismo de falla plastico o de colapso esta dado por la aparicién
de una serie de articulaciones plasticas en los extremos de los elementos.
Para que se produzca este mecanismo de colapso se deben formar tantas
articulaciones como sean necesarias para que la estructura analizada se
vuelva inestable.

Existen diversos procedimientos para calcular estos mecanismos
criticos de colapso, entre los que podemos menclonar: el método de
incremento de carga, el método de los mecanismos (Ref.55), el método
energético o de diferencia de trabajos virtuales (Ref.55), y el método de
carga constante (capitulo 1). Sin embargo en todos los métodos aplicables
es dificil y laborioso detectar a priori cuales son los mecanismos criticos
de colapso de estructuras reales de gran hiperestaticidad.

Como un primer intento para encontrar el mecanismo critico se aplica
el método de incremento de carga, considerando un dominio de resistencia a
pura flexién.

Este método consiste en ir incrementando la envolvente de cargas (en
esta estructura las cargas consideradas son Unicamente laterales), hasta
encontrar la primera plastificaciéon o articulacién plastica, la cual se
detecta comparande la resistencia limite a flexién de cada seccién (momento
plastico} con los elementos mecdnicos que se obtienen del analisis de
esfuerzos, obtenidos a través de un andlisis lineal por el método de las
rigideces; por tanto el elemento a plastificarse en un extremo es aquel en
que el momento actuante sea igual al momento resistente.

Para el calculo de la segunda plastificacién se modifica la matriz de
rigidez del elemento plastificado y se considera un vector de cargas
equivalentes nodales en ese elemento, como se muestra en la figura 1.1 del
capitulo 1. Se vuelve hacer un pequefio incremento de carga y se lleva a
cabo un andlisis lineal de esfuerzos, comparando la resistencia limite de
cada elemento con ‘el momento actuante, por lo que la siguiente
plastificacién sera aquella seccién extrema de elemento que este mds cerca
de su resistencia limite, de acuerdo a la definicién del dominio de
resistencia de estado limite plastico. Con el fin de verificar la seleccién
hecha, se ejecuta un analisis adicional con el 1incremento de carga
necesarlo para plastificar la seccién identificada.

Los andlisis se hacen hasta encontrar tantas secciones plastificadas
como sean necesarias para encontrar el mecanistho critico de colapso.

En la figura 4.3 se ilustra el mecanlismo critico de colapso encontrado
por incremento de carga, considerando un dominio de resistencia a flexién
pura. En la figura 4.4 se ilustra la gridfica de la historia de carga
deformacién para este mecanismo.

El incremento de carga, obtenido a través de este método y que nos
conduce al mecanismo de colapso, es de 2.2379(Hi), donde Hx corresponde al

valor de la carga lateral en cada entrepiso.
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Figura 4.3 Mecanismo critico de colapso, dominio de resistencia
a pura flexién.

Con el fin de verificar los resultados obtenidos, para este mecanismo
critico de colapso detectado, se aplica la diferencia de los trabajos
virtuales de la fuerzas internas resistentes y de las fuerzas externas que
produce el colapso, obteniendo la misma funcién de estado limite y la misma

carga critica de colapso.

Considerando un dominio de resistencla de interaccién entre el momento
flexionante y la fuerza axial e incluyendo el efecto de pandeo (figura
1.5),.se encuentra un mecanismo critico diferente al mecanismo critico de
flexién, esto es debido principalmente a la contribucién de la carga axial
a compresién en las columnas que se habia despreciado en el primer caso.
Para la obtencién de este mecanismo, se hace uso de los métodos de
incremento de carga y de carga constante, asfi como la diferencia de los
trabajos virtuales para validar los resultados de los dos primeros métodos.
En la figura 4.5 se muestra dicho mecanismo critico de colapso.

Los métodos de incremento de carga y carga constante son laboriosos,
sin embargo nos permiten ir identificando la secuencia de aparicién de las
articulaciones plasticas, y por consiguiente detectar algunos estados
limites parciales de interés, como por ejemplo detectar el estado limite de
serviclio, que lo podemos referir a los desplazamiento laterales que debe de
cumplir la estructura, de acuerdo al Reglamento de Construcciones del D.F.
(Ref.17). para este tipo de configuracién los desplazamientos relativos de

entrepiso deben ser igual o menor de 0.006:

5-38
AH = 13 5 0.006
Hl

donde’AH es el desplazamiento relativo, 6l desplazamiento del nivel 1, 6)
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desplazamiento del nivel j inmediatamente inferior.

Hlo ; ]
H9 ' ;
H
Ha ! !
7 f ]
Hs ; | . (mecanismo 2)
Hs ; f
HA ” : 1
H 1
3 t )
H, = 7
H 4 > /L.f_ 7
JI. J':

Figura 4.5 Mecanismo critico de colapso, dominio de resistencia,
de interaccién entre el momento de flexidn y carga axial,

considerando el efecto de pandeo.

El comportamiento lineal de la estructura bajo las fuerzas de disefio
cumple con esta condicién de servicio, sin embargo, basta con 1la
plastificacién de la primera seccién para que en algunos entrepisos de la
estructura no se cumpla con la condicién de servicio, tanto para el dominio
de resistencia a pura flexién como para el dominio de resistencia que
considera la interaccién de la fuerza axial y el momento.

En esta etapa de dafio o degradacién de la estructura, se pueden
obtener las funciones correspondientes al estado 1limite parclal de
asl como calcular la probabilidad de falla por servicio del

servicio,
sistema estructural o su indice de confiabilidad B, correspondiente.
En los andlisis de conflabilidad de los sistemas estructurales, se
con el

recomienda incluir algunos mecanismos identificados por inspeccién,
fin de tomar en cuenta aquellos mecanismos que por limitaciones de los
algoritmos utilizados no pueden ser identificados. Estos mecanismos de
colapso identificados por inspeccién se ilustran en la figura 4.6.

4.5 Funciones de Seguridad de Estado Limite.

Las funciones de los estado limite de seguridad del sistema
estructural se obtienen de acuerde a lo estipulado en el capitulo 1,
utilizando la metodologia de generacién automidtica de funciones de estado

limite.

La metodologia para la obtencién de estas funciones de estado limite
es un procedimiento paso a paso que nos permite obtener funcliones de
estados parciales, asi como funciones de estado limite totales. Este
procedimiento se lleva a cabo con el programa "topicos", donde la manera de
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introducir los datos es tratado en el apéndice B, y un archivo de datos
esta dado para facilitar su comprensioén.

T I : )]
| J 1
1 ! ) K ! !
1 | ] , ] !
. ] | ] !
, 4 ! : !
| 1 i + 1
H ' )
r 1
] 1 1
J J / / | |
mecanismo 3 mecanismo 4 mecanismo 5
T ! { 7 1
N ! ! T {
[ 1 T N !
! N ' ! 1
y ) H !
[ u / {
} ol
! )
! {
L L N AL L L
mecanismo 6 mecanismo 7 mecanismo 8

Figura 4.6 Mecanismos de Colapso (Localizados por inspeccién)

Se consideran dos dominios de resistencia: a pura flexién y
considerando interaccién de la flexién y carga axial, e incluyendo el
efecto de pandeo (figura 1.5).

Para el caso en que el dominio de resistencia es a pura flexién, las
funciones de estado limite son faciles de obtenerse una vez identificados
los mecanismos, aplicando la diferencia de los trabajos virtuales.

A continuacién se dan las funclones de seguridad para los estados
parciales y las funciones de seguridad para el estado limite del mecanismo
critico de colapso {mecanismo 1}, para cuando se considera un dominic de
resistencla a pura flexién. También se dan las funclones de seguridad para
los estados limites de los demds mecanismos de falla:
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MECANISMO 1 (figura 4.3).

1

23°1= MP30‘ - 6157.48 =2 0

2

Z__ = MP30 + 0.037MP30, - 6382.02 = 0
30) 3 s

3

2291= Mngl + 0.194M}’30l + 0.248MP30J -~ 8264.09 = 0

4 .

229J= MF29J + 0'274MP301 + 0.227MP30J+ 0.132MP29l - 9358.64 = 0

s

2“ = MPll+ 0.19111"1P301 + 0.439MP3OJ+ 0'199MP291 + 0.143MP29J- 11257.5 = 0

6

ZZOJ= MPZOJ + 0.59MP30l + 0.55MP3OJ+ 0.304MP29l + 0.32MP29J + 0.81MP1‘

- 20365.1 =z 0

= MP28l + 0'45MP301 + 0‘43MP30‘|+ 0.41MP29‘ + 0.47MP29J + 0.44MP11

0.44MPZOJ - 20267.1 =2 0O

ZZBJ= MPZS‘| + O.SOMPSO‘ + 0.61MP30J+ 0'62MP291 + O.SSMPZ'BJ + 0.60MP1]

O.GOMPZOJ + 0.31MF28’— 27721.3 = 0

2“ = MPtlJ + 0.501‘4}’30l + 0.50MP30J+ 0.51MP29l + 0.49MF‘29J + O.SOMF‘Il

O.SOMPZOJ + 0.44MP28! + O.SGMPZSJ- 24720.9 = 0

10

2171= MP171 + MP30l + MPBOJ + MPZ9l + Ml:“29J + MPIl + MPZOJ + Ml’28l

+ MP28) + MP4)— 49194.0 =2 0

cuando las cargas son consideradas como variables aleatorias, 1la

functén 2'° que corresponde a la funcién de seguridad del estado limite
final es expresada también de la siguiente forma:
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10

Zl_”= MP17l + MP30l + MPBOJ + MP291 + MP29J + MPll + MPZO‘| + MF‘ZSl + MPZSJ

+ MP4J- 549H‘ - '915H2 - 1281H3 —1647(H4+H5+36+H7+H8+H9+H‘0) =0

donde MP30 representa la variable aleatoria del momento plastico de 1la
seccién del elemento 30, este numero corresponde al nimero del elemento
donde se encuentra la seccién plastificada, de acuerdo a la numeracién de
los elementos de la figura 4.1 e 1+ ( o J) plastificacién en el extremo
derecho (izquierdo) del elemento.

Para las funciones de estado limite parcial las cargas son presentadas
unlcamente como variables deterministas, sin embargo, para las funciones de
seguridad de los estados limite finales, se presentan los dos casos, cuando
las cargas son consideradas como variables deterministas y como variables
aleatorias.

Para el caso donde se consideran 1las fuerzas como variables
deterministas, se multiplica el coeficiente de la carga por el wvalor
correspondiente de la carga horizontal Hl, agrupando todos los valores en

un solo término; por tanto la funcidén de estado limite queda como la suma
de las variables de los momentos plasticos afectados por su coeficlente de
participacién menos un valor determinista producto de la carga:

Z‘= b a‘Mp‘ -C

donde a es el coeficlente de participaciédn, Mp‘ la varlable aleatoria

caracterizando el momento pldstico de la seccién 1 y C es el valor que
agrupa el producto de los coeficientes de participacién por el valor de la
carga horizontal 1 correspondiente (para el caso en que las varlables
de carga son deterministas).

En la figura 4.3, donde se representa este mecanismo critico de
colapso, se necesltan formar artlculaciones plasticas en los extremos de
las trabes 27,26,25 y 24, de la estructura, segin la figura 4.1, para que
se forme este mecanismo de colapso; sin embargo estas articulaciones
plasticas no participan en las funcién de estado limite de seguridad, por
lo que se tienen unas articulaciones pldsticas redundantes.

De la misma manera se dan las expresiones de los otros mecanismos de
falla como sigue :
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rHECANISHO 2 (figura 4.5)

6

219|= MP19‘ + MPZO‘| + MPI‘ + MP301 + MPZ}OJ + MFZJ - 29065.89 =z 0

[

2191= MP19] + MPZOJ + MPl‘ + MPSOl + MP30, + MPZj - 549H1

- 915(H2+H3+H4+H5+H5+H7+HB+H9+H1°) =z 0

rECMISHO 3 (figura 4.6)

4

ZZOJ= MPZOJ + Ml”l1 + MPIJ + MPZO‘ - 17727.21 =z O

4
Zzof MPZOJ + MPI1 + MPIJ + MPZOX- 549 (Hx+H2+H3+H4+H5+H5+H7+H8+H9+Hm) =0

-

MECANISMO 4 (figura 4.6T|

4

2 = MP19 + MP2 + MP2 + MP19 - 11338.65 = O
19) 3 i J L

4

219J= MP19J + MPZ‘ + MPZJ + MP19l— 366(Hz+H3+H4+H5+H6+H7+H8+H9+Hm) z0

rm:cmlsno 5 (figura 4.6)—|

4

21_”= MP17J + M‘Pll1 + MP4J + MP17‘ - 9783.15 = 0

4

219J= MPI?) + MPILl + MP4_\ + MP171— 366(H4+H5+H6+H7+H8+H9+Hw) =z 0

MECANISMO 6 (figura 4.6)

L

216j= Ml:’lsJ + M}’Sl + MPSJ + MPlG1 - 8776.66 = 0

L}
216J= MPlGJ + MPSl + HPSJ + MP161— 366(H5+H6+H_’*H8+H9+Hm) =z 0
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rHECANISMO 7 (figura 4.6) L

6

219J= MP19J + MF'IJOl + MP30J + MPZOJ + M.Pl‘ + MPZl - 17727.21 =0

6
219_1= MPI9J + MPIJOl + MPSOJ + MPZOJ + MPll + MPZl

- 549(Hl+H2+H3+H4+H5+H6+H_,+H8+H9+H1O) =0

MECANISMO 8 (figura 4.6)

6

2 = MP18 + MP29 + MP29 + MP2 + MP19 + MP3 - 21978.30 = O
18t 1 1 3 1 3 J

6

Z _.=MP18 + MP29 + MP29 + MP2 + MP19 + MP3 - 366H
181 1 1 ] 1 ] 1 2

- 732(H3+H4+H5+H6+H7+H8+H9+Hm) =0

. Cuando se considera un domlnic de resistencia con interacecién del
momento flexionante y la fuerza axial, incluyendo el efecto de pandeo, se
obtiene el mecanismo critico de colapso (mecanismo 2 ) mostrado en la
figura 4.5, con una funcién de estado limite de seguridad igual a:

MECANISMO 2 (figura 4.5)

Z = MP191 + 0.862}'11’2.0J + 1.005MP1x + 0.882MP30‘ + 0.913MP30) + 0.804MPZJ

- 30470.60 =z 0

2191= Ml’19l + 0. 862MPZOJ + 1'005MP1| + 0. 882&'11’30l + 0. 913MP30] + 0. 804MP2]
-535.74H_-856.53H_-875.38H_-897.31H -920.73H_-944.38H_-968.05H
1 2 3 4 5 6 7
-991.73H_-1015.41H - 1039.09H
8 9 10

Para los demds mecanismos de colapsc tenemos las siguientes funciones
de seguridad de estado limite:
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MECANISMO 1 (figura 4.3)

10

Zl7l= MP17‘ + 0.912MP30l + 0.878MP30] + 0'912MP291 + 0.907MP29J + 0.985MP1l

+ 0.874MP20] + 0.872MP28‘ + 0.925MP28] + 0.817MP4J— 47973.0 =z O

10 .
Z_ = MP17‘ + 0.912MP301 + 0.878MPSOJ + 0.912MP29‘ + 0.907MP29J + 0.985MP1‘

171
+ 0.874\MPZO‘| + 0.872MP281 + 0.925MP28] + 0.817MP4‘1 - 533.751{1— 876.61H2
- 1218.68H3—- 1538.71}{4— 1553.37H5—1569.99H6— 1588.81-17 - 1610'25Ha

~ i633.07H -~ 1656.17H = 0O
9 10

MECANISMO 3 (figura 4.6)

¥4 = MPZOJ + 0.99MP11 + 0.931MP1J + O.93MP201 - 22126.40 = 0

N
[l

MPZOJ + 0.99MP1‘ + 0.931MP1] + 0'93MP201 - 548.91H1— 573.96}{2
~ 599.012H_- 624.06H - 649.11H_-674.16H - 699.21_ - 724.26H
3 4 5 6 7 8

- 749.31H - 774.37H,_ = 0
9 10

MECANISMO 4 (figura 4.6)

4

2191= MP19J + 0.99MP21 + 0.93MP2] + 0.932MP191 - 14935.0 = O

4
219_|= MP19J + 0.99MPZl + O.93MP2J + 0.932MP19‘ - 365.99H2- 390.84}{3

- 415, 69H4- 440. 63H5— 465. 38H6-490. 23H7— 515. 07!*18 - 539. 92H9—564. 77Hlo
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MECANISMO 5 (figura 4.6)

4
217J= MF‘17J + 0.99MP4l + 0.968MP4J + 0.968MP17l ~ 10823.67 =z O

4
4
217J= MP17J + 0.99MP4l + 0.968MP4J + 0.968MP17‘ - 365.96H4— 377.67H5

- 389.98H6- 401.09H7— 412.80H8—424.52H9- 436.23H10

MECANISMO 6 (figura 4.6)

N
"

MP16J + 0.99MP5i + 0.968MF5J + 0.968MP16l - 9537.69 = 0

N
u

MP16J + 0.99MP5i + 0.968MP5J + 0.968MP16x - 365.99H5— 377.70H5

il 389.93H7- 401.10HB—412.86H9— 424.57H10

LAﬂECANISHO 7 (figura 4.6)4]

6

219J = MP19J + 1.223MP30l + 1.127MPSOJ + 1.165MP20J + 1.283MP1x

+ 1.31MP2l ~ 27007.40 =2 O

219] = ﬂP19J + 1.223ME30l + 1.127MP30J + 1.165MP20J + 1.283MP1i

+ 1'31MP2x - 702.56H1- 699.57H2 - 729.20H3 - 760.04H4 - 790.68H5

- 821.38H5- 852.06H7 - 882.75HB 913.44H9 - 944.13H10

4.6 Obtencién de indices de confiabilidad (B) y probabilidades de
falla global del sistema estructural.

4.6.1 Método de Primer Orden.

Para el analisis de confiabilidad de esta estructura, por el método de
primer orden, se aplica la metodologia de busqueda de los caminos de falla,
presentada en la seccién 3.3.5.

A partir de la estructura inicial intacta, nos interesa el estudio de
algunas ramas iniclales, las mas probables del arbol de fallas. En
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particular nos interesa el estudlo de la rama en la cual se encuentra el
mecanismo critico de colapso o el mas probable y las ramas en las cuales
estan los mecanismos detectados por inspeccién.

Las funciones de estado limite de segurldad de las estructuras dafiadas
en cada etapa del analisis, se obtienen a partir del método de generacién
automatica de funciones, propuesto en el capitulo 1. Estas funciones de los
estados limites de seguridad se llustran en la seccién 4.5 de este capitulo
para los dos dominilos de resistencia considerados (Flexién vy
Flexocompresién-tensioén, tomando en cuenta el efecto de pandeo).

El indice de Confiabilidad global y la probabilidad de falla total del
sistema estructural se calculan con el método de primer orden, hacliendo uso
del programa SHASYS (Ref.44).

Las cargas son consideradas en un primer plano como variables
deterministas, después se consideran como variables aleatorias donde la
media de las cargas corresponden al valor obtenido de acuerdo a la seccién
4.3, con unos coeficientes de variacién de las cargas que varian en un
rango de 0.10 a 0.25.

4.6.2 Método de simulacién Monte-Carlo.

Para el andlisis de confiabilidad de la misma estructura, con el
método de simulacién Monte-Carlo, se consideran las variables aleatorias
gaussianas y se afiaden las sigulentes hipétesis:

Las resistencias de las secciones a todo lo largo de un mismo elemento
se suponen primero completamente correlacionadas (correlacién = 1).

Después, las resistencias de las secciones extremas de los elementos
se suponen también variables aleatorias independientes (correlacién = 0).

Esto nos permite por un lado, analizar un mismo tipo de estructura,
por otro lado, poder comparar los resultados obtenidos por los métodos de
confiabilidad estudiados.

Las cargas se consideran unas variables independientes de las
resistencias.

En un primer estudio las cargas son consideradas como variables
deterministas, después se consideran variables aleatorias gaussianas, con
un rango en el coeficiente de variacién igual al caso anterior, seccién
4.6.

Las fallas elementales aparecen en forma de articulaclones plasticas
en los extremos de los elementos donde se encuentran los momentos
flexionantes maximos.

Para la estructura analizada, con un comportamiento ductil
(perfectamente pliastico) en flexién pura, se utilizan los mismos mecanismos
de colapso, identificados en la seccidén anterior (figura 4.6).

Por simulacién Monte-Carlo se trabaja uUnicamente con las funclones de
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del estado limite de falla finales. Estas funciones se ilustran en la
seccidn 4.5.

4.7 Resumen de resultados.

Para el caso en que las cargas externas son consideradas variables
deterministas, los indices de confiabilidad del sistema estructural, para
los dos modelos de comportamiento propuestos y obtenidos por el método de
primer orden, estan dados en la tabla 4.4.

Dominio de Indice | Probabillidad
Resistencia B de falla
Flexién 11.4098| 1.800x10">°
Flexocompresién-— 9. 6350 2.g94x10" 22
tensién con pandeo

TABLA 4.4 Indices de confiabilidad de la estructura. Carga determinista.

Para el caso en que las cargas externas son consideradas variables
aleatorias con distribucidén gaussiana, donde las medias de las cargas
corresponden a los valores de disefic obtenidos de acuerdo a la seccién 4.3,
con unos coeficientes de variacién que varian en un rango de 0.10 a 0.25,
los indices de confiabilidad del sistema estructural correspondiente se
muestran en la tabla 4.5, para los dos modelos de comportamiento mecanico

propuestos.

Dominio de Coefieciente de Indice Probabilidad
Resistencia, variacién (cargas) B de falla
0.10 11.126 | 4.s00x10"2°
0.15 10.802 | 1.653x10 27
Flexién 25
0.20 10.393 | 1.310x10
0.25 s.289 | 7.940x10" 2}
-20
0.10 9.239 1.26x10
Flexocompresién 0.15 6. 807 5'53x1°—19
tomando en el 17
efecto de pandeo 0.20 8.293 5.58x10
0.25 7.749 4.67x107 1%

TABLA 4.5 Indices de confiabilidad de la estructura. Carga aleatoria.
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Dado que las -distribuciones de las variables aleatorias que
caracterizan las fuerzas, se desconocen; se propone un segundo caso, en
que estas variables tienen una distribucién log-normal.

Los indices de confiabilidad del sistema estructural, asfi como las
probabilidades de falla globales correspondientes a este caso, donde las
variables de las cargas se consideran con distribucién log-normal, con un
dominio de resistencia a flexocompresién-tensién, tomando en cuenta el
efecto de pandeo, estan dados en la tabla 4.6.

Dominio de Coefieciente de Indice Probabilidad
Resistencia variacién (cargas) B de falla
0.10 11.4a7 | 1.25x1073°
Flexocompresién ) ' s asx —23
tomando en el 0.15 9.862 3.11x10
efecto de pandeo 0.20 8.475 | 1.19x10”%7

TABLA 4.6 Indices de confiabilidad de la estructura.
Variables aleatorias log-normales.

A partir de la tabla 4.6, se observa que los indices de confiablilidad
del sjistema estructural, aumentan respecto a los casos anteriores, y por
tanto las probabilidades de falla correspondientes se reducen.

De todos los resultados obtenidos, podemos observar que cuando se
considera un dominio de resistencia con la interaccién entre el momento
flexionante y la fuerza axial con el efecto de pandeo, los indices de
confiabilidad disminuyen y por tanto las probabilidades de falla del
sistema estructural aumentan. De esto se puede desprender que los
resultados siguen un comportamiento 1légico respecto al modelo de
comportamiento mecanico y que con este tipo de comportamiento la estructura
esta mis apegada a su comportamiento real.

Cuando incrementamos el coeficiente de variacion de las variables de
carga, estamos considerando una mayor incertidumbre en el valor que pueden
asumir estas variables, por lo que las probabilidades de falla totales del
sistema aumentan y el indice de confiabilidad decrece.

El hecho de considerar diferentes valores para el coeficiente de
variacién cuando las cargas son consideradas variables aleatorias, es
debido a que no se realizé un estudio probabilista para determinar las
caracteristicas estadisticas de estas fuerzas, por lo que se .propone un
rango en el que se estima que los valores reales andarian para este tipo de
distribucliones asignadas.

Cuando se hace uso de simulacién Monte-Carlo y las cargas son
consideradas como variables deterministas se obtinen 1los Indices de
confiabilidad del sistema estructural mostrados en la tabla 4.7, para los
dos modelos de comportamiento mecénico de la estructura:

148



Dominio de -0 p=1
Resistencla p=
~30 -15
. . 3.57x10
Flexién P 1.87x10 . x
B 11.40 8. 067
~21 -11
. 3.11x10 1.60x10
Flexocompresién P, x *
co. andeo
n p B 9.3862 6.6366

TABLA 4.7 Indices de confiabilidad de la estructura.
Con simulacion Monte-Carlo..

Cuando las cargas se consideran variables aleatorias gaussianas,

un rangoc de valores, de 0.10 a 0.25, para los coeficientes de variacién,
obtienen los indices de confiabilidad del sistema,

DOMINIO DE FLEXION FLEXOCOMPRESION
RESISTENCIA C/PANDEQC,
C.V. p=0 p=1 p=0 p=1
P 4.545x10" 2% 8. 1854107 (1. 2834x10 " 1 | 4. 2667x1071!
0.10
B 11.128 7. 9662 8.9855 6.4905
P 1.628x10” 27 [ 2. 150x107 %[ 6. 1124x10" 1 % | 1. 2987x1071°
0.15 .
8 10. 800 7.8499 8.5504 6.3307
- - -1 -
F’f 1.294x10 2s 7.684x10 1s 1.6897x10" % |5, 1633x1071°
0.20
B 10. 390 7.6840 8.0353 6.1039
P 1.510x10” 231 3, 4072107 % 3. 37370107 ¥ | 2. 374 2x1070°
0.25
B 9.930 7.4910 7.4922 5.8554

TABLA 4.8 Indices de confiabilidad de la estructura.

Fuerzas aleatorias.

Simulacidén Monte-Carlo.

Los indices de confiabilidad del sistema estructural, obtenidos

149

con
se

dados en la tabla 4.8.

por



los dos métodos: de primer orden y por simulacién Monte-Carlo; son iguales,
para fines practicos, cuando la correlacidén entre las reslstencias es igual
a cero (p=0), en el método de simulacidén Monte-Carlo.

La correlacién (p) entre las resistencias de un mismo elemento,
muestra la influencia de la dependencia de estas resistencias de los
elementos, en el andlisis de confiabilidad del sistema estructural, con un
incremento en el indice de confiabilidad global (B8) de alrededor de 35 y
407%.

4.8 Conclusién.

Los modelos propuestos dentro de este trabajo, nos permiten estudiar
la variacién de la probabilidad de falla del sistema estructural, en
funcién de los criterios adoptados dentro de su concepcién. Esto nos
permite también establecer criterios para definir niveles de seguridad

deseables.
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5.- CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

En este trabajo, por motivos de simplicidad, se consideran Unicamente

modelos lineales:

~ Modelo lineal para el dominio de resistencia, cuando se considera la

interaccién entre el momento flexionante y la fuerza axial,

- Modelo 1lineal para las expresiones de los estados limites de

seguridad, funcién de las variables aleatorias de carga y de resistencia,

~ Modelo lineal para la evaluacién de la confiabilidad del sistema
estructural, calculada por los métodos de Primer Orden y por simulacién

Monte-Carlo.

Las funciones de los estados limite de seguridad se obtienen con el
método de generacién automatica dado en el capitulo 1, donde estas
funciones son expresiones lineales. Este método nos permite calcular las
funciones de estado limite de seguridad en cada etapa de dafic de la

estructura.

El modelo de . fuerzas sismicas wutilizado en 1los anallsis de
confiabilidad, se obtlene a través de un modelo determinista, por lo que
las fuerzas sismlcas se consideran como variables deterministas. Después,
con el fin de tomar en cuenta de un manera simple, la incertidumbre
involucrada en estas variables, las fuerzas se consideran como variables
aleatorias, con distribucién gaussiana, donde los parametros estadisticos

son propuestos.

Aunque conjunto de modelos no utiliza en cada etapa la solucién mas
elaborada actualmente conocida, da un medic de ‘evaluacién de 1la
confiabilidad de un sistema estructural lo suficientemente realista para
permitirnos realizar estudios paramétricos de comparacién y, sin duda, para

permitirnos tomas de decisién.
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El efecto de pandeo en el dominio de resistencla se introduce de una
manera sencilla, el cual consiste en reducir el area de la seccién
transversal del elemento considerado. Con esta hipdtesis nos evitamos el
recurrir a un modelo real geométricamente no lineal. El tomar en cuenta
este efecto, contribuye a la credibilidad del modelo mecadnico para el
cilculo de los elementos donde los efectos de Inestabilidad son

preponderantes.

La evaluacién del indice de confiabilidad (B) relativo a la falla
global del sistema estructural, calculado con los métodos presentades, nos
permite confirmar el buen funcionamiento de estas herramientas de cdlculo y
tratar segin cada uno de los métodos escenarios complementarios

(correlacién, variables no-normales).

A través de los ejemplos presentados estd claro que la probabilidad de
falla se incrementa cuando se toma en cuenta la interaccién entre el
momento flexionante y la fuerza axial en el dominio de resistencia. Esto
nos permite simular un comportamiento mas cercano al real de la estructura.
Cabe mencionar que cuando se utiliza como dominio de resistencia Unicamente
la flexién, la generacién de las funciones de los estados limite de
seguridad es mas sencilla , ya que se pueden obtener a través de
diferéncias de trabajos virtuales; sin embargo, debemos estar consclientes

que estamos sobreestimando el comportamiento real del sistema estructural.

Al aplicar el método de simulacién Monte-Carlo, se observa claramente
la influencia que eJjerce 1la correlacién total (p = 1) entre las
resistencias de un mismo elemento, en el indice de confiabilidad (8) del
sistema, al disminuir considerablemente este Indice en comparacién con el
indice obtenido considerando independencia entre esas variables (p = 0).
Cabe sefialar, por un lado que son dos casos extremos; por otro lado, que si
existe correlacién entre las resistencias de un mismo elemento, no se
cuenta con datos estadisticos sobre esta Iinfluencia; por lo tanto, se
recomienda tener cuidado en la aplicacién de este modelo, asi como en la

interpretacién de dichos resultados.
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Como es de esperarse, en el método de Primer Orden, cuando se
consideran distribuciones log~normales para las variables aleatorias de
resistencia y de carga, los indices de confiabilidad (B8) del sistema
aumentan, (las probabilidades de falla global del sistema disminuyen) con

respecto al modelo donde las varliables aleatorias se conslderan gausslianas.

Al utilizar estas herramientas de calculo para determinar los indices
de confiabilidad o las probabilidades de fallé global de un sistema
estructural, se recomienda tener siempre en mente todas las hipétesis
restrictivas de los modelos, asi como de los conceptos utilizados, en la

toma de decisiones.

Para trabajos futuros dentro de esta modalidad se recomienda
desarrollar modelos estocasticos de fuerzas sismicas, que permitan tomar en
cuenta la Incertidumbre real involucrada en este tipo de solicitaciones y

fenémenos que la provocan.

La idea de aplicar estas herramientas, de cdlculo de probabilidades de
falla global o de indices de confiabilidad (B) de 1los sistemas
estructurales, es con el fin de poder optar por niveles y factores de
seguridad deseables, ademds de poder optimizar los disefios desde un punto

de vléta probabilista.

Es claro, que estos modelos pueden mejorarse, a condicién de no perder
su simplicidad de utilizacidn.

Finalmente, seria Interesante reunir estas herramientas o técnicas de
cdlculo probabilista y generar un anexo en el reglamento de construcciones
para ayuda de los disefiadores, as! como afiadir un pagquete de computadora

que le facilite esta tarea.
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APENDICE A:

MANUAL DE COMANDOS

PROGRAMA DEL CURSO DE TOPICOS ESTRUCTURALES ESPECIALES Y
APLICACION DE LAS COMPUTADORAS AL ANALISIS ESTRUCTURAL

TOPICOS.EXE
OPERACIONES MATRICIALES

LEE Al N1 N2 N3 N5

La operacién o comando LEE crea una matriz, nombrada Al con N1 rengleones y
N2 columnas. S1 a N3 se le asigna un valor diferente de cero, se trata de
una matriz entera, o si N3 es igual a cero, se trata de una matriz real. Si
N5 es.diferente de cero no imprime la operacién. Los datos son leidos por
columnas del arreglo, dados por cada linea de entrada, de 8 en 8 para
matrices reales o de 6 en 6 para matrices enteras

IMP Al N3 N4 NS

El comando IMP, imprime la matriz nombrada A1 si N4 = 0, para N4 = O,
imprime la matriz transpuesta de A1; si N3 = 0 se trata de una matriz real
o si N3 # 0 se trata de una matriz entera. Si N5 # 0 no imprime el comando
en el archivo de resultados.

SUMA At Az a3t ms

El comando SUMA crea la matriz A3+. con el resultado de la suma de las
matrices A1 y A2, Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de
resultados.

REST Al A2 a3t ws

El comando REST crea la matriz A3+, con el resultado de la diferencia de

las matrices A1 - A2. Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de
salida.
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MULT a1 Az a3t N2 ws

El comando MULT crea la matriz A3+, con el resultado del producto de las
ma;rices Al y A2, si N4 = 0; en caso contrario para N4 # 0, crea la matriz
A3 con el resultado del producto de la matriz transpuesta de Al por A2:
A3 = Al AZ Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de salida.

TRAS a1 Azt ns

+
El comando TRAS crea la matriz A2 , con la transpuesta de A1. Si N5 # 0 no
imprime el comando en el archivo de salida.

ESCA At a2t N5 F1

El comando ESCA crea la matriz A2+, con el resultado del producto del
escalar F1 por la matriz Al (multiplica el escalar F1 por cada uno de los
términos del arreglo A1). Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de
salida.

INVE A1T NS

Con este comando INVE, la matriz Al es reemplazada por su inversa. Si N5 =
0 no imprime el comando en el archivo de salida.

BORR Al NS

El comando BORR borra del arreglo general el arreglo Al, y el arreglo
general es compactado. Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de
salida.

DUP Al A2 NS

El comando DUP duplica la matriz A1 en A2. Si N5 # 0 no imprime el comando
en el-archivo de salida.

DUPB a1 a2t ws

El comando DUPB duplica la matriz A1 en A2. El arreglo A2+ es creado por
programa. Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de salida.

CERO Al N1 N2 N3 N5

El comando CERO crea la matriz Al de N1 nimero de renglones y N2 numero de
columnas. Si N3 es diferente de 0 se trata de una matriz entera, si N3 = 0

se trata de una matriz real. Si N5 es diferente de cero no imprime 1la
operacién.
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SOLUCION DE SISTEMAS DE ECUACIONES

GACO Al A2” NS

El comando GACO, resuelve el sistema de ecuaciones lineal dado por Al x =
A2, con un algoritmo del método de eliminacién de Gauss por columnas., El
arreglo de términos independientes A2 admite varias columnas. La solucién
del sistema de ecuaciones es almacenado en el arreglo A2 . Si N5 # 0 no
imprime el comando en el archivo de salida.

GARE A1 A2” N5

El comando GARE, resuelve el sistema de ecuaciones lineal dado por Al x =
A2, con un algoritmo del método de eliminaclén de Gauss por renglones. El
arreglo de los términos Iindependientes A2 admite varias columnas. La
solucién del sistema de ecuaciones es almacenado en el arreglo A2 . Si NS =
0 no imprime el comando en el archivo de salida.

GAMS Al A2° NS

El comando GAMS, resuelve el sistema de ecuaciones lineal dado por Al x =
A2, con un algoritmo del método de eliminacién de Gauss para matrices
simétricas de Al. El arreglo de los términos independientes A2 admite
varias columnas. La solucién del sistema de ecuaciones es almacenado en el
arreglo A2 . Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de salida.

GABA Al A2° NS

El comando GABA, resuelve el sistema de ecuaciones lineal simétrico, dado
por un arreglo Al que almacena en su primera columna los términos de la
diagonal del sistema, en las columnas subsecuentes almacena los términos de
las diagonales superiores hasta el ancho de banda; 1los términos
independientes del sistema estdan dados por A2. Este arreglo A2 admite
varias columnas. La solucién del sistema de ecuaciones es almacenado en el
arreglo A2 . Si N5 # 0 no imprime el comando en el archivo de salida.

GASP Al A2 NS

El camando GASP, resuelve el sistema de ecuaciones lineal dado por Al x =
A2, con un algoritmo del método de Gauss para matrices simétricas de Al,
sin perfil y por factorizacion. El arreglo de los términos independientes
A2 admite varias columnas. La solucién del sistema de ecuaciones es
almacenado en el arreglo A2 . Si N5 # 0 no Imprime el comando en el archivo
de salida.

GAPA Al A2° NS

El comando GAPA, resuelve el sistema de ecuaciones lineal dado por Al x =
A2, con un algoritmo del método de Gauss para matrices simétricas de A1,
con perfil y por factorizacién. El arreglo de los términos independientes
A2 admite varias columnas. La solucién del sistema de ecuaclones es
almacenado en el arreglo A2 . Si NS # 0 no imprime el comando en el archivo
de salida.
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ANALISIS MATRICIAL DE ESTRUCTURAS CON COMPORTAMIENTO LINEAL

IMPE Al N1 N3 N4 N5

El comando IMPE imprime la matriz Al. sin imprimir el nombre de la matriz y
los numeros indicando las columnas y los renglones. N1 es el nUmero del
elemento. Si N3 es diferente de 0 se trata de una matriz entera, sino (N3 =
0) se trata de una matriz real. Si N4 es diferente de O imprime la
transpuesta de la matriz Al, sino (N4 = 0) imprime la matriz Al. Este
comando es especial para la impresién de los resultados de los analisis
matriclales de estructuras. Si N5 es diferente de 0 no imprime el comands.

MENS N1 N5

El comando MENS imprime mensajes de sallida para la impresién de resultados
de los andlisis matriciales de estructuras:

Si N1

mensaje para las cargas nodales externas.

mensaje para los desplazamientos nodales.

mensaje para las fuerzas de miembro.

margenes de seguridad para el extremo derecho del miembro.
margenes de seguridad para el extremo izquierdo del miembro.

nwnnn
[L AN N

Este comando es especial para los analisis matriciales de estructuras. Si
NS es diferente de 0 no imprime el comando.

ELV2 Al A2 N1 NS F1 F2 F3 F4 FS5 F6 F7 FB
F9 F10

El comando ELV2 crea y genera las matrices:

Al de rigideces de un elemento viga, en el espacio bidimensional y en
coordenadas globales,

A2 de transformaciéon de desplazamiento-fuerza.
N1 indica el tipo de matriz de rigidez:

= 1, matriz de rigidez a flexién de un elemento con extremos
empotrados
matriz de rigidez a flexién de un elemento articulado en i
3, matriz de rigidez a flexién de un elemento articulado en j
4, matriz de rigidez a flexién y cortante
matriz de rigidez a flexidén, cortante y momento de torsién
6, matriz de rigidez a flexién y momento de torsién
7, matriz de rigidez para un elemento armadura

]
N

hnwnon
[&]

F1 E, el médulo de Young,

F2 AG, el area de la seccién transversal del elemento A o el mddulo
de cizalladura, dependiendo del tipo de matriz,

F3 = I, el momento de inercia (I),

F4 y F5 las coordenadas X1 , Yi del nudo 1 (izquierdo del elemento),
F6 y F7 las coordenadas X)j, Yj del nudo j (derecho del elemento).

F8 = u, la constante 1llamada relacién de Poisson

F9 = Ac, area de cortante

F10 = J, momento polar de inercia

Si NS es diferente de 0 no imprime el comando. Este comando es especial

163



para el andlisis matricial de estructuras bidimensionales, de
comportamiento lineal.

ADMK Al A2 A3 M N5

El comando ADMK permite afiadir la matriz de rigideces A2 del elemento N1 en
la matriz de rigideces total Al de la estructura (en coordenadas globales).
Los numeros de los renglones y de las columnas, donde los términos tienen
que ser afiadidos se obtienen de la columna N1 del arreglo A3 (N1 es el
nimero del elemento y A3 almacena los numeros que corresponden a los grados
de libertad de los nudos extremos de los elementos. N1 es el nimero del
elemento que indica la columna del arreglo A3, que corresponde a 1los
numeros de los renglones y columnas donde los términos de A2 tienen que ser
anhadidos en Al). Si N5 es diferente de 0 la instruccién no se imprime en el
archivo de datos de salida.

FUEL Al A2 A3 A4+ N1 NS

El comando FUEL permite obtener las fuerzas de miembro, multiplicando 1la
matriz especial de transformacién de desplazamientos-fuerzas Al, por la
matriz de desplazamientos de los nudos A2. Las fuerzas de miembro son
almacenadas en el arreglo A4 , creada por programa. Estas fuerzas son dadas
en coordenadas locales del elemento. Los desplazamientos de los nudos que
tienen que ser utilizados en la multiplicacién se obtienen de la columna N1
del arreglo A3 que almacena los numeros que corresponden a los grados de
libertad de los nudos extremos de los elementos. Si N5 es diferente de O no
imprime la instruccién.

[EEz] Mm* a2" a3" a¢* Ns F1 F2 F3 F4 F5 Fe F7

El comando EVE2 es el mismo que ELV2, la diferencia es que este comando
EVE2 crea y genera ademds las matrices: A3 (6x6) de rigidez del elemento en
el espacio bldimensional y en "coordenadas locales", A4 la matriz de
transformacioén de 6x6.

MT a2 a3 adt ast oaet m1

El comando ELPI crea: la matriz de rigidez reducida A4 de 6x6 para un
elemento con una plastificacién en el extremo izquierdo o derecho, el
vector de fuerzas nodales equivalentes A5 de 6x1 y A6 la matriz de
transformacién de fuerzas modificada.

Este comando requiere como datos: la resistencia limite F7, la matriz de
rigidez Al en coordenadas locales, la matriz de transformacién A2 y el
vector de coeficientes del estado limite de la seccién plastificada del
elemento A3 (para el caso de flexo tensién-compresién):

z
A3 ={ Kgi signo (Fi)’ o, signo(Mi). o0, 0, 0}, extremo izquierdo
i

164



A

2
A3 ={ o, 0, O, 2l signo (FJ). o, slgno(MJ)}, extremo derecho
]

Al Az A3 A4 a5t oast a7t Rl

El comando ELPA crea: una matriz de rigidez reducida almacenada en A1 de
6x6, en coordenadas globales, los vectores de fuerzas nodales equivalentes
AS y A6 de 6x1, en coordenadas globales, y una matriz de transformacién de
fuerzas modificada A7. .

Este comando requiere como datos: la resistencia limite Fi, la matriz de
rigidez 1llneal Al de 6x6 en coordenadas 1locales, la matriz de
transformacién A2 de 6x6, y los vectores de coeficientes de los estados
limites de las seccliones extremas del elemento A3 y A4.

AT AZ A3 M N

El comando ENMK permite substraer la matriz de rigidez lineal A2 en
coordenadas globales del elemente N1 a la matriz de rigidez total Al de la
estructura y afliadir la matriz de rigidez reducida del elemento dafiado A4 en
la matriz de rigidez total. Los nlumeros de los renglones y de las columnas,
donde los términos tienen que ser modificados se obtienen de la columna N1
del rengldon A3.

AlT A2 A3 M

El comando ENVF permite colocar el vector de fuerzas nodales equivalentes
A2 de 6x1 del elemento N1 en coordenadas globales, al vector de cargas
nodales total del sistema Al. Los numeros de los renglones donde los
términos tienen que ser colocados se obtienen de la columna N1 del arreglo

A3.

A Az A3

Este comando ENFM permite calcular el vector de fuerzas nodal total del
elemento que esta dado por la suma del vector de fuerzas de miembro
intermedio A3, en coordenadas locales y el vector de fuerzas nodal
equivalente producto de la matriz de transformacién A1 y el vector de
fuerzas nodales equivalentes en coordenadas globales A2. Los resultados son
almacenados en el mismo vector A3.

At az a3t m1 o3 F1

Este comando MASE permite calcular los coeficientes de los términos de los
estados limites de seguridad A3 de las secciones aun no plastificadas.
Estos coeficlentes estan dados por el producto del vector A2 y el vector de
fuerzas nodales Al. N1 es el nimero del elemento, N3 = 1, define la seccién
extrema izquierda del elemento y N3 = 2, define la seccién extrema derecha
del elemento. F1 es la resistencia limite.
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APENDICE B:

En este apéndice se incluye una breve descripcién de los aspectos
necesarios para la computacién del método de holzer, para el anallsis
dindmico de edificios y el calculo de fuerzas sismicas que es lo que nos
interesa conocer. Indicandose el esquema general del programa principal y
subprogramas utilizados, con la correspondiente definicidén de variables, la
entrada de datos y especificaciones relacionadas con la numeracién de
niveles y elementos utilizados en el programa considerado.

Definicién de variables del programa principal ANADIN.EXE.

NPISO: numero de pisos del edificio.

NMAR: nimero de marcos totales del edificio en wuna direccién
considerada.

NMOD: nimero de modos a considerar.

RM(I): arreglo unidimensional que contiene las masas de cada
piso del edificio.

ICRK: indice de cdlculo de las rigideces de piso.
1: Rigideces con vigas infinitamente rigidas.
2: Rigideces con férmulas de Wilbur.

NP: numerc de pisos de un marco.

NE: numero de elementos de un marco.

NCL: numero de claros de un marco.

E: médulo de elasticidad.

NTIP: numero de tipos de elementos de un marco.

DLL(I): arreglo unidimensional que contiene las longitudes de los NTIP
tipos de elementos.

DII(I): arreglo unidimensional que contiene las inercias de los NTIP
tipos de elementos.

NTIPE(X): arreglo que contiene el tipo de cada elemento. (I=1,NE).
NIC: numero total de columnas.

RK(I): arreglo unidimensional que almacena las rigideces de los NP
pisos.

W(J): arreglo unidimensional que almacena los diferentes valores de
frecuencia utilizados en el proceso iterativo.
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X(1,J): arreglo bidimensional que contiene las componentes de
desplazamientos correspondientes al nivel I para el W(J) considerado.

WW(M): arreglo unidimensional que contiene 1los valores de las
frecuencias correspondientes a cada modo.

XX(I<M): arreglo bidimensional que contliene las componentes del vector
modal para cada modo.

Subprogramas utilizados por el programa principal ANADIN,EXE.

SUBPROGRAMA ANAMOD.

Este subprograma se utiliza para calcular las fuerzas y cortantes de
piso por analisis modal espectral, tlene la particularidad de utilizar
cualquier espectro de disefio de aceleraciédn, dando algunos datos para
definir dicho espectro.

C: coeficiente sismico basico.

AO: ordenada espectral para T=0.

TA,TB: periodos naturales que definen la forma del espectro, en
segundos.

R: exponencial adimensional para el cdlculo de las ordenadas de los
espectros de disefio.
G: aceleracidén de la gravedad.

Q: factor de comportamiento sismico.
Variables utilizadas en el subprograma ANAMOD.

SA: aceleracién espectral para el modo M.

TAU: coeficiente de participacién del modo M.

PORMA: porcentaje de masas para el modo M.

F(I,M): arreglo bidimensional que almacena el valor de la fuerza de
inercia del nivel I en el modo M.

V(I,M): arreglo bidimensional que almacena el valor del cortante en el
piso I para el modo M.

SUBPROGRAMA CALFVP.

Este subprograma es utilizado para calcular los valores maximos
probables de las fuerzas y cortantes por nivel, como la raiz cuadrada de la
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suma de los cuadrados de los maximos modales (SRSS).
Variables utilizadas en el subprograma CALFVP.

F(I,MM): arreglo bidimensional que almacena el valor de la fuerza
maxima modal del nivel I para el modo MM.

V(I,MM): arreglo bidimensional que almacena el valor del corte maximo
modal del nivel I para el modo MM.

FMAXP(I): arreglo unidimensional que almacena el valor de la fuerza
maxima probable del piso I.

VMAXP(I): arreglo unidimensional que almacena el valor del cortante
maximo probable del nivel I.
ENTRADA DE DATOS PARA EL PROGRAMA ANADIN.EXE
*Lee los datos en el siguiente orden de secuencia:
Primera linea de datos, lee:
NPISO NMAR NMOD

*Grupo de lineas de datos de I=1 hasta NPISO, lee las masas por nivel del
edificio de arriba hacla abajo.

RM(1)
*Linea de dato, lee:

ICRK

Para cada marco, lee:

*Linea de datos cén las caracteristicas de un marco:
NP NE NCL E NTIP

*Grupo de lineas de datos desde I=1 hasta NTIP, lee las longltudes e
inercias de los tipos de elementos.

DLL(I) DII(I)
Para cada elemento, lee:

*Grupo de lineas de dados desde I=1 hasta NE, lee el tipo que le
corresponde a cada elemento.

NTIPE(I)

- fin de datos-
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NUMERCION DE NIVELES Y ELEMENTOS PARA EL PROGRAMA ANADIN.EXE.
Niveles: de arriba hacia abajo.

Elementos: se numeran primero las columnas por nivel de 1izquierda a
derecha y de abajo hacia arriba; continuando las vigas de igual forma. Se
deben considerar elementos ficticlios, como se muestra en el ejemplo
siguiente:

EJEMPLO: 24 25 NIVEL
4 1
13 14 15
H
1 22 23 2
10 11 12
H
1 20 21 3
7 8 9
H
1 18 19 4
I 5 6
H
i 16 17 5
H 1 2 3
L L A L
| ! !
T L1 t L2 !
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